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Vorwort.

Der vorliegende zweite Band meiner ,,Vorlesungen* baut sich auf
die Ergebnisse des ersten Bandes auf. Was dort an wissenschaftlichen
Untersuchungen, Theorie und Erfahrungen der Praxis zusammengefaBt
ist, bildet die Grundlage fiir die Anwendung, wie sie hier an einigen
Beispielen gezeigt werden soll.

Nach dem in der Einleitung zum ersten Bande Gesagten miissen wir
im Eisenbetonbau andere Wege gehen als z. B. im Eisenbau. Dement-
sprechend war der Verfasser bemiiht, fiir die statischen Berechnungen
diejenigen Wege zu suchen, die am einfachsten zum Ziele fithren, nach
dem Grundsatze, dall der kiirzeste und einfachste Weg zugleich der wis-
senschaftlichste und wirtschaftlichste ist.

Leider gibt es bisher nur wenige Untersuchungen an grofleren im
Bau befindlichen oder ausgefiihrten Bauwerken, die uns den Abstand
vor Augen fiihren kénnten, der sich zwischen den Ergebnissen der iib-
lichen und brauchbaren Theorien der Berechnungen und den in der
Konstruktion wirklich auftretenden Forménderungen und Spannungen
ergibt. Es bleibt der wissenschaftlichen Forschung vorbehalten, auf
diesem Gebiete dasjenige nachzuholen, was noch fehlt.

Bei der Auswahl der Beispiele hat der Verfasser Wert darauf
gelegt, aus dem reichen Anwendungsgebiete des Eisenbetons einige der
haufigst vorkommenden auszusuchen, in dem Bestreben, Ausfithrungenr
und Methoden zu wihlen, die sich bewdhrt haben. Diese Beispiele
sollen weder ein Schema fiir einzelne Bautypen bilden, noch ein Sammel-
werk von der Art eines Handbuches ersetzen. Sie sind als Leitfaden
gedacht, der den Leser in die Methode und in den Aufbau des Fnt-
wurfes einfiihren soll. Dementsprechend werden bei den statischen
Berechnungen, insbesondere bei der Bestimmung der auftretenden
Spannungen in den Querschnitten und deren Bemessung ver-
schiedene Wege beschritten, die einen Vergleich iiber die ZweckmaBig-
keit der Anwendbarkeit bei den verschiedenen Fillen erleichtern sollen.

Von diesen Gesichtspunkten gcleitet, wurden die einzelnen Bei-
spiele unabhéngig von amtlichen Vorschriften durchgearbeitet, wie

sie am Schluf im Anhang I abgedruckt sind.



v Vorwort.

Die Einteilung des zweiten Bandes erfolgte nach den drei grofien
Gruppen der Anwendungen im Hochbau, Britckenbau und Wasser -
bau. Der Grundbau wird im Zusammenhang mit den Bauwerken
behandelt.

Von der Wiederholung der in Taschenbiichern enthaltenen Tabellen
oder anderen Zusammenstellungen ist im allgemeinen abgesehen
worden. Wo diese angewendet werden, wird im besonderen darauf ver-
wiesen, wo sie zu finden sind.

Der Krieg hat die Herausgabe des zweiten Bandes verzogert. Nach
fiinfjahriger Abwesenheit von jeder Berufsarbeit mufite der Verfasser
das vorhandene Material neu sichten und neue Erfahrungen beriicksich-
tigen. Einige Beispiele, die schon vorher durchgearbeitet waren, muf3-
ten ausgeschieden und durch andere ersetzt werden.

Bei der Durcharbeitung der c¢inzelnen Beispiele hat mich mein
damaliger Assist:nt, Herr Ingenieur Oscar Triebfilirst, wesentlich
unterstiitzt, und ich méchte ihm an dieser Stelle herzlichst danken.

Ferner will ich ¢s nicht unterlassen, der Verlagsbuchhandlung
Julius Springer fir das bewiesene Entgegenkommen und die vor-
ziigliche Ausstattung des Werkes meinen wirmsten Dank aus-
zusprecchen.

Der Verfasser ist sich bewulit, in diesem Buche nicht alle diejenigen
Erfahrungen einzuschlielen, die tdgliche Beobachtungen beim Bau
bringen und tiberli3t diese Arbeit berufeneren Fachleuten aus der aus-
fiihrenden Praxis. Der Zweck dieses Buches ist, dem jungen Konstruk-
teur eine wissenschaftliche Grundlage zu geben, auf der er in der
Praxis aufbauen soll. Es soll ihm helfen, nicht kritiklos an Uber-
nommenem und Veraltetem voriiberzugehen.

Karlsruhe i. B, im Friihjahr 1922
Der Verfasser.
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Einleitung.

Bei der Auswahl von Beispielen aus dem Anwendungsgebiete des
Eisenbetons mufl man sich von vornherein auf diejenigen typischen
Beispiele beschrinken; die in der Konstruktion und in der Einzelaus-
bildung nicht den Bauwerken aus Eisen oder Holz nachgeahmt sind.
Wenn man z. B. ein Fachwerk aus Eisenbeton herstellt oder einen
Dachbinder nach der Form eiserner oder holzerner Binder ausbildet,
wird man sich nicht wundern diirfen, wenn die Ergebnisse der statischen
Berechnungen durch die Tatsachen in Widerspruch gesetzt werden.
Allein die Annahme reibungsloser Gelenke, wie bei Eisenkonstruktionen,
wird im Eisenbeton nur mehr oder minder grobe Naherungsberech-
nungen zulassen. Betrachtet man jedoch eine fiir den Eisenbetonbau
typische Konstruktion, wie dies bei einem Rahmen der Fall ist, so
wird man Voraussetzungen machen konnen, die der Wirklichkeit besser
entsprechen und deshalb werden die Ergebnisse mit der Wirklichkeit
besser in Einklang zu bringen sein.

Es liegt nahe, die Unterschiede zwischen den Entwiirfen von Eisen-
betonbauten im Vergleich mit Eisenbauten zu untersuchen.

Grundsitzlich wird immer darauf zu achten sein, daB man im
Eisenbau mit der Ausnutzung von Elastizitit und Festigkeit eines
fabrikmiéBig nahezu vollkommen herstellbaren Materials bis zum
duBersten gehen darf. Dagegen wird man im Eisenbetonbau, wo
die Herstellung des Materials gleichzeitig mit dem Bau erfolgt,
die dadurch bedingten Unvollkommenheiten des Materials beriicksich-
tigen miissen. Wie im ersten Bande gezeigt wurde, héngt die Giite
des Betons von sehr vielen Faktoren ab, und man wird daher schon
beim Entwurf von einer vollkommenen Ausnutzung von Elastizitit
und Festigkeit des Materials absehen miissen.

Man darf nicht vergessen, daB die bei Eisenbetonbauten auftretenden
ungiinstigsten Formédnderungen und Spannungen von der Art der Ver-
arbeitung des Materials im Bauwerke abhingig sind. Je grofier das
Bauwerk, je linger die Herstellungsdauer ist, desto groBer werden die
Unterschiede sein gegeniiber den aus den Berechnungen sich ergebenden
Forminderungen und Spannungen.

Probst, Vorlesungen iiher Eisenbeton. II. 1



2 Einleitung.

Demgegeniiber muf3 hervorgehoben werden, dafl bei Eisenbauten
die aus der Berechnung sich ergebenden Forminderungen und Span-
rungen sich von den wirklich auftretenden nur soweit unterscheiden,
als es durch den Genauigkeitsgrad der Berechnungen und der dabei zu
machenden Voraussetzungen bedingt ist, da man auf das Material bei
der Ausfithrung des Bauwerks keinerlei EinfluB hat.

Daraus folgt, daff man im Eisenbau berechtigt und in sehr vielen
Fillen auch in der Lage ist, auf eine Verfeinerung der statischen
Berechnungen hinzustreben.

Diese Verfeinerung auch im Eisenbetonbau zu erstreben, ist nach
dem vorher Gesagten nicht am Platze. Vielmehr muf} es unser Be-
streben sein, die Berechnungen bei Eisenbetonbauten weitgehendst zu
vereinfachen, nicht nur weil es sich meist um Niherungsberechnungen
handelt, sondern weil den zahlenmafligen Ergebnissen nicht die Be-
deutung zukommt, wie bei der Berechnung von Eisenbauten. Im
Tisenbetonbau wird es weit wichtiger sein, die Berechnungsergebnisse
richtig bewerten und den Abstand zwischen den wirklich auftretenden
und den bei der Berechnung sich ergebenden Spannungen richtig ah-
schiitzen zu lernen.

Sonach haben statische Berechnungen bei Eisenbeton-
bauten einen ganz anderen Sinn als bei Eisenbauten.

Der Zweck jeder statischen Berechnung ist, die Sicherheit der
Konstruktion nachzuweisen. Der einfachste Weg, der zum Ziele
fithrt, ist der wissenschaftlichste. Das mathematische Kleid, das
manchmal den statischen Berechnungen im Eisenbetonbau mitgegeben
‘wird, darf nicht iiberschitzt werden, aus dem einfachen Grunde, weil
es sich immer um mehr oder minder gute Niherungsberechnungen
handelt. Dies wurde schon im ersten Bande an den einfachsten Bei-
spielen gezeigt und soll des Niaheren noch an den in den folgenden
Kapiteln durchgearbeiteten Anwendungsbeispielen erliutert werden.

Ein weiterer Unterschied zwischen den Entwiirfen von Eisen-
und Eisenbetonbauten besteht darin, daf die Wirtschaftlichkeit
unter sonst gleichen Bedingungen fir die Bewertung von Material-
und Arheitskosten bei Eisenbauten nur von einem Material abhingig
ist. Beim Eisenbetonbau hiingt die Wirtschaftlichkeit eines Bauwerks
in erster Linie von den Kosten zweier voneinander wesentlich verschie-
dener Materialien, Zement und Eisen, ab. Sie kann bei ein und
demselben Bauwerk cinmal vom Zement, das andere Mal vom Eisen
abhingen, je nachdem sich deren Kosten gegeneinander verschieben.

Bei der Beurteilung der Wirtschaftlichkeit hat man bei Eisen-
bauten noch die Unterhaltungskosten zu bériicksichtigen, withrend bei
richtig entworfenen Eisenbetonbauten Unterhaltungskosten nicht in
Betracht zu ziehen sind. Uber die Lebensdauer von Eisenbetonbaunten



Einleitung. 3

bestehen bisher nur Vermutungen, da die Erfahrungen sich nur iber
wenige Jahrzehnte erstrecken. Ihre Erhaltung ist von der Giite des
Entwurfs und der Ausfithrung abhingig. Wo diese einwandfrei sind,
kommen Unterhaltungskosten praktisch nicht in Frage. Dagegen sind
bei Eisenbauten Vorkehrungen gegen die Rostgefahr notwendig, sei
es durch rostschiitzende Anstriche, die in gewissen Zeitabstinden wieder-
holt werden miissen, sei es durch Auswechslung einzelner Teile. Beides
ist mit wiederkehrenden Kosten verbunden, die bei dem Entwurf ent-
sprechend beriicksichtigt werden miissen.

Im Gegensatz zu Eisenbauten miissen Entwurf und Ausfithrung
eines Eisenbetonbaues in derselpen Hand vereinigt sein. Jeder
Entwurf und jede noch so sorgfiltig durchgefiihcte statische Berech-
nung wird wertlos, wenn der Konstrukteur keine Moglichkeit hat, die
Beschaffung und die Verarbeitung des Materials zu iiherwachen.
Im Zusammenhange damit sei auch darauf verwiesen, dal jede noch
so sorgfaltig durchgefithrte Priifung einer statischen Berechnung von
Eisenbetonbauten wertlos ist, wenn damit nicht eine Beaufsichtigung
der Bauausfiilbrung Hand in Hand gent.

Die vorstehend angefithrten grundsiatzlichen Unterschiede zeigen
schon, daB man bei Eisenbetonbauten ganz andere Wege zu gehen hat
als bei Eisenbauten. Hier liegt das Schwergewicht in einer méglichst
genau durchgefiithrten statischen Berechnung, und die Ausfithrung
des Bauwerks muf8 sich vollkommen dem Entwurf anpassen. Im
Eisenbetonbau muB sich die statische Berechnung auf den Nach-
weis der Tragsicherheit beschrinken — mit je einfacheren Mitteln,
desto wirtschaftlicher —, und der Entwurf hat sich im iibrigen der
Ausfithrung des Bauwerks anzupassen, die sowohl die Voraussetzungen
wie die Ergebnisse der statischen Berechnung #ndern kann.

Bevor man an den Entwurf eines Eisenbetonbaues geht, mull der
besondere Zweck des Bauwerks ins Auge gefafit werden, nach dem sich
die Zusammensetzung, das Mischungsverhiltnis des Betons und die
Lage der Eisen einerseits, andererseits die besonderen konstruktiven
Vorkehrungen zu richten haben.

Bei Hochbauten wird man je nach dem Zweck einmal auf be-
sondere Rostsicherheit, das andere Mal auf einen erhohten Grad
von Feuersicherheit oder Schallsicherheit zu achten haben.
Wihrend man in beiden erstgenannten Fillen auf eine geniigende
Einbettungstiefe der Eisen und eine méglichst grofie Dichtigkeit des
Betons zu sehen haben wird, wird man eine erhéhte Schallsicherheit
durch konstruktive Vorkehrungen zu erreichen suchen.

Um einen geniigenden Schutz gegen Warme und Kilte zu erhalten,
wird man wie bei der Erhéhung der Schallsicherheit u. a. hohle Kon-
struktionsteile und keine allzu fetten Betonmischungen wihlen miissen.

l*



4 Einleitung.

Im Briickenbau wird man zu beachten haben, dafl die Eisen und
das Betonmaterial andere Bedingungen zu erfiillen haben, je nachdem
es sich um StraBenbriicken oder um HEisenbahnbriicken handelt. Die
Erschiitterungen, StoBe und wiederholten Beanspruchungen durch die
Eisenbahnfahrzeuge erfordern eine andere Ausbildung und zulissige
Beanspruchung der Eiseneinlagen als dies bei gewdhnlichen StrafBlen-
britcken der Fall ist.

Briicken iitber Eisenbahnen und Tunnelbauten erfordern
besondere Vorkehrungen gegen den Einflull der rostbildenden Sub-
stanzen der Rauchgase der Lokomotiven.

Im Wasserbau wird man zu unterscheiden haben, ob es sich um
Bauwerke im Siifi- oder Seewasser handelt, ob sie stindig im Wasser
oder wechselnden Wasserstinden ausgesetzt sind. Danach werden die
Lage der Eisen, die Mischung des Betons und eventuelle Zusitze zu
wihlen sein.

Bei Beton- oder Eisenbetonbauten im Grundwasser wird die
chemische Zusammensetzung des Wassers auf die Wahl der Kon-
struktion, des Mischungsverhiltnisses und der Zusammensetzung des
Betons von gréftem EinfluBl sein.

Handelt es sich um Eisenbetonbauten besonderer Art, wie grofiere
Behilter, Lagerraume fir flissige oder feste Stoffe irgendwelcher Art,
so wird man vorerst zu priifen haben, ob eine direkte Berithrung mit
dem Beton ohne schiadliche Einwirkung bleibt, und durch welche be-
sonderen Vorkehrungen im Entwurf zerstorende Wirkungen vermieden
werden koénnen.

Diese wenigen Hinweise zeigen schon einige grundsitzliche Unter-
schiede, die bei verschiedenen Eisenbetonbauten je nach ihrem Zweck
zu beachten sein werden, ehe man an die Ausarbeitung des Entwurfs
schreitet.

Der Entwurf selbst hat nachfolgende Bedingungen zu erfiillen:

1. Die Tragsicherheit oder Standfestigkeit muB gewihrleistet sein.

2. Es muB der Nachweis erbracht werden, da gar keine Risse
im Beton auftreten bei Bauwerken, die vollkommen rissefrei sein
miissen, oder daB nur die aus wissenschaftlichen Untersuchungen als
unschédlich erkannten ganz feinen Risse auftreten, die bei allen Bau-
werken zuldssig sind, bei denen keine Rostgefahr vorliegt. Letzteres
ist der Fall bei gewohnlichen Hochbauten, die nur der Atmosphire
ausgesetzt sind. Von einem Bauwerk, das konzentrierten rostbildenden
Substanzen ausgesetzt ist, wie es z. B. die Rauchgase sind, wird man
verlangen miissen, dal es vollkommen rissefrei ist.

Die. Forderung, daB3 gar keine Risse auftreten, ist gleichbedeutend
mit dem Nachweis, daBl in keinem Querschnitt die Zugspannungen
des Betons ein bestimmtes Mal tiberschreiten.



Einleitung. 5

Bei Bauwerken, die nicht rissefrei sein miissen, wird der Nachweis
fiir bestimmte zulissige Zugspannungen im Beton nicht notwendig
gein. Man spricht dann von einer Berechnung ,,unter Vernachlissigung
der Zugspannungen des Betons.

3. Weder Beton noch Eiseneinlagen diirfen in irgendeinem Quer-
schnitt die zuléssigen Spannungen tiiberschreiten. Diese miissen bei
jedem Bauwerk je nach den vorhandenen oder erreichbaren Zuschlag-
materialien und Bindemitteln bestimmt werden.

4. Die Kosten des gesamten Bauwerks miissen ein Minimum werden.
Danach miissen auch die Konstruktionselemente gew#hlt werden, so-
fern sie nicht von vornherein festliegen.

Die Erfillung dieser Bedingung erfordert groBite Wirtschaftlichkeit
bei der Entwurfsbearbeitung, Sparsamkeit an Material und Arbeit und
groBte Sorgfalt bei der Ausfithrung des Bauwerks.

Unabhingig von den besonderen Zwecken, denen ein Bauwerk
dienen soll, sind bei allen Eisenbetonbauten die Erfilllung gewisser,
gemeinsamer Grundsédtze zu verlangen, die zur Erhoéhung der
Sicherheit und der Wirtschaftlichkeit notwendig sind. In erster Linie
werden wir uns in Zukunft mehr als es bisher der Fall war, mit der
Vorbereitung und der Verarbeitung des Betons zu befassen
haben. So befremdend es auch klingen mag, sei es ausgesprochen,
daB man dieser wichtigen Frage bisher viel zu wenig Beachtung ge-
schenkt hat. Die Forderungen nach einer. moglichst hohen Elastizitat
und Festigkeit auf der einen und einer méglichst hohen Dichtig-
keit auf der anderen Seite, konnen nur erfillt werden, wenn syste-
matische Untersuchungen iiber die Zusammensetzung und Verteilung
der Korngrofien des Zuschlagmaterials, die zweckmaBigsten Mischungs-
verhiltnisse und die notwendigen Wasserzusitze durchgefiihrt werden.
Wir wissen, daB eine Betonmischung mit gréBerem Zementgehalt eine
groBere Elastizitat und Festigkeit gibt als eine magere Betonmischung
bei Verwendung derselben Mischbestandteile. Wir wissen ferner, daf3
einer groBeren Dichtigkeit eine groBere Festigkeit entspricht. Diese
Erkenntnisse filhrten zu der unwirtschaftlichen Folgerung, dafl wir
mehr Zement denjenigen Betonmischungen zusetzten, von denen wir
hohere Festigkeiten verlangten, ohne zu untersuchen, ob wir nicht auf
anderen Wegen zum Ziele kommen kénnten. Der Frage, welchen
EinfluBl die Mischdauer auf die elastischen Eigenschaften des Betons
hat, haben wir bisher zu wenig Aufmerksamkeit geschenkt. Dasselbe
gilt von dem Einflu3 der Verschiedenheit der KorngréBen und der
Eigenfestigkeit des Zuschlagmaterials. Neue Forschungen zeigen, dafl
eine entsprechende Auswahl der KorngriBen, eine entsprechende Misch-
dauer zur Erzielung einer hohen Elastizitit und Dichtigkeit des Betons
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vorteilhafter sind als ein UberschuB von Zement, besonders wenn er
nicht geniigend verarbeitet ist.

Es gibt Bauwerke, bei denen eine sehr hohe Festigkeit des Betons,
andere, bei denen nur eine sehr grofie Dichtigkeit ohne groBe Festig-
keit verlangt wird. Wenn es auch richtig ist, daB mit einem hohen
Grad von Dichtigkeit auch eine gréBlere Elastizitat und Festigkeit er-
zielt wird, so darf man nicht iibersehen, dal man groBe Dichtigkeit
durch andere Mittel, als nur durch reiche Zementzusitze erzielen kann,
wobei allerdings die Festigkeit geringer werden kann. Ferner kann
man durch Zuschlagmaterial mit hohen Eigenfestigkeiten und ent-
sprechendem Wasserzusatz grofle Festigkeit auch bei Sparsamkeit mit
Zement erreichen.

Vielfach ist es in der Praxis iiblich, zur Erzielung groBer Wasser-
dichtigkeit sehr fette Betonmischungen oder Moértel zu verwenden,
ohne zu bedenken, dafi diese gewisse Nachteile haben, die sich stérend
bemerkbar machen miissen.

Unser Bestreben mufBl ferner danach gerichtet sein, mit natiirlichen
Mitteln ohne Fiillmaterial oder Zusatzmaterial irgendwelcher Art dem
Beton diejenigen Eigenschaften zu geben, die ihn widerstandsfahiger
gegen mechanische und chemische Einwirkungen machen.

Fir die Vorbereitung der Eiseneinlagen sollte der Grundsatz
streng eingehalten werden, dal Eisen nur dorthin zu legen sind, wo
sie aus statischen und anderen Griinden unbedingt erforderlich sind.
Ihre Verteilung iiber die einzelnen Querschnitte und ihre Gestaltung
innerhalb der Konstruktionselemente ist auf Grund der Ergebnisse der
wissenschaftlichen Forschung einwandfrei festgelegt, die uns auch
lehren, wo ein Mehr an Eiseneinlagen von Nachteil sein kann. Daraus
ergibt sich auch der geringste Kostenaufwand.

Zur Erzielung einer groSeren Wirtschaftlichkeit miissen wir uns
auch bestreben, bei groBeren Bauwerken mit sehr vielen gleichartigen
Konstruktionselementen, deren Eiseneinlagen fabriksmaBig vorzu-
bereiten, um an Arbeitskosten zu sparen.

Vom Standpunkte der Wirtschaftlichkeit wird man in Zukunft der
Vorbereitung und Verarbeitung der Schalungen eine erhchte Auf-
merksamkeit zuwenden miissen. Wir werden nach Vereinfachungen
suchen miissen und nach Krsatz einzelner bisher nur aus Holz her-
gestellter Teile durch Eisen oder anderes Material, damit der unver-
haltnismiBig hohe Verbrauch und Verschnitt an Holz verringert und
die Kosten dadurch verkleinert werden. Die Vorbereitung der Scha-
lungen soll so sorgfiltig erfolgen, daB in der Regel ein Nacharbeiten
am Beton unterbleiben kann.

Bei allen groBeren Bauwerken aus Beton oder Eisenbeton ist schlief3-
lich dafiir zu sorgen, daB die durch das Schwinden und durch die ver-
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schiedenen Jahrestemperaturen hervorgerufenen Lingenianderungen
nicht schidliche Wirkungen auslésen. Es miissen Mafinahmen getroffen
werden, die diese Wirkungen ganz oder zum gréiten Teile aufzuheben
in der Lage sind. ’

Die vorstehenden einleitenden Betrachtungen muliten voraus-
geschickt werden, um den grundsitzlichen Aufbau des Buches dar-
zulegen. Wie die hier vorgebrachten Gesichtspunkte bei den gewahlten
Beispielen aus dem Anwendungsgebiete des Eisenbetons berticksichtigt
werden, soll in den nachfolgenden Kapiteln gezeigt werden.

Der Inhalt gliedert sich derart, daB zuerst an verschiedenen Bei-
spielen die Berechnungen und die konstruktiven Einzelheiten durch-
gefilhrt werden. Daran reihen sich die Besprechung der allen Eisen-
betonbauten gemeinsamen Aufgaben, wie die Vorbereitung und Ver-
arbeitung der Schalungen und Eiseneinlagen, die Verarbeitung
des Betons und dessen Priifung, die Anordnung von Dehnungs-
fugen bei verschiedenen Bauwerken u. a. m.

Da man aus Fehlern und schlechten Erfahrungen oft mehr lernen
kann als aus guten Beispielen, werden an einer Reihe von fehlerhaften
Ausfithrungen deren Ursachen besprochen.

Ein besonderes Kapitel gibt Anhaltspunkte fir Kosten-
berechnungen von Eisenbetonbauten, aber nicht ein Schema fir
Kostenberechnungen. Die Ermittlung der Kosten von Eisenbeton-
bauten héngt von sehr vielen verinderlichen Einzelheiten ab, deren
Prifung nur dann einwandfrei erfolgen kann, wenn sie den besonderen
Verhaltnissen bei jedem einzelnen Bauwerk angepafBlt werden. Diese
Aufgabe soll durch die Besprechung der Grundlagen fiir Kostenberech-
nungen erleichtert werden.

Den Schluf des Buches bildet die Besprechung von verschiedenen
behordlichen Vorschriften fiir die Berechnung und Ausfithrung von
Eisenbetonbauten.



Erster Abschnitt.
A. Eisenbeton im Hochban.

1. Konstruktion eines Wohn- und Geschaftshauses.

- Aus der Reihe der zahlreichen mdéglichen Aufgaben sei ein Fall
herausgehoben, der im Hochbau sehr héufig vorkommt. Es sollen
Berechnung und konstruktive Durchbildungen an einem durch
Grundrisse und Schnitte dargestellten Geschéifts- und Wohnhaus?)
in allen Einzelheiten durchgearbeitet werden. Hierbei sei vorerst ange-
nommen, daf} die ganze Tragkonstruktion bis auf den tragfahigen Boden
aus Eisenbeton auszufithren sei und die Wahl der Konstruktionshéhen der
Triger und der Starke der Stiitzen dem Ermessen des Konstrukteurs
iiberlassen ist. Er ist dadurch in der Lage, wirtschaftlicher zu arbeiten
als in dem haufig vorkommenden Falle, daf z. B. fir die Wahl der
Tragerhchen, deren Anordnung und Auflagerung Beschrinkungen auf-
erlegt sind. (Auch diese Fille sollen im Rahmen des Beispiels be-
sprochen werden.) i

Es handelt sich um einen Bau mit vier Stockwerken, wo die
Eisenbetontragkonstruktionen zu einem sogenannten Stockwerksrahmen-
bau vereinigt sind.

Die Anordnung der Stiitzen, die Verteilung der Hauptunter-
ziige und der auf den Nebenunterziigen liegenden Deckenplatten
(kurz ,, Decken‘‘ oder ,,Platten‘‘) sind aus den auf S. 68 u. f. dargestellten
Grundrissen zu ersehen. Dabei ist auf die Lage der Treppen, der
Zwischenmauern usw. Riicksicht genommen.

Unterziige und Stiitzen bilden das Riickgrat der Konstruktion,
dem sie das Gepridge geben und bilden den Stockwerksrahmen,
der in den Schnitten Fig. 8a und b besonders hervorgehoben ist. Durch
diese erfolgt die Ubertragung der Krifte auf die Fundamente.

Die Gliederung der Konstruktion erfolgte in dem vorliegenden Beispiel
rach folgenden Gesichtspunkten : Die Stockwerksrahmen wurden nach der
kleineren Breite angeordnet. Die zur Aufnahme der Deckenplatten und
zur Verbindung der Stockwerksrahmen notwendigen Unterziige liegen in

') Nach einem ausgefithrten Entwurf des Verfassers.



Konstruktion und Berechnung der Decken. 9

der Richtung der lingeren Seite und sichern mit den Decken die Sta-
bilitat des Gebiaudes in der Richtung quer zu den Stockwerksrahmen.

Decken, Unterziige, Stiitzen (oder Sdulen) bilden die Kon-
struktionselemente, die im Nachfolgenden nacheinander besprochen
werden sollen.

1. Konstruktion und Berechnung der Decken.

Durch die Herstellung der Decken gemeinschaftlich mit den sie
tragenden Unterziigen entstehen allseitig eingespannte rechteckige
Platten. Man nimmt fiir die Berechnung an, da es sich um durch-
laufende Trager handelt, die auf den Nebenunterziigen aufliegen, eine
Annahme, die dem wirklichen Einspannungsgrad iiber den Auflagern
nicht Rechnung tragt.

Betrachtet man einen im GrundriBf des III. Stockwerks eingezeich-
neten beliebigen Deckenzug D,, bis D,, (Fig.1a), so wiirde man es
mit einem iber finf Felder durchgehenden Triger zu tun haben.

D 1 Dog 2 g 3 Lsp Yy Lo 5

e e 2. v

i T i Y27 he LAY 27—t L =4 27m —>

- iR o 5
Fig. 1a.

Als Stiitzweite wird die Entfernung der Mittellinien der Unter-
ziige angenommen, was ebensowenig zutrifft, wie die Annahme eines
auf der ganzen Lange des Trigers unverinderlichen Trigheitsmomentes.

 Sonach gibt bei den gemachten Annahmen die Bestimmung der
Momente und Querkrifte mit Hilfe der Theorie der kontinuierlichen
Trager nur eine Niherung, weshalb man seit langem Vereinfachungen
vorgenommen hat, die rascher zum Ziele fithren und auch nicht
schlechtere Ergebnmisse liefern.

Ein Beispiel, in welcher Weise Vereinfachungen gemacht werden,
bieten die amtlichen Bestimmungen fiir Eisenbetonbauten (s. letztes
Kapitel). Diese nehmen bei annihernd gleichen Feldweiten fir die
Momente nachfolgende Werte an:

2
M, (Feldmitte der Endfelder) = qlll = 0,091q1% = x,q1%;

2
M, (Feldmitte der Mittelfelder) = %14 = 0,075¢1% = x,ql1?;

M, (iiber den Rippen) = — | ¢l = —0,125 ql? = x;ql%

Hierbei ist ¢ = g + pkg/lfd. m (Belastung aus Eigengewicht und Nutzlast).

Berechnet man zum Vergleich die Momente fiir Trager iiber unend-
lich vielen Stiitzen mit gleichen Feldweiten bei den ungiinstigsten
Belastungen, so erhilt man:
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Momente und Auflagerkrifte fiir Triger iiber
unendlich viele Felder.
= (ag + )2 ] A=Qlyg + op)l
Einflu von g ‘ Einflu von p \IEinfluB von y' EinfluB von p
a +8 R y T
Stiitze 0 0 0 0 0 0 0 ' 03943 [0,4472]0,0529
) 0w () b )
Feld 1 | 40,0774 (12’92 0,0096 {15 5) (00222 {5 |
Stiitze 1 —01057( ! ) 0,0141 (_1_) ‘01198( ! ) 1,1340  |1,2189] 0,0849
utze A 9’46 » ¥ 9., ’ ) 8,35 i ’ ’ f]
) o ) oms k]
Feld 2 | -+ 0,0339 (ég,s 0,0793 12,61) 0,045 (55 a)
i 2) | 00331 (957) o105 (55
Stiitze 2 —0,0774(12’92 0.0381 {g557) 01105 (5] 09641 11,1628 0,1987
1 1\, 1\
Feld 3 | + 0,0439 (7’%) 0,0844 (7,75) 10,0405 (é 4’69)i
e | a1 qomn ) (k)
Stiitze 3 00849(11’78 | 0,0297 (357,) 01146 () 10096 |11877/0,1781
Feld 4 | +0,0411 (1) | 0,0830 (—1—) 0,0419 (7_1 )
’ 2433/ | 12, ’ 23,89/ |
w1~ ogmnlh) 0w () o L)
Stiitze 4 00829( 206) | 00307 (g5 0] 01136 (-5 i 1,9974 |1,1817|0,1843
) o[, ) o 1)
Feld 5 | 4 0,0418 (23,92 00834 (1 o) 10.0416 (5o | |
S 18] | 00504 (ggg) 01139 (7 ) s
3 5% —_— 5l — . B | .
Stiitze 5 0,0830(11’98 0.0304 (55-5) 0.1139 (g | 10007 11,1834/ 0,1827
i
Feld oo | 40,0417 (o, ) | 0,083 () 0 o417 )
23,98/ | 12,01/ > 23,98/
_1_‘;,(1) (1; ‘
Stiitze oo | — 0,0833 (12’ 1)1 0,0305 {4 o) 10,1138 ’s,79)“ 10000 11830 0,130
Die GroBtmomente sind bei verschiedenen Verhilt-
p !
= | 1 2 3
v :
Endfeld M, = 00774( ! ) 00885( ! ) 00922( ! )
ndtelder - 1M =)k 2oz |t 3o/ |t 10.85
Mittelfelder . ,J7,, - 0,047 (' ) 0,0625 (l) 10,006 (; L)
€. r . o.M, = + 0, 23,98 + 0, 16 ’31
) (- 713)
— 0,0001 ( Too5) | — 00139 (— =
e 1
Mittelstiitzen . Mg, — 0,0833 (172:017) 0,0986 (10 : 4) 0,1036 (9',’65)
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Hieraus ergibt sich fiir die ungiinstigsten Momente bei Vergleichung
der Ergebnisse der Berechnung nach der Theorie der durchlaufenden
Trager mit den vorher aufgefithrten Vereinfachnngen:

Fir die Endfelder eine ziemlich gute Ubereinstimmung, nicht
aber fir die Mittelfelder. AuBerdem beriicksichtigen die Verein-
fachungen die méglichen negativen Feldmomente gar nicht (was aller-
dings bei groBem Eigengewicht im Verhiltnis zur Nutzlast unter-
bleiben kann). Die Stiitzenmomente nach der Theorie der durch-
laufenden Triiger sind immer kleiner.

Es ist gar nicht auffallend, dafl die Theorieder durchlaufenden
Trager keine befriedigenden Ergebnisse liefert, da sie die vorhandene
Einspannung an den Auflagern nicht geniigend beriicksichtigt.

Man wird in jedem besonderen Fall priifen miissen, wie die Koeffi-
zienten & zu andern sind, je nach dem Grad der Einspannung, der
nachgewiesen werden kann.

Bei diinnen Platten und geringer Entfernung der diese tragen-
den Unterziige wird sich die Auflagerung der vollen Einspannung
nihern. Diese wird um so vollkommener, je grofier der Widerstand
ist, den die Unterziige der Verdrehung durch die Platten entgegen-
setzen.

Andererseits ist sowohl bei Platten wie bei Unterziigen durch Ver-
suche dieselbe Wirkung wie bei kontinuierlichen Trigern festgestellt
worden, d.i. die ent- und belastende Wirkung der dem Dbelasteten
Felde folgenden Felder.

Je grofer das Verhiltnis der Breite der als Auflager dienenden
Unterziige zur Spannweite der Decke ist, je steifer die Verbindung
der Decke mit den Unterziigen, desto groBler wird der Grad der Ein-
spannung sein. Dementsprechend werden sich nicht nur die Feld-
momente, auch die Stirke der Platten und der Querschnitt der Eisen-
einlagen verringern. KEiner gleichzeitigen VergroBerung der Stiitz-

nissen von Gesamtbelastung (¢) zu Eigenbelastungen (g).

4 5 10 o
+ 0,0941,(L) 40,0953 (L) 10,0973 ( 1 ) + 0,0996 g12 ( 1 )
10,62 10,49 10,28 10,04
+0,028 (ﬁ) — o002 () — 00122 (811, ;) |—oe2 (45‘1‘—5)
+0,0731 (13?68) + 0,0750 (TT‘?{:;) +0,0792 (12T63) +00833 ,, (12%01)
— 0,0207 (48?31) — 0,0251 ('39%31 — 0,0333 (3’ ;1'03> — 00417 ,, (2—195)
0,1061 (9,13) 0,1078 (5,127) 0,1107 (9% 0,1138 ,, (8,179 )
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momente kann durch eine Verstiarkung der Platten beim Anschluf an
die Unterziige Rechnung getragen werden.

Bei Beriicksichtigung der kontinuierlichen Wirkung muf man be-
achten, dafl das Verhaltnis der GroBe der Stiitzen momente zu den
Feld momenten abhéngig ist einerseits von dem Verhiltnis der Feld-
weiten (ob gleich grofie oder ungleiche Felder) und von dem Verhaltnis
der ruhenden Belastung g (Eigengewicht, Estrich, Putz und fest
eingebaute Maschinen) zur verdnderlichen Last (Nutzlast) p.

Bezeichnet ¢ die Gesamtbelastung, so wird

g ™~ q(p =0) in dem Fall, wo der ganze Raum mit Maschinen belastet
und nur wenig Platz fiir Menschenbelastung ist;

g=7p=-- (bei Nutzlasten p = 250 kg/qm und kleineren Spannweiten);

9
1=
Die Untersuchung dieser drei Fille fiir drei und mehr gleiche oder
ungleiche Feldweiten bei gleichformiger Belastung ergibt fiir die groBten
Momente :

und p _E;— (fiir sehr hohe Nutzlasten).

I2 2
in den Endfeldern zwischen 1([()—,5bis (jllg
. ql? gl .. .. .
» 5 Mittelfeldern |, 145 7 40 fiir die positiven M
J
2 l2
B ?3 3 3 2(12l4 s qéE fiir die llegativen ﬂ/l
, o ql? ql?
itber den Stiitzen ’s % » "0 an Endfeldern
2 2
» o ” » lq()l 5 _g/llz zwischen Mittelfeldern.

Vergleicht man die Momente in den Endfeldern mit denjenigen fiir

halbeingespannte Triger:
2 12
GroBtes Feldmoment = - Ml 5 Stiitzenmoment = ]qS 3

und die Momente in den Mittelfeldern mit denjenigen vollkommen’
eingespannter Triger:

2
%{: ;  Stiitzenmoment = — qllz s
so folgt daraus, daB man die positiven Momente fiir die Mittelfelder
ql®
24

2
negativen Momente nicht kleiner als — ?),l2 nehmen soll.

GrobBtes Feldmoment = 4

kemesfalls kleiner als: (beiderseitig eingespannter Triiger) und die
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Man wird bei der Berechnung der Deckenplatten mit kleinen
Nutzlasten keine allzu grofien Fehlel machen wenn man fur die posi-

2
tiven Momente in den Endfeldern konstante Werte : b1 gl

14
12 2
und in den Mittelfeldern: L bis q2f1 annimmt. Far dle negatlven

Momente iiber den Rippen kann man zwischen den Mittelfeldern
2

M= lﬁ)— wiihlen.

Bei Nutzlasten tiber 1000 kg/qm und sehr grolen und verschiedenen
Feldweiten empfiehlt sich eine genaue Ermittlung der Feld- und Stiitzen-
momente unter Beriicksichtigung der ungiinstigsten Lastverteilung, wie
dies an einem Beispiel im Briickenbau gezeigt wird.

a) Berechnung der Plattenquerschnitte in der Feldmitte.

Die fiir die Prifung der im Querschnitt avftretenden Span-
nungen erforderlichen Gleichungen sind in Bd. I, S. 368ff. abgeleitet.

Ohne Eisen im Druckgurt und ohne Beriicksichtigung des Betonzug-
teils gelten die Gleichungen:

__nF, 2b(h — a)| Y
(16) x_~b~{—l+V1+ nF,}’ h—a=h
ad) o=
nF, (W — )t + O

(lle) Opg = —2—M7 .

eofi —5)
(163) o, = —-Jf[——;—.

R (v —3)

Setzt man 5 = é , 80 lautet Gleichung (16):

. —F —
xzz.q,.bh’“ 2(;):”’, —l]znh’(p"/l—l—gq)—l}
! . 2 4 ’
:”¢{V1+n?—th =RK . . . . . . ... .13
R
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oM 6 M
-8 A
bR (h’—gh’) R@— R) bh

Opg = . lb)

und
3 M R

oe=z3-:m'm——§$0bd - le)

Diese drei Gleichungen kommen in Anwendung bei gegebenem M,
h, b und F,, wenn man die auftretenden gréBten Spannungen im
Beton und Eisen bestimmen will,

Hierzu ist die folgende Zusammenstellung I sehr niitzlich, wobei
man b = 100 cm und n = 10 -annimmt.

Aus der Zusammenstellung ersieht man, dafl die Lage der Null-
linie # mit zunehmendem Eisengehalt kleiner wird und die Nullinie
sich der Oberkante des Querschnitts nihert.

Fiir die Dimensionierung des Querschnittes bei gegebenem M,
6y2 und o, erhilt man & und F, aus den auf S. 377, Bd. I abgeleiteten
Gleichungen:

pooMoatoy  6M
- l nb (306 +2nﬂbd)

Ohd

und aus Gleichung (16a):

Man schreibt &’ in der Form:
N Opg+ 0, . 6 ] M /M
]': ; TR — ‘/_V, .. 2
' [ (1Y l n(30,+2nobd) V b 7'] b a)
r

Wie bekannt, ist

(W — =)

Op == N Opg~—""—"
x
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xa,———nobdh’——nabdx
NOpg
= 2 W =sk , . . . . . . 2b)
Oc + N0y
N——————
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16 Konstruktion eines Wohn- und Geschiftshauses.

Sonach wird

F, = - I T

F,=tyMb . . . . . . . . . .2¢

Die Koeffizienten r, s, ¢ sind lediglich Funktionen von ¢,; , ¢, und n.
Nimmt man wieder n = 10 an, so erhalt man nachstehende Zusammen-
stellung II.

Zusammenstellung II.
der Koeffizienten r, s und ¢ fiir verschiedene o, und a,,.

- 0:12(;6 o - ae = 1000
opq | r | 8 i ¢ oba | r T s t
50 | 0,388 | 0294 | 0002380 | 50 | 0367 | 0333 | 0,003066
45 | o422 | 0272 ) 0002158 | 45 | 0396 | 0311 | 0,002765
40 | 0468 | 0250 | 0001950 | 40 | 0438 | 0,286 | 0,002503
35 | 0523 | 0226 | 0001722 | 35 | 0490 | 0266 | 0002223
50 | 0595 | 0200 | 0001487 | 30 | 0530 | 0231 | 0001935
25 | 0,702 | 0172 | 0001260 | 25 | 0.655 } 0,200 | 0,001638
20 | 0854 | 0143 | 0001016 | 20 | 0798 | 0167 | 0,001330
e = 900 o, = 800
oba | r j 3 \ ¢ obd | r ! P ; ¢
50 | 0357 | 0357 | 000353 | 50 | 0,345 | 0,385 | 0,004160
45 | 0387 | 0,333 | 0003225 | 45 | 0381 | 0360 | 0003858
40 | 0426 | 0308 | 0002012 | 40 | 0401 | 0333 | 0,003342
35 | 0475 | 0,280 | 0,002586 | 35 | 0,457 | 0,304 | 0,003042
30 | 0540 | 0250 | 0,002250 | 30 | 0517 | 0272 | 0002644
25 | 0630 | 0217 | 0001902 [ 25 | 0605 | 0238 | 0002251
20 | 0765 | 0182 | 0,001545 | 20 | 0,730 | 0,200 | 0,001825

Die aus den Gleichungen (2a) und (2c¢) berechneten Werte fiir A’
und F, ermoglichen eine volle Ausnutzung der zuldssigen Bean-
spruchungen g,, im Beton und gleichzeitig 5, im Eisen. Diesen Fall
bezeichnet man als den Normalfall. Bei einem kleineren F, muf
die Hohe &’ entsprechend vergrofiert werden, damit die zulassigen
Zugspannungen im FEisen ¢, nicht iiberschritten werden. Eine volle
Ausnutzung der zuldssigen Spannungen g,, im Beton ist dann nicht
moglich. Bei einem groBeren Eisenquerschnitt ¥, wird wohl die zu-
lassige Betonspannung g, erreicht, nicht aber die zulissige Eisen-
spannung g,.

Eine Verringerung der Querschnittshohe des Normalfalles erfordert
eine bedeutende VergroBerung des Eisenquerschnittes F, bei gleich-
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zeitiger Verringerung der Eisenspannungen ¢,. Dies fuhrt zu einer
Verschwendung an Eisen. Die Einlage von Eisen zur Verstarkung der
Druckzone ist ebensowenig wirtschaftlich und soll auch aus anderen
Griinden vermieden werden (s. S. 281, Bd.I).

b) Berechnung des Deckenzuges D,, bis D,,.

Fir die Berechnung des Eigengewichtes werden nachfolgende
Deckenstiirken angenommen:
Dy, Dyg Dy Dy, Dy
h =15 16 16 16 18 und fiir ¢ = 2
wird A’ =13 14 14 14 16

Bei dem Raumgewicht fir Eisenbeton y = 2400 kg
wird y b = 2400-16 = 384 ,
dazu Putz und Belag = 60 ,,
Eigengewicht g zusammen = 444 kg/qm
fir h =15 g= 420
h=18 ¢g= 492
Als Nutzlast wird p = 325 kg/qm angenommen.
Fir das Deckenfeld D,y ergibt sich bei einer Spannweite I = 4,27 m
das Feldmoment im Mittelfeld:

444 + 325

M= (g+p)4272 L 427% = 100 100 cmkg.

Ahnlich werden die Momente in den anderen Feldern bestimmt.

Nimmt man ¢ = = 0,569, so erhédlt man fir:

b=
Dy, D,, Dy, Dy, Dy,
F, in qem = 7,28 7,84 8,96

Da M, b, k und F, gegeben sind, so wird der Spannungénachweis
erbracht nach den Gleichungen 1a) bis 1c).
Man erhilt fiir eine Breite b6 = 100 cm bei:

Fed . . . . ... D,;, D, D,, D,, D,

A inem . . . . . 13 14 14 14 16

F in cm? gewahlt 7,28 7,84 8,96

ginmm ... .11Y/,29mm 10 2 10 mm 11/, 2 10 mm

(7,32 qem) (7,85 qem) (9,04 gem)

1 bW

—= - .. ... 178 178 178

¢ F, . ,

M in kgm . . . . 784 932 1001 1001 1354
M = = 5

bR 4,66 4,75 5,11 5,11 5,28

Probst, Vorlesungen iiber Eisenbeton. II. 2
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Mit Hilfe Zusammstellung 1:

zinem . . . .. 3,68 3,96 3,96 3,96 4,53
(4,24)t  (4,56) (4,56) (4,56) (5,22)

opq in kg/qgem . . . 36,4 37,1 39,9 39,9 41,20
' (32,02)r (32,07) (35,2) (35,2) (36,32)
o, in kg/qem 918 937 1008 1008 1042
~ (932)1 (952)  (1024) (1024) (1056)

Bei der Annahme von n = 10, die dem Stadium der zuldssigen
Spannungen entspricht (s. Bd. I, S. 285) ist g,, groBer, g, aber kleiner
als bei der Annahme n = 15. Fiir n = 10 wird sonach eine bessere

Ausnutzung des Eisens erzielt.

In unserem Beispiel bleiben sowohl die Druckspannungen im Beton
wie die Zugspannungen im Eisen hinter den zulidssigen Spannungen
zuritck. Will man eine vollkommene Ausnutzung der Beton- und
Eisenquerschnitte erzielen, so mufl man die Normalhéhe und den
normalen Eisengehalt suchen. Dies geschieht unter Zuhilfenahme der
Zusammenstellung IT durch die Gleichungen (2) in nachfolgender Weise:

100100
0,468 V‘lW = 14,8
Dy
= 3,18
D29,::0
3,70
Dy,
= 0,00195 Y100 - 73700
D2!’,30
= 5,29
Dy;
0,001 95 1100 - 100100

z = 0,250 &’ cm

F, = t]/J-lI—b qgem

Dy, o
93200
0,468]/ 277 _ 14
V 100 3
D31
135400
8 =
0,46 V 100 17,2

D28

3,58

D31

4,30

D28

0,001 95 Y100 - 93200
Dy,

= 5,95

_D28

0,00195 Y100 - 134500
D31

=17,18

DaBl die so errechneten A’ und F, wirklich eine nahezu vollkom-
mene Ausnutzung von Beton und Eisen gewihrleisten, ergibt sich aus
dem Spannungsnachweis fiir D,, nach Gleichungen 1a) bis le).

1) Die eingeklammerten Werte sind unter der Annahme fiir n = 15 ermittelt

worden.
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Es ist x = RI; wenn 1 _100-148 = 240, so wird:
@ 6,17
x = 0,2480" = 3,7 cm
1
gpq = 8,797 u = 00100 8,797 = 39,6 kg/qem

bh'? 100 - 14,82
g, = 29,76 o0,, = 1180 kg/qem.

Selten wird man die Normalhéhe annehmen kénnen, weil diese
nach Méglichkeit einheitlich fiir ganze Konstruktionsteile gewihlt wird.
Noch seltener wird man in der Lage sein, den nach Gleichung 2b)
errechneten normalen Eisenquerschnitt zu wihlen, weil man von be-
stimmten zur Verfiigung stehenden Starken abhingig ist. Wahlt man
z. B. fur D,, 6 Rundeisen o 8 mm = 3,01 gem und 5 @ 9 mm
= 3,18 qcm, zusammen F, = 6,19 qem, so ist dies nahezu gleich dem
als normalen Eisenquerschnitt ¥, = 6,17 qcm ermittelten Werte. Will
man aber fiir eine Platte nicht verschiedene Eisendurchmesser wihlen,
so wird sich eine Ubereinstimmung weniger leicht erzielen lassen. So
ist z. B. fiir D,, bei einer Annahme von 11 & 8 mm = 5,51 qem der
gewihlte Eisenquerschnitt gréBer als der normale 5,29 qem. Die
Spannungen im Eisen g, werden sonach unter der zuldssigen Spannung
von 1200 kg/gqem bleiben.

Zum Entwerfen bedient man sich bei gegebenem M, 654 und o,
und b mit Vorteil der Gleichungen 2a) und 2b) und der Zusammen-
stellung I. Die Koeffizienten r, s und ¢, die zu gegebenen o,; und a,
gehdren, ergeben sich aus Zusammenstellung II. Danach wird

berechnet. Die Einbettungstiefe der Eiseneinlagen e (mindestens 1 cm,
bei Rost- oder groBer Feuersgefahr fiir Decken mindestens 2 ¢cm) ergibt
die Stirke A = &' + a.

Nach Gleichung 2b) wird F, = ¢ Mb. Will man die Eiseneinlagen
fir 1 m Deckenbreite bestimmen, so setzt man b = 100 cm. Um die
GréBe von F, zu bestimmen, die zu einem bestimmten 2’ gehort, bildet
man

Fo_tyMb _ i

WoOr/M r’
:

Fﬁrb:lOOistF,:lOOirh’. e e . 2d)

DA
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¢) Berechnung der Plattenquerschnitte iiber den Unterziigen.
Unter der Annahme der Kontinuitit ergeben sich fiir die Stiitzen-
querschnitte folgende Momente mit Hilfe der Winklerschen Zahlen?):

Stutzpunkt 1:
M, —0,1071.0,444 4,122 = —0,807 mt

M, —0,1205.0,325.4,122 = —0,664 ,,
I‘Mmax = —1,471 mt.

Stutzpunkt 2 = 3:
M, —00714.0,444 - 4,27 = —0,573 mt

M, —0,1071.0,325.4272 = -—0,636 ,,
2]}11(1;\.\ = —1,209 mt,

Stittzpunkt 4:
M, —0,1071.0,492.4,272 = -——0,962 mt

M, —01225.0,325.4,272 = —0,713 ,,
3 M pax = -—1,675 mt.
Nimmt man als Stutzenmoment
(9 1:019) ®_ M.
80 erhilt man fir
M, = — 44511;323 4,272 — — 140200 kgom.

Das Stiitzenmoment ist sonach wesentlich groBer als das Feld -
moment; es ist auch gréfer als das dazugehérende Moment, das unter
: Annahme der Kontinuitit errechnet wurde.
: Bei einer Verteilung der negativen Mo-
\a-oh! 1 -Q15Lf mente, die sich auf die Strecke 2a~2.0,151
N (Fig. 1b) erstrecken, ist z. B. fiir I = 3,3m,
N\ / 2a =0,99m, d.h. weit groBer als die
" Unterzugsbreite, die nach Schatzung héch-
stens 0,4 m sein wird. Daher miissen den
groflen negativen Momenten entsprechende Querschnitte zu beiden
Seiten der Unterziige ausgebildet werden.
Die erforderlichen Abmessungen rechnen sich wie vorher bei einer
Breite & = 100 cm:

Fig. 1b.

Stiitz- M | h'=0,468 l/’ M Fe=o,001951/1717b‘ Gewshlt @&
punkt ; b !
cmkg | cm cm? | mm
| S
1 — 147100 17,93 7,48 10 10 mm (F, = 7,85 gem)
2, 3 —120 900 16,26 6,78 910 ,, (F,=1,06 ,,
4 | —I167500 19,13 7,98 110,10 ,, (F,=28,24 ,,

~

1) Siehe Foersters Taschenbuch fiir Bauingenieure.
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Angenommen, es wurde der vorher berechnete Deckenzug D,, bis D,
als durchgehender Triger iiber fiinf Felder berechnet.
Bei den auf Seite 17 angenommenen Deckenstirken ergeben sich
stindige Belastungen (einschliefllich Putz und Belag) von
g = 420 444 444 444 492 kgm?
l= 3.405 4,12 4,27 4,27 427 m
Sonach ist g2 = 4860 7520 8090 8090 8950 kgm
Da p =325 ist pl2 = 3750 5310 5920 5920 6550

3]

Fur die stindige l.ast g ergeben sich dic Feldmomente:

M, =a,"= 350 320 350 270 690 kgm
Daraus X, = —1— ! 1 1 1
77139 23,5 23 30 13
=0,072 =0,0426 = 0,0433 =0,0333 = 0,077

Bei Annahme gleicher Feldweiten wiirde & sich andern; es wiirde
bei gleichen Feldweiten

o] 1 1 1 1
77128 30 21,7 30 12,8
=008  =0,033 =0,046 = 0,0333 = 0,080

Hierzu kommen die fiir die ungiinstigsten Belastungsfille ¢ und b
(Fig. 1c¢) berechneten groBten Feldmomente fiir die Nutzlasten:

M, =a,pl*? =400 400 490 440 580 kgm
Daraus Oy = 1 L 1 1 1
P 9,38 13,75 12 13,4 11,3
=0,1065 =0,0727 =0,083 =0,0744 =0,0885
Bei gleichen Feldweiten wiirde a, sich gleichfalls dndern in «j;
es wiirde &p = 1 = L ! 1
10 12,7 11,6 12,7 10
= 0,100 =0,079 =0,086 =0,079 =0,10

Der Vergleich von &, mit aj einerseits und &, mit &; anderer-
seits zeigt, daB die hiufig in der Praxis zur Vereinfachung der Be-
rechnung gemachte Annahme gleicher Feldweiten ein ganz anderes
Bild von dem Verlaufe der Momente ergibt, als bei Berticksichtigung
der tatsichlich verschiedenen Feldweiten. Diese Methode ist daher:
unter allen Umstinden zu verwerfen.

Die grofiten Feldmomente fiir stindige Last und Nutzlast sind
M= (a9 + &, p)1?. Nimmt man an, die einzelnen Felder seien
mit g 4+ p belastet, so wiirden sich unter Beibehaltung der unter An-
nahme der Kontinuitit errechneten groften Feldmomente My die
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Gleichung in der Form M, = &(g+ p)l? schreiben lassen. Der
Durchschnittswert « wiirde sich wie folgt ergeben. Wenn

My = 0,91 4 &, pI? =750 720 840 710 1270 kg/m
g+ p="145 769 769 769 817 kg

8o wiirde
Mimax 1 1 1 1 1

*TEEpE 15 18 i1 197 117
—0,0872 =00555 = 0,06 —0,0507 — 0,0855

Fig. 1c. Ungiinstige Belastungsfille.

Wenn man sonach fiir die Endfelder unter der Belastung g + p
& :-lllrund fur die Mittelfelder « :% setzt, so hat man ein
grofleres Moment angenommen als nach der Berechnung fiir durch-
laufende Triger. In unserem Beispiele ist P_ 0,66 bis 0,77; die Nutz-
last ist sonach rund 3/, der stindigen Belg,stung. Die Koeffizienten

werden sich dndern, wenn sich z andert. Man wird daher ohne
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Schwierigkeit fiir andere Verhﬁ,ltnisse% die Koeffizienten & ermitteln

konnen, was die Berechnung aufBerordentlich vereinfacht.

Fihrt man dhnliche Betrachtungen fiir die Berechnung der nega-
tiven Stiitzenmomente durch, so kommt man gleichfalls zu Ver-
einfachungen. Bei den vorher angegebenen Belastungen sind die
groften Stitzenmomente fir die stindige Belastung

M, M, M, M,y
M, =f,g1* =585 680 635 895 kgm
Daraus ergibt sich
By = yl M 1
‘gl gl
=012 0,078 0,095 0,084 0,078 0,0785 0,110 0,10
1 1

. . -1 L1
B, im Mittel = 0,099 =j01 0,087 = 15 0,0785 =iz 0,105 = 95

bei gleichen Feldweiten ist
1 1 1
, = ) = - _ = = 1 = -
f; = 0,105 95 0,079 127 0,079 157 0,105 95
Die Berechnung fiir die Nutzlast unter Zugrundelegung neben-
stehender ungiinstiger Lastverteilungen ergibt (Fig.1c):

M, =B, plt= 545 640 645 775 kgm

M
Sonach ist 8, = p—lz
= 0,145 0,099 0,116 0,108 0,109 0,109 0,130 0,118
. 1 1 1 1
= Mittel 0,122 =82 0,112 =803 0,109 =92 0,124 =807
bei gleichen Feldweiten ist
1 1 1 1
= = = — = — 0 12 = -
by =012 8,35 0.1 9,1 0.11 9,1 ’ 8,35

Auch bei den Stiitzenmomenten zeigt sich eine Verschiedenheit, je
nachdem man gleich groBe Feldweiten annimmt oder die wirklich vor-
handenen.

Setzt man wie frither g (g + p) 12 = M ., s0 ist, wenn

— Mumax = Byg 12 + Bpg 12 1130 1320 1280 1670 kgm
und (g + p)? 8600 13030 14000 14000 15 500
M,
B == mx_ 0,1315 0,0868 0,101 0,0943 0,0915 0,0915 0,1192 0,1077
(g4 p) .
f =im Mittel 0,109 =1 0,0976 = 0,0915 = ——0,1135 =

9.18 10,25 10,9 8,82
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Fiir dasin diesem Beispiel vorkommende Verh#ltnis von P_ 0,66 bis 0,77

sind fir die Stiitzenmomente an den inneren Stiitzen ff = - und

10
1 . .

fur die beiden #uBeren Stiitzen f = 9 zulissige Vereinfachungen.

Die entsprechenden Momente sind sonach:

Ml::q,fg_ﬁlz; Mzz%—pﬁ; M3=g'%6plz; My =3

Fig. 1d.

Sowohl die Héhen h(=Hk + a) als auch die Eisenquerschnitte F,
werden grofler als in den Feldern. Man hilft sich durch Verstirkungen
(Vouten) beim AnschluBl an den Unterziigen, wie nebenstehend. Der
Mehrbedarf an Eisenquerschnitt wird durch besondere Eiseneinlagen
gedeckt, die z. B. durch Weiterfithrung aus einem Felde in das andere
erhalten werden, wie dies nebenstehende Fig. 1d zeigt.

d) Berechnung der Schubspannungen.

Nach Gleichung (12) (S. 363, Bd. 1) ist ¢ = —

Setzt man fiir & = 100 cm und fir
5 4 25K
hyn=h — Ty 0”h4: ,J;Lv,

3 3 3

so ist

3
Q fiir »' =13 wird 7=

3
550 5250
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Nimmt man fir 7,; = 4kg/qem an, so miiite @,, grofler als
4 - 3250
Q= —:;— = 4333 kg sein, wenn zur Aufnahme der Schubspannungen
Eiseneinlagen abgebogen werden sollen.
Fiir die Berechnung der gréBten Querkrafte unter Annahme bei-
stehender ungiinstiger Belastungen ergibt sich:

fir Eigengewicht @, =y, gl = 545 890 960 880 1255 kg
fiir Nutzlast Q, =rppl = 520 770 820 800 870 ,,

Ferner sind: gl =1430 1830 1890 1830 2090 ,,
pl =1106 1338 1385 1385 1385 ,,
Sonach wird: vy = 0,38 0,485 0,507 0,465 0,60 ,,
7p = 0,47 0,575 0,592 0,578 0,63
Setzt man wieder:
7@—P)l =7,90 + 7p Pl = Quay s0 ist y = (ng”;ﬁ ,
da Qmax =@, + @, = 1065 1660 1780 1680 2125 kg
g+pl= 2536 3168 3275 3275 3475 ,,
isty = 0.422 0,525 0,543 0,512 0,611
Auf demselben Wege ergeben sich fir die negativen Querkrafte
die Koeffizienten 6 = 0,628 0,542 0,528 0,563 0,414

Fir den ungimstigsten Fall wird:

Quax = 0.611(g + p) I, = 0,611(492 + 325) 4,2 = 2120 kg.
Dieser Wert ist bei weitem kleiner als die vorstehend ermittelte Quer-
kraft @,, bis zu der der Wert von r = 4 kgqem nicht erreicht wird.

Man ersieht aus dieser iiberschlagigen Berechnung, daf} ein besonderer
Nachweis der Schubspannungen bei Platten sich eriibrigt, da sie bei
den verhiltnisméBig kleinen Querkraften das zuldssige MaB nie erreichen.

Die in den Decken an den Auflagern hochgebogenen Eisen sind aus
statischen Griinden daher nicht notwendig. Sie sind aber immer vor-
handen, da man die in den Feldern an der Stelle der gro3ten Momente
vorhandenen Mehreisen hochfiihrt, damit sie zur Aufnahme der nega-
tiven Stiitzenmomente verwendet werden konnen. Diese Abbiegungen
erhohen den Schubwiderstand der Platten.

Die Dimensionierung sowohl als auch der Spannungsnach-
weis in den Platten konnen nach Vorstehendem durchgefiihrt werden
unter der Annahme, daB sie als Trager zwischen den Unterziigen wirken.

Da die Platte auch in der darauf senkrechten Richtung Krafte
uibertragt, werden Verteilungseisen eingelegt (s. S.319, Bd.I). Diese
sind um so notwendiger, je geringer der Langenunterschied der Seiten der
Platte ist. In Fig. 1d sind auch die Verteilungseisen (v) eingetragen.
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2. Allgemeines iiber Decken im Hochbau.

Im Hochbau kommen in der Hauptsache vier Arten von Decken vor:

Reine Eisenbetondecken (Platten), wie sie im vorstehenden be-
sprochen wurden. Ihre Stirke betrigt in der Regel 8 bis 12 em. GrofBere
Starken werden wegen des alizu groBen Eigengewichts dadurch ver-
mieden, dal die Entfernungen der Unterziige verringert werden. Wo
dies nicht mdglich ist, verwendet man andere Deckenkonstruktionen
mit geringerem Eigengewicht.

Liegen Platten auf Mauerwerk auf, so sind sie als Balken auf zwei
Stitzen frei aufliegend zu berechnen mit einer Stitzweite, die gleich
ist der Lichtweite, vermehrt um die Auflagerlinge, die man in der
Regel gleich der Plattenstirke macht. Sind die Platten im Mauerwerk
teilweise eingespannt, so kann man zwar in der Regel frei aufliegend
rechnen, aber die wirklich vorhandene Einspannung durch entsprechende
Eiseneinlagen an den Einspannstellen beriicksichtigen, wie dies an der
Stelle der negativen Momente bei durchlaufenden Platten gezeigt wurde.

Als Eiseneinlagen kommen in Frage Eisen von 7 bis 12mm
Durchmesser (F, = 0,4 bis 1,2 gecm). Auf den laufenden Meter kommen
5 bis 10 Eisen oder mehr. Die Verteilungseisen werden in Stirken
von 5 bis 8 mm und in Entfernungen von 30 bis 50 cm gelegt; in der
Mitte der Platte werden diese enger gegeneinander verlegt. Die fiir
den gewdhnlichen Hochbau geniigende Einbettungstiefe von 1 bis
1,5 cm soll fiir feuersichere Bauten 2 bis 3 cm betragen.

Die an den Stellen der negativen Momente iiber den Unterziigen
notwendigen oberen Eisen erhilt man durch Aufbiegen der zur Auf-
nahme der Feldmomente nicht erforderlichen Eisen. Diese fitlhrt man

l
auf eine Entfernung von 6£ bis i in das néichste Feld, biegt sie dort

wieder nach unten, um sie da wieder zur Aufnahme der Feldmomente
zu verwenden. Bei sehr groflen negativen Momenten wird oft die Ein-

lage besonderer Eisen in einer Linge von etwa ! notwendig, wie dies
in Fig. 1d gezeigt wurde. 3

In der Praxis kommt es in der Regel darauf hinaus, jedes zweite
Eisen nach oben hin abzubiegen, so daf fir die negativen Momente
iiber den Unterziigen ebensoviel Eisen vorhanden sind wie fiir die
grofiten positiven Feldmomente.

Verstiarkungen der Platten beim AnschluB an die Unterzige
durch Vouten sind statisch nicht immer notwendig, besonders wenn
die Unterzuge sehr breit sind, weil am Rande der Unterziige die nega-
tiven Momente M, und M, viel kleiner sind als M, iiber dem theore-
tischen Auflagerpunkt (Fig. le). Kleinere Vouten kann man durch
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Abschriigen der am Unterzugsrande befindlichen Schalbretter erhalten
(s. Fig. le links). Eine andere Ausbildung fiir stiirkere Vouten zeigt
der rechte Teil der Skizze, wo die Verstirkung an der Ubergangsstelle
gleich ist der doppelten Decken-
stirke.

Eine zweite Art der im Hoch-
bau vorkommenden Decken sind
die Steineisendecken, die einer-
seits das Eigengewicht der Decken
verringern und andererseits durch
ihre gréBere Konstruktionshéhe und
Hohlrdume zur Erhohung der
Schallsicherheit dienen. (Steindecken
ohne Eiseneinlagen konnen bis zu
Spannweiten von 1,20 bis 1,50 m
verwendet werden.)

Die ersten Decken dieser Art
bestanden darin, daf volle oder
durchlochte Ziegelsteine mit den Ab-
messungen von etwa 10 X 15 X 25 cm und hober Druckfestigkeit
verwendet wurden. In die zwischen den Steinen befindlichen geniigend
breiten Fugen kamen, in Mértel gebettet, Bandeisen oder Rund-
eisen. Dariiber kam eine 2 bis 3 cm starke Mortelschichte. Die
Druckspannungen nahm hier der Stein auf. Die Zugspannungen
wurden von den Eiseneinlagen aufgenommen; die Berechnung erfolgte
wie bei einer Eisenbetondecke; entsprechend dem geringeren Ela-
stizititskoeffizienten fiir das Steinmaterial wurde n = 25 gewahlt.
Zur Aufnahme der negativen Momente iiber den Auflagern der Decke
ist es notwendig, besonders in Verbindung mit Eisenbetonunterziigen

Fig. le.

die Steineisendecke auf eine Linge von é —;l— am Auflager in vollem

Beton auszufithren. Dadurch wird auch der Querschnitt zur Aufnahme
der Schubspannungen vergréBert, der bei den Hohlraumen der Steine
oft nur 30 bis 40 cm auf 1 m Breite betrigt.

Ein weiterer Schritt in der Ausbildung der Steineisendecken zur
Erhohung der Tragfahigkeit erfolgte durch Verstirkung der Uberbeton-
schichte auf 3 bis.5 cm. Da eine gute mechanische Verbindung mit
den Steinen erforderlich ist, entstanden eine groBie Zahl von Steinformen
aus verschiedenem Material, die in der Praxis durch Musterschutz oder
Patente als ,,Deckensysteme‘‘ in Erscheinung traten. Die gute mecha-
nische Verbindung zwischen den Steinen und dem Uberbeton wurde

durch Nafmachen der Steine und mit Hilfe der in diesen enthaltenen
Nuten erreicht.
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Je stirker die Uberbetonschichte wird, desto mehr nihert sich die
Decke einer Eisenbetondecke, bei der der Beton der Zugzone durch
leichteres Material mit Hohlriumen ersetzt wird. Das Material der
Steine braucht dann keine hohe Druckfestigkeit zu besitzen. Die Fugen
zwischen den einzelnen Steinen miissen geniigend grof} sein, damit die
Eiseneinlagen gut von Mortel oder Beton eingehiillt werden. Ver-
schiedene Steinformen sind unten mit einem FuB versehen, der die
Fugen verdecken soll.

Bei der Berechnung dieser Decken kann entsprechend n = 15 bis 10
gewdhlt werden, da hauptsichlich der Beton zur Aufnahme der Druck-
spannungen dient.

Was die Eiseneinlagen betrifft, trachtet man mit einem Eisen pro
Fuge auszukommen, weil die Herstellung dadurch erleichtert wird;
ihre Ausbildung ist sonst die gleiche wie bei Eisenbetonplatten.

Aus der groBen Zahl der Steineisendecken sei ein Beispiel in Fig. 2 a
dargestellt. Die Tonhohlsteine (nach dem Erfinder Ackermann-Steine
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Fig. 2a.

genannt) sind bis zu 20 ein zweiteilig wie in der Figur, bei grofieren
vierteilig. Durch die Vorspriinge an den AuBlenflichen der Steine wird
eine mechanische Befestigung mit dem Beton erzielt.

Die dritte Art von Decken im Hochbau sind die Decken mit
Hohlrdumen. Hier unterscheidet man zwischen Hohlkérperdecken
und Hohldecken. Zu ersteren gehéren auch die Steineisendecken.
Die Hohlkérper aus Ziegel, Beton oder aus einem anderen Material
dienen zur Verringerung des Eigengewichtes der Decke. Nur selten
wird die obere Wandung der Hohlkérper bei sehr hoher Druckfestig-
keit des Materials zur Aufnahme der Druckspannungen mit heran-
gezogen. In der Regel sind es Fiillkrper mit sehr geringem Eigen-
gewicht, die den ganzen Zuggurt ausfilllen. Zur Aufnahme,der Druck-
kriafte dient die iiber den Hohlkérpern vorhandene Betonschichte; zur
Aufnahme der Zugkrifre dienen die Eiseneinlagen, die in den Fugen
zwischen den Hohlkérpern eingebettet sind. Ein Beispiel fiir eine
Hohlkérperdecke mit geringem Eigengewicht ist die in Fig. 2b
dargestellte mit Bimsbetonhohlsteinen. Diese Steine werden in Héhen
von 12 bis 26 cm bei einer Tiefe von 20 cm hergestellt; ein anderes
Beispiel zeigt Fig. 2¢ mit Tonhohlsteinen.

Wihrend die Hohlkérperdecken nur fiir geringe Belastungen
und bis zu Spannweiten von 6—7 m in Betracht kommen, kénnen die
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Hohldecken auch fiir groBere Belastungen, wic sie z. B. bei Fabrik-
bauten vorkommen, angewendet werden.

Hier sind zu nennen die Eisenbetonrippendecken, bestehend
aus Rippen von 5 bis'10 cm Breite in einer Entfernung von 50 bis 60 cm

Fig. 2b.

und einer Konstruktionshéhe von 20 em und héher. Die die Rippen
verbindende Platte kann bis zu einer Mindeststirke von 5cm aus-
gebildet werden.

Hier kénnen zur Herstellung der Hohlriume hélzerne, eiserne u. a.
Formen verwendet werden, deren fabrikmiBige Herstellung die Scha-
lungskosten erheblich verringern kann.

-,— A—.u ey 4 J."““'---A-1I,-.....-
ﬁJ_TTj._,IGQ][_-“J :r\ ILji,][;l ||r JL_J}" ') |D[

Flg. 2ec.
Ein Beispiel fir die Verwendung eiserner Hohlkérper ist in Fig. 2d
ersichtlich.

Fig. 2e zeigt eine Hohldecke (Giesedecke), bei der hélzerne oder
eiserne Gewolbeschablonen auf Bretter lose aufgelegt werden, die etwa

Fig. 2d.

60 cm voneinander entfernt sind. Durch Lingsholzer werden die Scha-
blonen verbunden und bilden das Geriiste fiir Baculagewebe, auf die
Dachpappe gelegt wird. Dadurch ist die Form der Betonrippen fest-
gelegt. Nach dem Erhirten wird das Gerippe entfernt und das Ba-
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culagewebe, das mit den Rippen verankert ist, mit Vorteil als Putz-
triger verwendet. :

Die Berechnung der Hohldecken oder Rippendecken ist dieselbe

wie bei Eisenbetondecken. Bei der Berechnung der Steineisen- oder

Hohlkorperdecken bedient man sich nachfolgender Niherungs-

12

rechnung. Man nimmt fir die Momente der Mittelfelder M, = ?ﬂ)ﬂ

. 12
und fiir die Endfelder M, = —p—g—- als konstante Werte an. Diese Werte

sind gréBer als die fiir die Eisenbetondecken gewahlten Momente, was

Fig. 2e.

durch die geringere Homogenitit begriindet ist. Wahlt man die in Fig.2a
beschriebene Decke, so gehen bei einer Tiefe von 25 cm vier Steine auf
1 m Breite,

bei einer Stirke der Steine von . . . . 10 12 15 18cm
betrigt das Steingewicht . . . . . . . 110 132 165 198kg/qm?,
die Stirke der Aufbetonierung von 5c¢m 120 120 120 120 ,, .
Hierzu kommt fiir Putz und Belag . . 60 60 60 60

Somit erhilt man fiir das Eigengewicht 290 312 345 378 ,

Ein Vergleich mit dem Eigengewichte der vorher berechneten Eisen-
betonplatte zeigt eine bedeutende Verringerung des Eigengewichtes bei
Anwendung einer Steineisendecke.

Wihlt man 6,4 = 35 kg/qgem und o, = 1000 kg/qem, so ergibt sich
nach Gleichung 2) und der Zusammenstellung II:

1 = 0,490 V J‘bf und  F, = 0,00222 | Mb; = 0,266
Fiir den Deckenzug D,, bis D, (Fig. 1a) ergibt sich bei einer

Nutzlast p = 325 kg/m, einer Breite 6 = 100 cm und einer Uberbeton-
starke von 5cm:
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Der Nachweis der Schubspannun-
gen eriibrigt sich aus denselben Griin-
den wie bei Eisenbetonplatten.

Jedoch ersetzt man beim Anschluf3
an die Unterziige die Steine durch
Beton, wie aus beistehender Fig. 2f
ersichtlich ist, soweit wie die negati-
ven Stitzenmomente reichen (etwa
I 1
6 4
Eisen erzielt man durch die schriagen
Aufbiegungen einen groBeren Schub-
widerstand.

Endlich sind noch diejenigen Dek-
ken zu nennen, die sich aus fabrik-

> . Beim Hochfithren einzelner
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maBig vorher fertiggestellten Tei-
len (Balken)zusammensetzen, die auf
dem Bau in eine feste Verbindung mit-
einander gebracht werden. Beispiele
dieser Art sind die Visintini-Decke
(Fig. 2g) und die Siegwart-Balkendecke
(Fig. 2h).

Die Vorteile dieser Decken bestehen
darin, daB die Balken unter guter
Aufsicht und von geschulten Arbeitern
sorgfaltiz in der Fabrik hergestellt
werden konnen. Ferner tritt eine
Verringerung der Schalungskosten ein,
und der Bau der Decken kann rascher
voranschreiten.

Nachteilig ist die Notwendigkeit
eines groflen Lagers, der Transport und
die Schwierigkeit, eine vollkommene
Verbindung der Einzelteile zu erzielen.

SchlieBlich sind die kreuzweise
bewehrten Decken zu nennen mit
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Eiseneinlagen nach zwei aufeinander senkrecht stehenden Richtungen,
die sowohl bei reinen Eisenbetonplatten als auch bei Steineisendecken
vorkommen. Bei der Verwendung von einfachen Lochsteinen wird
es kaum moglich sein, ein Eindringen des Betons in die Hohlrdume
zu verhindern, wodurch ein Verlust an Betonmaterial und eine Er-
héhung des Eigengewichtes eintritt. Dies fithrte zur Verwendung von
allseits geschlossenen Hohlsteinen,

Eine Néaherungsberechnung fir Decken, die in beiden Rich-
tungen tragfihige Eiseneinlagen besitzen, geht von der Annahme aus,
daB die Durchbiegung in der Mitte fiir beide Belastungsrichtungen
gleich ist und dall man die Belastung im umgekehrten Verhiltnis zu
den vierten Potenzen der Spannweiten verteilt.

e

~— & Z i SN N 2S5~
| _l_r_ COPERrTy. ‘:‘1&_ - !‘; ,Lj.'i. .....,..i'.‘..‘:;.__
Langsschnitt. Fig. 2h. Querschnitt.

Bei dieser Naherung werden diese Decken rationell fiir quadra-
tische Grundrisse. Ist z. B. eine Seite das 1'/,fache der anderen Seite,
so kommt auf die kiirzere Seite so viel von der Gesamtlast, dal}
man zweckmiBiger von dieser Art Decken absieht.

Ein Beispiel
fiir eine durchlaufende,
kreuzweise bewehrte
Eisenbetondecke = mit

den Spannweiten
l, = 6,30 m in der Rich-
tung @ und in der ande-
ren Richtung I, =6,0m
(Fig. 3a). Die Decke
wurde 18 cm stark an-
genommen bei einer
Fig. 3a. Nutzlast von 250 kgqm.
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Das Eigengewicht der Platte ist: 0,18 - 2400 = 432 kg/qm

Deckenputz . . . . . . . .. .20,
Estrich . . . . . . . ... ... 60 ,,
stindige Belastung . . . . . g = 512 kg/qm
Nutzlast . . . . . .. .. p=250
Die Naherungsberechnung nimmt die Verteilung der Lasten nach der:
. 6,0 -
Richtung a: (9 + p)e = (9 + ) - 630 L 608 (9 + p)- 045

» b: (g +ph = (g +p)-0,55.
Fiir die Richtung a wird mit Hilfe der Winklerschen Zahlen:
M, = (0,07 512 + 0,096 - 250) - 0,45 - 6,32 = 1070 mkg.
Die gewsahlten Abmessungen sind:
h=18,0cm B =h—a=155cm
8 2 10 m/m = 6,28 gcm?2.
Der Spannungsnachweis ergibt:

10-628 [y~ 2.100-15,5
= 7100 H Y+ 5628~ 1} =38cm
2.10
Opg = ————— 700 e = 39,7 kg/qem
100 - 3,8 (15,5 - 3)
107
0, = 07000 = 1200 kg/qem.

3,8
6,28 . (15,5 — =2
o152 =)

In der Richtung b bilde die Platte das Endfeld eines iiber fiinf
Stiitzen durchlaufenden Trigers:

M, = (0,077 - 512 + 0,1 - 250) - 0,55 - 6,02 = 1270 mkg.
Die gewahlten Abmessungen sind:
h=180cm h—a=155cm
92 10 mm = 7,07 gem.
Der Spannungsnachweis ergibt hier:

_ 10-7,07 14 _2__}90_115’3 1] =459
= 100 V 10-707 | oeom
2.1270
Opg = %0 o = 40,0 kg/gem
100 - 4,2 (16,5 - —3->
127
o, = 000 = 1190 kg/qem.

4,2
7,07 (165 — —
7 (105 =)

Probst, Vorlesungen iiber Eisenbeton. II. 3
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Das Stiitzenmoment in Richtung a ist:
M, = 0,125 (512 | 250) - 0,45 - 6,32 = —1700 mkg.
Die Deckenstirke wird hier um die Stirke der Voute (6 cm) grofler:
h =18 4+ 6 =24cm h—a=225cm.

Gewahlt:
10 2 10 m/m = 7,85 qem.

Der Spannungsnachweis ergibt:
v 10-7,85 1 1 2-100- 225
100 10.7,85

2. 170000

Opa = =
100 - 5,2 (22,:’) — 2)

— 1] = 5,2 cm

= 31,5 kg/qem

3
170000
7,85 (22,5 — -5?2)
3
Das Stiitzenmoment in Richtung b ergibt sich:

;= (0,107 - 512 + 0,121 - 250) - 0,55 - 6,02 = — 1680 mkg,

daher dieselben Abmessungen wie in der Richtung a.

= 1040 kg/qem.

Sehnitt . att,
Fig. 3b.
Ein Beispiel fiir eine kreuzweise bewehrte Hohlsteindecke unter

denselben Voraussetzungen wie vorher (Fig. 3b).
Bei denselben Spannweiten ergibt sich eine Belastung:

Uberbeton . . . 0,05-2200 = 110 kg/qm
Hohlsteine einschl. Betonrippen = 150 ,
Deckenputz . . . . . . . . = 20
Estrich . . . .. ... .. = 60
Eigengewicht . . . g = 340 kg/qm

Nutzlast . . . . . . p =250
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Sonach wird das Moment in der Richtung a:
M, = (0,07 - 340 -+ 0,096 - 250) - 0,45 - 6,32 = 850 mkg
pro Rippe M, = 850-0,29 = 245 mkg.
Bei einer Steinhéhe von 15 cm und der Stiarke des Uberbetons von
5cm ist die nutzbare Héhe B’ =15 4+ 5 —3 = 17,0 cm. Die Eisen-

einlage pro Rippe wird mit 1 & 14 mm = 1,54 gem angenommen. Der
Spannungsnachweis ergibt dann:

. 101,54 h/1+ 2-29-170 _1}23,7cm.

29 10-1,54
Die Nullinie fallt noch in den Uberbeton:
- 24500
Opg = 2 0 37 == 29,0 kg/qem
29 . 3,7 (170 3~>
4
G, = _ 24500 = 1010 kg/qem.

e 3,7
54(1
1, (70 3)

In der Richtung b ist
M, = (0,077 - 340 + 0,1 - 250) - 0,55 - 6,02 = 1010 mkg;
pro Rippe M ,= 1010 -0,29 = 293 mkg.
Bei einer nutzbaren Hohe A" = 15 +5 —1,7 = 18,3 cm;

Eiseneinlage pro Rippe 1214 mm = 1,54 qem.

Der Spannungsnachweis ist wie folgt:

10-154 (77 2.29.183
= """ ) ; ac&ad-c 19,9 . _
29 ” 10156 J 3,9 em
Opa = 229300 29 = 30,5 kg/qem
29-3,9(18,3— 3)
29
0, = 300 = 1120 kg/qcm.

‘ 3.9
1,54 (18 — —~>
3 3

Das Stiitzenmoment in der Richtung a ist:
M, = 0,125 (340 + 250) - 0,45 - 6,32 = 1317 mkg.
Im Bereich der negativen Momente ist an Stelle der Hohlsteine Voll-
beton vorgesehen. Die nutzbare Hohe A’ =20 — 1,6 = 18,4 cm; ge-
wihlt wurden Eiseneinlagen @12 mm i. Abstande e = 14,5 cm, also
pro 100 cm Platte
fo = 1—’-1134—;51—(19 = 17,8 qem

3*



36 Konstruktion eines Wohn- und Geschiftshauses.

Der Spannungsnachweis ist:

10 7 8 2.100.184 |
v= — 1| =46
h/l ©10.78 IJ Loem
2131700
Ova = 16 = 34,0 kg/qem
100 - 4,6 (18,4 _ 3)
131700
Te = 0 6. — 1000 kg/qom.
78 (18,4 -39

Das Stiitzenmoment in Richtung b ist:
= (0,107 - 340 + 0,121 - 250) - 0,55 - 6,02 = 1317 mkg.

Die Dlmensmmerung erfolgt wie in Richtung a.
Fir die Berechnung der Schubspannungen an den Endauflagern
bestimmt man die Querkrafte. In der Richtung a:

A, = 0375 (340 + 250)- 0,45 - 6,3 = 630 kg.
In der Richtung b:

Ay = 0,39 (340 4 250) - 0,55+ 6,0 = 760 kg.
Die groBere Auflagerkraft in Richtung b ergibt pro Rippe:

A; = 760 - 0,29 = 220 kg.

Bei Annahme einer Rippenbreite von & = 4 cm ist die Schubspannung:

T= o — 3 2kg/qem.
(18 3 — 539)

In der Regel kann man auch hier von einem Nachweis der Schubspan-
nungen absehen.

Wir schen aus dem Vorstehenden, dafl es sich um grobe Annihe-
rungen handelt, dic zum Teil von den tatsachlichen Verhaltnissen sehr
erheblich abweichen. Fiir die Berechnung von Hohlsteindecken wird
man sich mit dieser Methode begniigen konnen, nicht aber fiir Eisen-
betondecken. Auf diese Aufgabe wird bei der Besprechung der triger-
losen Decken noch zuriickgekommen.

3. Konstruktion und Berechnung der Unterziige.

Wie in Band I an Hand der Versuche gezeigt wurde, darf man
auf eine Mitwirkung der Platten bis zu 1/, der Spannweite der Unter-
ziige rechnen. In der Regel wird die mitwirkende Plattenbreite B
kleiner als 1/; der Spannweite sein, weil die Unterziige niher aneinan-
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der liegen. Bei grofien Spannweiten und diinnen Platten wird zu unter-
suchen sein, ob und wieweit auf eine Mitwirkung der Platten gerech-
net werden darf (Bd.I,S.401).

Die Wirkungsweise der 7 52 52 s
Unterziige im Rahmen der % il = -
ganzen Konstruktion ist we- A WE: 7 -r
niger einfach, als sie meist .5 52 S S
fur die Berechnung ange- Y

: : 174 uF 43
nommen wird. Es ist daher z z z

notwendig, die Wirkung der
Unterziige im Zusammen-
hang mit den anderen Ele- &’ SF
menten der Stockwerksrah-
men zu betrachten.

Aus dem nebenstehend
skizzierten Gerippe (Fig. 4a)
des ganzen Tragwerkes be- g7 52
trachten wir den Unterzug

7r der Decke iiber dem
II1. ObergeschoB als Glied des
Stockwerksrahmens.

Eine genaue Untersu-
chung des Stockwerksrah-
mens ist z. B. von Strassner?!) durch- “ e

a

X

S S S s s

gefithrt worden, auf die an dieser Stelle
besonders verwiesen werde.

Die Berechnung des vorliegenden
Beispiels als Rahmenkorper, der einmal
fest eingespannt (Fig. 4b), das an- Fig. 4b.
dere Mal gelenkig gelagertist (Fig. 4c),
wurde unter der Voraussetzung durch- 52 s
gefithrt, daBl die durch die Decken iiber- 4 4 &
tragene Last so in Rechnung gesetzt Y% 15 , & Z

D\
N
NQ.\.
=
K
R\

wird, als wiren die Decken frei aufge-

lagert. Ferner wurde angenommen, daf} Fig. 4ec.
dieLagederstatischen Achse, welche

die Schwerpunkte aller wirksamen Querschnittsflichen verbindet,
mit der Schwerachse des ideellen homogenen Betonquerschnittes zu-
sammenfallt.

1) Beitrige zur Theorie kontinuierlicher Eisenbetonkonstruktionen besonders
der mehrstéckigen Rahmen usw. 1912 und Neuere Methoden zur Statik der
Rahmentragwerke und der elastischen Bogentriger, 1916; beide Werke im
Verlage Emst & Sohn, Berlin.
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Bezeichne :
Uy, Ui und U, die Querschnitte der Unterziige;
11> Str> St, Sy die dazugehorenden Stiitzen im zweiten Ober-
geschoB3;
und Si;7, 871, Sims St die entsprechenden Stiitzen im dritten Ober-
geschol3,
so ergeben sich z. B. fir die in Fig. 4d angenommenen Querschnitte
die Querschnittsflichen F, die statischen Momente S,, die Schwer-

Fig. 4d.

punktlagen 2 und die Trigheitsmomente J, auf die Bezugsachse wie
folgt :
Querschnitt ¥ in St. Moment S, in  Trigheitsmoment J; in
em? cm? cm?

1
14 - 220 3080 3080 -7 = 21560 —39 - 143, =174 000

Uz, ] 46-30 1380 138037 —51100 0 . 609, — 2160 000

3
10 - 40 (nF,) 400 400 - 55 = 22000  10-40-55% = 1210000
' . F = 4860 S, = 94 660 Jy, = 3544000
oSy _ 04660 o Fz? —4860 - 19,4* — 1830000
TF T 480 OO Jy =Jy—Fa* =1714000 cm*
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Fir U, Uy, werden J, geschitzt mit 0,8, J, von U7,
54
8" hat ein J, =Ei? = 125 500
4+ 10-12,57 - 14? 24 600

J, =150 100 cm?

I

25
und 8} hat ein J, = 1; = 32500
+10-6,16-10,52 = 6800

39300 cm*

Die vorstehend berechneten Querschnitte sind dem ausgefiithrten
Beispiel entnommen und sind unter Zugrundelegung der allgemein iib-
lichen und zuldssigen Berechnungsmethoden ermittelt worden, wenn
Unterziige und Stiitzen als getrennte Konstruktionseinheiten betrachtet
werden.

Bei der Berechnung der Trigheitsmomente der in Betracht ge-
zogenen Unterziige und Stiitzen wird angenommen, daB es sich um
ideelle homogene und nicht gerissene Betonquerschnitte handelt, bei
denen der Eisenquerschnitt mit dem nfachen Wert eingesetzt wurde.

Wir haben hier die Trigheitsmomente fiir je einen Stiitzenquer-
schnitt und fiir den Unterzugsquerschnitt in Feldmitte berechnet.
Diese Werte miissen sich andern, wenn die Lage und die Zahl der Eisen
im Querschnitt sich andern, wie dies z. B. bei den Unterziigen gegen
das Auflager hin der Fall ist. Sie dndern sich ferner mit der gegen die
Auflager zunehmenden Querschnittshohe, und wenn auf die Mitwirkung
der Zugspannungen im Beton verzichtet wird. Daraus folgt, dal man
fiir den Verlauf der Tragheitsmomente iiber die ganze Linge des Triigers
kaum einen ganz zuverldssigen Ausdruck finden wird, der den tatsich-
lichen Verhiltnissen Rechnung trigt. Auch die Annahme eines Mittel-
wertes aus den Trigheitsmomenten in Feldmitte und an den Auf-
lagern, wie dies bei manchen Berechnungsmethoden angenommen wird,
ist nach Vorstehendem ebenso wenig zutreffend, wie die Annahme
eines gleichbleibenden Trigheitsmomentes.

In dem Zahlenbeispiel kommt ferner klar zum Ausdruck, daB nicht
nur die Berechnung der Schwerpunktsachse und damit der statischen
Achse sowohl als auch die Bestimmung von F und J mit den tatséich-
lichen Verhaltnissen nur schwer in Ubereinstimmung zu bringen sein
wird.

Bedenkt man ferner, daB der Elastizititsmodul E,; mit der Span-
nung verdnderlich ist, so ist damit eine weitere Unsicherheit in der
Berechnung der statisch unbestimmten Triger gekennzeichnet.

Unter den vorher angefiihrten Voraussetzungen wurde der Verlauf
der charakteristischen Momente fiir den Unterzug Uj; bestimmt als
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Glied eines ‘kontinuierlichen Trigers, eines gelenkigen und eines fest
eingespannten Rahmens. In den beiden letzten Fillen wurden die
Nebenmomente nicht beriicksichtigt, die dadurch entstehen, daB sich
die Knotenpunkte infolge der dort auftretenden, aus der Momenteniiber-
tragung resultierenden Horizontalkrifte verschieben. (AuBerdem wiren
noch Zuschlige infolge der Normal- und Querkrifte hinzuzufiigen.)
Doch sind diese Einfliilsse prozentual gering und haben dieselbe Be-
deutung wie die Nebenspannungen bei Eisenkonstruktionen.

Fir die Knotenmomente ergaben sich in dem vorstehendem
Falle folgende «-Werte:

bei fest eingesp. Rahmen; bei Gelenkrahmen wu. b. kont. Trigern
fiir Eigengewicht: o, =

+ — + — + —
1. 1 1
13,4 12,35 124’
fir Nutzlast: &, =
1 I 1 1 1 1
148 123" 97,3 11,0° 98,5 11,0

Fir Eigengewicht ist der Unterschied fiir &, in allen drei Fillen
gering. GroBer ist der Unterschied fiir &, bei Nutzlasten. Das
groBte Auflagermoment ergibt sich bei der Berechnung nach der Theorie
der kontinuierlichen Triger, das kleinste beim eingespannten Rahmen.
Der Unterschied wiirde betrichtlich gréBer werden, wenn die Trigheits-
momente von Unterziigen und Stiitzen nicht so verschieden gro8 werden
wie in vorliegendem Beispiel. Mit zunehmender Stiirke der Stiitzen wiirde
deren Trigheitsmoment gréBier werden und sich demjenigen der Unter-
ziige nahern, wodurch der Unterschied in den groBten Momenten bei
den drei Konstruktionsarten und den entsprechenden Koeffizienten
weit mehr in die Augen fallen wiirden.

Fir die Feldmomente ergaben die Berechnungen nachfolgende
Koeffizienten:

bei fest eingesp. Rahmen; bei Gelenkrahmen wu. b. kont. Trigern
fur Eigengewicht: a, =

+ — -+ — + —
1 . l . 1 .
198 227 226
fir Nutzlast: &, = '
11 1 1 11
15,4 68,5’ 142 380’ 134 33,1°

Auch hier sind Unterschiede zu verzeichnen, fiir Eigengewicht
weniger als fiir Nutzlast. Am kleinsten werden die Momente beim fest
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eingespannten Rahmen, am grofiten beim kontinuierlichen Trager, wie
zu erwarten war.

Diese vorangehenden Vergleichsberechnungen beziehen sich
auf einen ganz bestimmten Fall. Die Endergebnisse, wie sie im vor-
stehenden durch Nebeneinanderstellung der Koeffizienten &« zum Aus-
druck kommen, zeigen, dafl die sehr umsténdliche Berechnung der
Unterzige als Glied des ganzen Tragwerkes nicht gerecht-
fertigt erscheint, besonders wenn man bedenkt, dafl die Annahmen
fir die statische Achse und fiir die Tragheitsmomente nicht
mit den tatsichlichen Verhaltnissen iibereinstimmen. Berechnet man
bei Stockwerksrahmen mit hohen Stockwerken auch den Einfluf der
Windkrafte, beriicksichtigt man ferner die durch die Temperatur-
veranderungen hervorgerufenen Zusatzmomente, so werden die der
Bemessung der Querschnitte zugrunde zu legenden Momente nicht
unbetrichtlich erhéht. Man wird daher in unserem Falle von den
Ergebnissen der genauen Berechnung nur wenig abweichen, wenn man
folgende Werte annimmt:

Fir die Unterziige wird bei Eigengewicht das Moment iiber
den Stiitzen M, = — % bis — % und fiir das Feldmoment M, bis zu

2
921 anzunehmen sein, je nach dem Grad der erreichbaren Einspannung.

Je mehr sich das Trigheitsmoment der Stiitzen demjenigen des Unter-
zuges nihert, je breiter die Stiitze wird, desto kleiner kann o« ge-
wahlt werden.

Bei Nutzlasten darf unter den gleichen Bedingungen in ‘Rech-
nung gesetzt werden:

2

fiir das Auflagermoment: M = ——ﬁ bis — 11)(1)
2 2
fur das Feldmoment: M= }l)é bis i’;

Vorstehende Betrachtungen im Zusammenhang mit dem bei Be-
rechnung der Platten Gesagten ergeben nachstehende Folgerungen:

Bei sehr groBen Feldweiten und hohen Belastungen wird
sich fiir die Unterziige zur Ermittlung der Momente und Quer-
krafte fir die ungiinstigsten Lastverteilungen die Annahme der Wir-
kung kontinuierlicher Triger empfehlen. Dabei ist zu beachten, daB
diese Werte groBer sind als die wirklich auftretenden und dal
die erzielte Sicherheit damit wichst.

Bei kleinen Spannweiten und kleinen Belastungen kann man
sich fiir die Berechnung der gréfiten Feldmomente und Auflager-

momente mit Vorteil der vorher angegebenen Durchschnittskoeffizienten
bedienen.
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Eine sehr gute Ubersicht
iiber die Verteilung der bei
den Unterziigen wirkenden
Momente innerhalb eines

Stockwerksrahmens
gibt das in den Osterreichi-
schen Vorschriften enthal-
tene Niaherungsverfah-
ren.

Fir die Knoten- (Auf-
lager) Momente M, wer-
den die Unterziige als
vollkommen eingespannt
gerechnet.

Die abwirts biegenden
Feldmomente M, in den
Mittelfeldern werden mit
> M, berechnet, unter der
Annahme teilweiser Ein-
spannung. Hierbei soll eine
Einspannung an den End-
stlitzen nicht beriicksich-
tigt werden.

Fir die Stiitzen wer-
den die Momentennull-
punkte in den wunteren
Drittelpunkten angenom-
men. Fir die Einspann-
momente K am Kopfe
werden die vollen Ein-
spannmomente M, der an-
schlieBenden Balken bei

ungiinstigster Feldbela-
stung angenommen. Das
Einspannmoment F am
Full der Stiitze wird mit

K
5 gerechnet.

Da in jedem Knoten die
Summe der Momente gleich
Null sein muB, ergibt sich
daraus eine Beziehung zwischen Sdulen- und Balkenmomenten.
Die ungiinstigsten Momente der Balken entstehen bei Vollbelastung
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der Felder, die groBten Beanspruchungen der Sdulen bei dem groBten
Unterschied der Einspannmomente der benachbarten Balken, d.i. wenn
ein Balkenfeld belastet, das Nachbarfeld unbelastet ist.

Die Querkrafte sollen wie bei durchlaufenden Trigern berechnet
werden.

In Fig.4e ist fir unser Beispiel auf Grund des vorstehend be-
schriebenen Niherungsverfahrens der Verlauf der Momente aufgetragen.

Wir wollen diese Darstellung zum Ausgang unserer Betrachtungen
tiber die Bemessung der Querschnitte fiir die Unterziige und die
Stiitzen machen.

Legt man den T-Querschnitt in Fig. 4d der Berechnung des Eigen-
gewichtes zugrunde (unter Vernachlissigung der Eiseneinlagen), nimmt
man ferner die Nutzlast mit 325 kg/qm an bei einer Binderentfernung
von 4,10 m, so ergeben sich fiir die

Offnungen l, und I,
bei den Spannweiten 5,45 6,95 m

Eigenlast ¢ = 2400 (4,10-0,14 -+ 0,30 - 0,46) 1710 1 710kg/lfd m

Nutzlast p = 325 - 4,10 = 1332 1332 ,,
g+ = 3042 3042 ,,
g2 =50800 82600 kgm
p R = 39600 64 400

L2

(g + p)I* = 90400 147 000

Das Knotenmoment im Balken bei vollstindiger Einspannung ist

”

2
infolge Eigenlast , M, = % = 4230 6 880 kgm
. pl?
infolge Nutzlast , M, = 19 = 3 300 5370 ,,
2
M, max = (i’iﬁl’)i — 7530 12250

Bei teilweiser Einspannung ist M, =2 M, und das Knotenmoment
infolge

Eigenlast , M, = 2820 4 580 kgm

infolge Nutzlast , M, 2 200 3580 ,,
Mymax = 5020 8160 ,,
2
Beim einfachen Triger ist M, = 28l~ = 6350 10300 ,,

pI2
Mp=‘-08—l = 4950 8050 ,,
M, +M, =My, =11300 18 380 kgm
Danach ist nach Fig. 20 in der Offnung I, My, = 8900 kgm
in der Offnung ly Mpax = 10 220 kgm.
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Diese beiden Werte fiir My,,x legen wir der Querschnittsbemessung

in der Feldmitte der Unterziige U, ® zugrunde; in der Offnung I, ist
1

Myax =10220 kgm = 44

1

2

Fir die Querschnitte itber den Auflagern verwenden wir die
Auflagermomente der TUnterziige M .. Uber den Endstiitzen

(g + p) I2; in den Offnungen I, und I, ist

Mipax = 8900 kgm =

Fig. 4f.
ist sonach M,y = — 7530 kgm und iiber den Mittelstiitzen ist
Mimax = — 12250 kgm, was in beiden Fillen dem Einspannungskoeffi-

zienten f = -11—2— entspricht.

In den Stiitzen treten Biegungsmomente auf, deren Grofe sich
nach dem Naherungsverfahren wie folgt ergibt:

Im oberen GeschoB ist in A; in B
das Kopfmoment K = 7530 8020 ! 650 kgm
das FuBmoment F = 3765 4010 j 325 ,,
Im unteren GeschoB ist in A; in B :
das Kopfmoment K = 5415 8345 | 4660 ,,
das FuBBmoment F = 2707 2330 L4172,

(Diese Werte ergeben sich bei der Belastung nach Fig. 4f.)
Die Querkrifte ergeben ihre Grofitwerte Qmax = 0,6 (9 + p) 1.
Sonach ist im Endfeld Qunax = 0,6 - 3042 - 5,45 = 10 000 kg
im Mittelfeld = 0,6 - 3042 - 6,95 = 12700 kg.

a) Querschnittshemessung der Unterziige.

Entscheidend fiir die Querschnittsbemessung sind in jedem Felde
jeweils die Mitten- und Auflagerquerschnitte; letztere miissen grofe
Querkrifte und Momente, erstere in der Hauptsache nur Momente auf-
nehmen. Am besten legt man zuerst den Mittenquerschnitt fest, da
dieser fiir die Gestaltung des Raumes in erster Linie entscheidend ist.
Hierbei ist zu beachten, da die Stegbreite b der Unterziige aus kon-
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struktiven Griinden, insbesonders mit Riicksicht auf eine gute Ver-
teilung der Eiseneinlagen, ein gewisses Mindestmaf nicht unterschrei-
ten darf. Die eventuell notwendige Vergréferung der Auflagerquer-
schnitte infolge der negativen Momente mufl dem Mittelquerschnitt
angepaflt werden.

Die Gleichungen (24) bis (37), S.381ff. im I. Bd., gestatten bei
gegebenen Abmessungen der Unterziige die in Beton und Eisen auf-
tretenden Spannungen zu ermitteln.

Angenommen, der Querschnitt des Unterzuges Uj; habe die
Abmessungen von Fig. 4d, wobei die mitwirkende Plattenbreite
B =120 cm gewihlt wird. Wenn auch mit der Mitwirkung einer gréferen
Plattenbreite gerechnet werden kann, so wird mit Riicksicht auf die
geringe Breite und Hohe des Tragers fiir die Berechnung B nur gleich
der doppelten Hohe h gesetzt.

Das grofite Feldmoment wird nach dem Niherungsverfahren mit
M. = 10 220 kgm eingesetzt; die Binderentfernung betrage 4,10 m.

Danach ergibt der Spannungsnachweis fiir Uj; unter Vernach-

lissigung des auf Zug beanspruchten Querschnittsteiles des Betons:
Nach Gleichung (33), Bd. I, ist

Bd —bd +nF,| /" b[Bd® — bd? + 2nF,k]
2 20700 Pl 4
: b [ ) R Tas—or |
wenn angenommen wird, dal x > d ist.
Fir » = 10 wird

(120 — 30) 14 -+ 10- 40 30[142(120 — 30) + 20-40-55)
= —1 =16,6
v 30 +V1+ [10-40 + 14 (120 — 30) 6.
x = 16,6 cm (> d = 14), wie angenommen.
Das Triagheitsmoment J, des wirksamen Querschnittes ist:
_ B2 _(B—b)®—4d

3
; A Y S
J, 3 3 + nF, (M — )

_120-16,6° 90 - 2,68
o 3 3
== 772270 cm4.

Es wird dann:

+ 10 - 40 (55 — 16,6)2 =

M2z  1022000-16,6
Opa = 7, 7220 2= 022 kg/qem

n- MK —2) 10-1022000 - 38,4
J, - 772270

O, =

= 507 kg/qem .
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Berechnet man x nach Gleichung (35) unter Vernachlissigung des ge-
driickten Steges, so wird

Bd 1 2
o+ nlF, »27(%3 41055 40
T BT aF, ~ 120-14F10-20 — 1&2em
120 16,28 (120 —
g =10 a2 ,,‘73@3_2— 41040 - 38,82 = 704240 cm*,
1022000 - 16,2
We = "Tmgaoa0 23,5 kg/qem,

1022000 - 38,8
0% =10-"o4040

Die Berechnung von z nach Gleichung (35) ist einfacher als nach
Gleichung (33).

Die Ergebnisse werden sich um so mehr nihern, je geringer der
Unterschied zwischen = und d und je kleiner 4 und % ist. Der Span-
nungsnachweis zeigt, da die errechneten Spannungen im Beton und
im Eisen die zuldssigen nicht erreichen, dafl sonach der Querschnitt
unwirtschaftlich ist.

Axuf eine volle Ausnutzung des Betons ist bei wirtschaftlicher Ge-
staltung des Querschnittes nicht zu rechnen, wie auf S.422, Bd.I
gezeigt wurde. Deshalb miissen wir versuchen, das Eisen im Quer-
schnitt voll auszunutzen.

Aus der Gleichung o F, (h’ — i) = M = 1022000 erhilt man fiir

2
— 1200.
o = 1200 1022000

* = 1200(55 — 7)
Wihlt man 3220 + 4216 mm, so wird F, = 17,38 qcm .
Will man untersuchen, ob die Nullinie in die Platte fillt, so bildet

= 563 kg/qem .

~ 17,8 qem .

man zuerst 1_ = I;h = 379 und bestimmt x nach Gl. 1a).
e
Die Zusa.mmenste]lung I konnte dementsprechend erweitert werden)
,,,,,,, o
T = ne |/1+n/) lh 370 L 14 2379 — 1]55—1280m

Es kommen sonach alle Berechnungsgrundlagen fiir den rechteckigen
Querschnitt zur Anwendung.

_2M 2.1022000 oo
e e T 128-120(55 — 43) - 20 ke/gem,
B} — 3
M 1022000
S e T Tigs.po;  M60kelom.
F\l — 5
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Wiirde man auch noch A verkleinern, so kénnten die Betondruck-
spannungen besser ausgenutzt werden. Es empfiehlt sich aber nicht,
bei der groflen Spannweite des Unterzugs Uj; b kleiner als 60 cm zu
wihlen, weil dadurch ein Auftreten von Zugrissen in der Feldmitte
gefordert wird.

Bei der Dimensionierung eines T-férmigen Querschnitts bei
gegebenen M, 0,4, 0, ist zu beachten, dafl die Stirke d durch die Be-
rechnung der Platte festgelegt ist, die mit Riicksicht auf die Ent-
fernung der diese tragenden Unterziige gewihlt wurde.

Es handelt sich also um die Bestimmung der giinstigsten oder
(Mindest) -Hohe 2 und des dazu gehérenden Mindestquerschnitts
F, der Eiseneinlagen.
Hierbei wird man beson-
ders unterscheiden miis-
sen, ob es sich um Unter-
ziige mit schmalen Rip-
penund normalen Platten-
stirken oder um Unter-
ziige mit breiten Rippen
und verhédltnismaBig klei-
nen Plattenstirken han-
delt.

Nimmt man sehr
schmale Rippen an
bei normalen Plattenstir-
ken, so ist zu erwarten,
daB die Nullinie in die
Platte hineinfillt oder da8 Fig. 4h.

x — d nur sehr klein wird.

Fallt die Nullinie in die Platte, so kann der auf S. 16 dargestellte
Gang der Berechnung und Zusammenstellung II angewendet werden.

Liegt die Nullinie im Steg, aber in der Niahe des Plattenrandes,
so daB x —d sehr klein wird (Fig. 4g), so wird h,, nur wenig ver-

Fig. 4g.

d
schieden sein von A" — 3

Man kann sich hier der fiir den rechteckigen Querschnitt abgeleiteten
Gleichungen bedienen, wenn die Nullinie nahezu mit dem Plattenrande
zusammenfillt. Ist dies nicht der Fall, dann wendet man nachfolgenden
Rechnungsgang an, wie er auch fiir Unterziige mit breiten Rippen und
geringen Plattenstirken gilt.

Unter Vernachlassigung der im Steg auftretenden Druckspannungen
des Betons wird der Abstand y der Druckmittelkraft D als der Abstand
des Trapezschwerpunktes von dem oberen Rande gerechnet (Fig. 4h).
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Es ist
d (Bx—2d
y=3-P2729 3a)
3 (2x—4d)
dann wird
dBx— 24d)
h f=— }L, —_ = h, _——— 3b
zD y 32z — d) )
und M
Op == o -
‘ F ¢ hZ D
nGpq (K — )
ST e
Zusammen-
. F, i 1 BW d
Y=BY o= F, TR
Fiir n = 10
1 8, = 0,10 8 = 0,15 8 = 0,20 81 = 0,30 sy = 0,40
! 3 sz w 8 " 8, u 8 J‘ Iz & "
0,01000| 100 {0,525 | 9,05|0,445 |12,46]0,400 115,001 0,368 17,560,360 | 17,78
0910 10 502 | 9,92 424 [13,57| 381 |16,24| 348 |18,73] 347 | 18,83
833 20| 483 {10,71] 405 14,67 365 |17,41| 335 119,86] 338 | 19,57
769| 301 463 |11,60} 389 |15,72| 350 |18,57] 323 |20,94| 330 |20,30
715 40| 446 |12,44] 373 |16,79] 337 [19,72| 313 [21,92] 321 |21,12
0667 | 150 | 430 [13,25] 360 [17,77| 326 [20,69| 304 ;22,90 314 |21,86
625 60| 415 14,10 347 (18,82 314 |21,85] 297 |23,68| 308 |22,48
589| 70 ] 402 |14,86] 336 |19,76] 305 |22,80] 290 |[24,48] 302 |23,12
556| 80 389 15,721 325 {20,75| 296 23,80| 283 |25,32] 297 23,70
527| 90 378 |16,46] 315 |21,72| 288 |24,72| 277 |26,:0] 293 | 24,12
0500| 200 | 367 |17,27| 306 |22,68| 280 |25,72] 272 |26,76] 289 |24,62
4771 10 356 [18,08] 298 |23,55| 273 |26,65| 266 |27,60] 286 |24,98
455 20| 347 |18,82| 290 |24,50| 267 |27,46] 262 |28,18] 282 |25,48
435| 30| 338 [19,57] 283 |25,32] 261 |28,30] 258 [28,74] 278 |25,94
417 40 330 120,32] 276 |26,25] 255 129,20 254 (29,38] 275 |26,34
0400 | 250 321 (21,14] 270 |27,05] 250 {30,00{ 250 |30,00| 273 |26,65
385| 60 314 |21,85] 263 |28,02] 245 |30,80] 247 !30,50] 270 |27,08
371 70 307 [22,56] 257 128,891 241 131,48| 243 |31,14f 268 |27,30
357| 80 300 |23,33] 253 |29,52| 237 [32,20] 240 |31,68| 266 |27,60
345| 9C 294 | 24,001 248 |30,32| 233 32,92 237 |32,20f 264 |27,90
0333 | 300 | 288 |24,72) 243 |31,15| 229 [33,68] 235 (32,54| 262 |28,18
323| 10 281 [25,57] 239 |31,85| 225 |34,48] 233 |32,92] 260 |28,48
313| 20) 276 126,28] 234 |32,75| 222 135,08] 231 |33,28] 258 |28,74
303 30 271 (26,88] 230 {33,50] 218 |35,88] 229 {33,68f 256 |29,08
294 40 266 {27,681 226 |34,25| 216 [36,30] 227 |34,08] 254 |29,40
0286 | 350 261 128,34 223 [34,90} 213 |37,00] 224 |34,68| 253 29,52
278 60 257 128,93] 220 135,45| 210 137,65| 222 135,08] 251 |29,86
2711 70 252 129,68| 216 [36,30] 207 38,32] 220 |35,48] 250 |29,96
263, 80| 248 }30,30] 213 |36,95| 205 38,80| 218 |35,88] 249 |30,12
I
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und = o _ ™ (" —x) ' 30)

Opq X

Fiir ¢ = T und d = s, &’ wird
T = Bhl R W
Bd2 4 nF, W 81 + ng

_ T = G 3d
Bd + nF, sifng P )

Daraus laft sich y, b, 6, und ¢,, nach vorstehenden Gleichungen

berechnen und fir s, =

Zusammenstellung 11I:

stellung III.

hl

verschiedene Werte eingesetzt, ergibt die

s Sitre 0 n(l—s)
s+ @’ ‘ Opq S
Fitir n = 15
1 8 = 0,10 8 = 0,15 8 =020 | . s = 0,30 8 = 0,40
i > 82 u 82 [ i 82 e 82 : R 8 #
0,01000| 100 10,620 | 9,190,538 |12,86]10,486 |15,87]|0,434 |19,56]0,418 | 20,88
0910( 10| 598 [10,07] 515 {14,12] 465 |17,26]1 416 {21,06] 404 | 22,10
833| 20| 578 {10,95] 495 |15,30| 446 |18,65| 400 [22,50| 391 | 23,33
769! 301 559 |11,83] 477 {16,451 430 |19,88| 286 23,88 379 | 24,55
715 40| 541 |12,72] 460 ;17,601 414 (21,25] 374 |25,10] 369 |25,65
0667 150 | 525 113,56| 445 |18,68]| 400 (22,50] 362 |26,45| 360 |26,68
625 60| 510 |14,42] 431 [19,77| 387 |23,75] 353 [27,50| 352 |27,65
589| 70| 495 |15,29| 418 |20,90}] 376 {24,90] 343 |28,75| 344 |28,60
556| 80 | 482 (16,12 405 [22,08] 365 |26,10] 335 [29,75{ 338 |29,35
527| 90| 469 [16,98] 394 [23,05] 355 (27,25 327 |30,86] 331 |30,28
0500 200 | 457 17,83} 383 |24,12] 346 |28,35] 320 |31,88] 326 |31,00
477 10| 446 [18,63| 373 125,20| 338 (29,35| 314 [32,75| 320 ;31,88
455| 20 | 435 |19,47) 365 {26,10] 330 [30,45| 308 |33,68| 316 |32,55
435| 30| 425 |20,28| 355 27,25 322 (31,52] 302 |34,68| 312 |33,10
417 40| 415 |21,13] 348 (28,10] 315 (32,62] 296 |35,68] 307 |33,88
0400 250 | 406 21 94| 339 }29,25] 308 |33,70] 292 |36,38] 303 | 34,52
385| 60| 398 |22,68] 332 |30,20] 301 |34,82| 287 |37,30| 299 |35,08
371} 701 389 23,564] 325 |31,15] 296 |35,70| 282 |38,25] 297 | 35,50
357| 80 ] 381 [24,35| 318 32,20] 291 |36,52| 278 |38,94] 295 | 35,87
345) 90| 374 {25,08] 311 |33,25] 285 37,66] 274 |39,75| 293 |36,20
0333| 300 | 367 |25,89| 306 {34,00] 280 |38,56] 271 [40,40] 289 36,90
323| 10| 360 [26,66] 300 [35,00] 275 |39,56| 268 (40,95] 287 |37,30
3131 20 ] 353 {27,49| 295 [35,90] 271 |40,33] 265 [41,60| 284 !37,85
303/ 30| 347 128,25] 290 {36,72] 267 |41,15] 263 |42,10| 282 |38,22
294! 40| 341 (28,96] 285 (37,60 263 {42,10] 260 |42,65] 280 |38,56
0286 350 | 335 (29,76] 280 |38,565] 259 |42,90] 258 |43,15{ 278 |38,94
278 60| 329 |30,60] 276 |39,35] 255 |43,80| 256 |43,60| 276 |39,28
271 70| 324 (31,28 272 |40,15] 252 |44,55] 252 |44,56) 274 |39,75
263| 80 | 319 132,04] 268 140,95] 249 |45,20] 248 [45,45| 272 140,12
Probst, Vorlesungen iiber Eisenbeton. II. 4
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Die von Saliger abgeleitete und fiir » = 15 durchgerechnete Zu-
sammenstellung I1I ist hier fiir » = 10 gerechnet worden. Man be-
dient sich der Zusammenstellung 1IT, um den Spannungsnachweis im
T-Querschnitt rasch durchzufiihren.

In unserem Beispiel 8.44 waren gegeben: M = 10200kgm; b= 30cm,
B=120cm; d =14cm; A" = 55cm und ¥, = 40 qem. Will man die
Zusammenstellung 11T benutzen, so bildet man:

F, 0 d 14
@ = 'B’h, = 12’0*:'55 et 0,006 und = ™~ 0,2-) .

R
Mit @ und s; erhilt man durch Interpolation aus Zusammenstel-
lung I1IT:

8 > 0,300, ™22,
Sonach wird © = s,/ =0,3:55 = 16,5em > d.
Aus 6, F, hyp = M erhdlt man

M x
= =’_.*='—"——.—=49.-,
O, hZD E’e (hZD h 3 29 9,9 ,())
1020000
% = o540 > °1° kefaom
[ 515 :
Opg = }j =55 = 23 kg/qem.

Im Nachfolgenden soll die Mindesthéhe " und der dazugehérende
Eisenquerschnitt F, berechnet werden, wenn M, q,, 0,4 gegeben sind.
Ist wieder d=2ga ¥
, ,  d3x —2d)
und hgp =0 —y=10"— 3((2 e )

Setzt man ferner 2 = s, 1/, so erhiilt man:

65, — 38 — 388, + 25} Y

han = g s, — s
Es ist ferner
p="4 Jg e g, B.
—d
Fir o4, = al 6yq wird
x
D= Gl)d(2 SZ,T— 81):9! B}L/.

23,
Da Z=D=F,a,, wird

Toa (28 — 8)8

Fe = 1 BR .
¢ o, 2s,

2
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Setzt man: o o n (h:__ 2)

Opq ' x
80 wird
’
Hx=n(k — x)
und

Mithin wird

(28— 8))8; ., (28, — 8) 8 ,
F,="~-=* " B =-—"2_ 2" 2
2 s, 2n(l —s,) B
(//
F,=@BK . . .. ... ... ... 4b)

Zur Bestimmung der Mindesthdhe %’ bedient man sich der Gleichung
81[65, — 38 (1 4 8) +257) (28, — 8)] 00
3(28, — 8)2s,

K= '/ 65, Vﬂ{

[68, —3s,(1 +8,)+ 268,00 ¥ B

L&

h'=r2]/£... 4c)
B

Mit Hilfe der Gleichungen 4a) bis 4c¢) werden umseitige Zusammen-

stellungen 1V berechnet, die man zum Dimensionieren verwenden kann.
Will man einen Querschnitt dimensionieren, der ein Moment M

und die Hochstspannungen ¢, und 0,4 aufnehmen soll, so schitzt man

d

h

In unserem Fall ist

M= Dhyp = BR?

zuerst s, —

8 = hd, =é§.\0,25.
Fir s; = 0,25 wird, wenn g, = 1200 und 64 = 30 kg/qem und n = 10
8=02 und =z=024=02.55=110<d,
mithin gelten die Gleichungen fiir den rechteckigen Querschnitt. Nimmt
man fiilr 6,4 = 40 kg/qem, so wird s, = 0,25.
Die Mindesthohe 2’ wird dann nach Gleichung 4c)

We=r, V% ry = 0,466 (aus der Zusammenstellung TV).

Da M = 1022000 und B = 120, wird

1/1 022 000
1

B = 0,46 -~ .
,466 % - 43,1

Sonach wiirde die Mindesthéhe A = b" 4+ a ~ 45 cm.
4*
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Zusammenstellungen IV.

(Die eingeklammerten Werte gelten fiir n = 15.)

Ge n
a) Ist 6, = 1200; 054 = 40; P = u=30unds, == ,_{_F,; =0,25(0,394) ,

so erhalt man fiur die Werte:

_a | _ @858y Y/ 68,
5% 7T R - s Nl v T e + 2880, ,

0,10 0,00266  (0,00283) 0,571 (0,555)
0,11 0,00286  (0,00306) 0,554 (0,535)
0,12 0,00304  (0,00328) 0,539 (0,518)
0,13 0,00321  (0,00349) 0,525 (0,504)
0,14 0,00336  (0,00369) 0,514 (0,492)
0,15 0,0035 (0,00388) 0,503 (0,481)
0,16 0,00363  (0,00405) 0,496 (0,472)
0,17 0,00374  (0,00427) 0,490 (0,463)
0,18 0,00384  (0,00438) 0,484 (0,454)
0,19 0,00392  (0,00453) 0,479 (0,447)
0,20 0,004  (0,00467) 0,476 (0,442)
0,21 0,00406  (0,00480) 0,473 (0,437)
0,22 0,00411  (0,00491) 0,470 (0,432)
0,23 0,00414  (0,00502) 0,467 (0,428)
0,24 0,00416  (0,00512) 0,464 (0,424)
0,25 0,004165 (0,00521) 0,466 (0,421)

Z

b) Fiir 5, — 1200 0,3 = 30; % — =40 und s, = n—ﬁ; = 0,2(0,272)

Obd
werden fir die Werte:

8 = g = ry =

0,10 0,001875 (0,00204) 0,682 (0,655)
0,11 0,00199  (0,00219) 0,663 (0,600)
0,12 0,0021  (0,00233) ! 0,646 (0,613)
0,13 0,00219  (0,00247) 0,634 (0,599)
0,14 0,00228  (0,00260) 0,624 (0,585)
0,15 0,00234  (0,00272) | 0,615 (0,572)
0,16 0,00240  (0,00282) | 0,608 (0,562)
0,17 0,00244  (0,00202) | 0,603 (0,554)
0,18 0,00247  (0,00301) 0,601 (0,546)
0,19 0,00249  (0,00310) l 0,599 (0,540)
0,20 0,0025  (0,00316) ) 0,597 (0,535)
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¢) o, = 1000; 0,4 = 40; Og‘, = u =25 und s, = 0,286 (0,375).
bd

Fiir & = q = ! =
0,10 0,00331  (0,00347) 0,564 (0,551)
0,11 0,00356  (0,00375) 0,545 (0,531)
0,12 0,00380  (0,00403) 0,528 (0,513)
0,13 0,00402  (0,00430) 0,514 (0,498)
0,14 0,00423  (0,00455) 0,502 (0,485)
0,15 0,00443  (0,00480) 0,489 (0,473)
0,16 0,00461  (0,00503) 0,483 (0,463)
0,17 0,00478  (0,00525) 0,476 (0,454)
0,18 0,00493  (0,00547) 0,469 (0,446)
0,19 0,00508  (0,00568) 0,463 (0,439)
0,20 0,00521  (0,00587) 0,458 (0,433)
0,21 0,00532  (0,00605) 0,453 (0,426)
0,22 0,00542  (0,00622) 0,450 (0,421)
0,23 0,00551  (0,00638) 0,447 (0,417)
0,24 0,00557  (0,00653) 0,444 (0,412)
0,25 0,00563  (0,00667) 0,443 (0,409)
0,26 0,00568  (0,00679) 0,442 (0,406)
0,27 0,00570  (0,00691) 0,440 (0,403)
0,28 0,00572  (0,00702) 0,439 (0,401)
d) o, = 1000; 0, = 30; Ui — 4= 33,333 und s, — 0,231 (0,310) .
bd
Fiir 81 = i @ = ! Ta =
0,10 0,00235  (0,00252) 0,668 (0,645)
0,11 0,00252  (0,00271) 0,646 (0,625)
0,12 0,00266  (0,00290) 0,629 (0,604)
0,13 0,00280  (0,00308) 0,615 (0,587)
0,14 0,00292  (0,00325) 0,604 (0,573)
0,15 0,00304 (0,00342) 0,593 (0,561)
0,16 0,00314  (0,00357) 0,585 (0,550)
0,17 0,00322  (0,00370) 0,578 (0,540)
0,18 0,00329  (0,00383) 0,572 (0,533)
0,19 0,00335  (0,00395) 0,568 (0,526)
0,20 0,00340  (0,00408) 0,563 (0,518)
0,21 0,00343  (0,00417) 0,561 (0,513)
0,22 0,00345 (0,00426) 0,560 (0,503)
0,23 0,00246  (0,00434) 0,559 (0,504)
0,24 0,00346  (0,00441) 0,559 (0,501)
0,25 0,00345  (0,00450) 0,560 (0,498)
0,26 0,00342  (0,00453) 0,564 (0,496)
0,27 0,00337  (0,00457) 0,568 (0,493)
0,28 0,00331  (0,00461) 0,569 (0,492)
0,29 0,00325  (0,00463) 0,574 (0,491)
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Der dazugehorige Eisenquerschnitt ist nach Gleichung 4b)
F, = ¢ BV, @ aus der Zusammenstellung I'V mit 0,004 165 eingesetzt, gibt

F,=0,004165 - 120 - 43 ~ 21 gcm.

Entsprechend der kleineren Hohe wird F, grofler als der vorher bei
einer groBleren Hohe % errechnete Eisenquerschnitt, wie auch zu er-
warten war.

Will man allgemein fiir ein bestimmtes Moment M bei gegebenen
de, Opq und d den kleinsten Betonquerschnitt mit der Mindesthohe A

. , d
bestimmen, so wihlt man vorerst s; = W

.. Mit diesem Werte ergibt
sich

(1

7w X

8y - - = .
T oon+4p h
Mit s; und s, erhilt man aus der Zusammenstellung TV die Koeffi-
zienten ¢ und r,. Daraus bestimmt man die Mindesthéhe

V=r, JB] und F,= ¢ BN,
wie vorher gezeigt wurde.

In der Regel ist die Mindesthohe, bei der o, und 6,4 das zuldssige
Maximum erreichen, nicht wirtschaftlich. Einerseits wird die Mindest-
hohe sehr groBe Zugspannungen im Beton ergeben, was besonders bei
groflen Spannweiten eintreten wird. Wenn man die Mitwirkung des
auf Zug beanspruchten Betonteils nicht beriicksichtigt und daher auf
den Nachweis der Betonzugspannungen verzichtet, so darf diese Wir-
kung der Mindesthohe nicht iibersehen werden.

Andererseits wird bei der Mindesthohe % des T-Querschnittes
ein groflerer Eisenquerschnitt F, erforderlich als bei groBerem A, was
wirtschaftlich um so ungiinstiger ist, je teurer verhaltnismaBig das
Eisen ist.

Aus diesen beiden Griinden wihlt man nur in Ausnahmefillen die
Mindesthohe; in der Regel ist der T-Querschnitt héher und dem-
entsprechend F, kleiner. Man wird die H6he so groB wihlen, daB die
Druckspannungen im Beton die zulissigen nicht erreichen.

Wihlt man &, > h (Mindesthéhe), sokannman F, bestimmen entweder

M

5, (h’l - g)

wenn zu erwarten ist, dal x —d sehr klein ist, oder

M

G, (h,’ — ;l>

Al
3

F, —

S
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wenn die Nullinie in den Steg fillt. Der weitere Rechnungsgang er-
gibt sich wie vorher.

Uber den Auflagerquerschnitten
ergab die Naherungsberechnung an den
mittleren Auflagern

M, = —12 250 kgm,
an den Endauflagern
M, = —7530 kgm.

Der fiir die Aufnahme von M, er-

forderliche Querschnitt (Fig. 41) erhilt

. . Fig. 4i.
nach Gleichung 2a) eine Hihe
(h4v) =mn "’/ib” und z=¢(h 4 v);

wobei v die notwendige Verstirkung durch die Voute ist.
Mit Hilfe von Zusammenstellung 1I ergibt sich fiir

6, = 1200 und 0,3 =45, r, = 0,422 und s; = 0,272.
Es ist sonach
/1—2—@ > 85 cm

30 ’
x=0,272h] = 23,1 cm

h,l = 0,422 ."/"

und
1225000
~1200(85 — 7,7)

Gewidhlt 2220 4 4216 mit F; = 14,32.

In derselben Weise wird iiber der Endstiitze bei einer Annahme von
(A + v)’ = 65; (b + v) = 70 cm ein Eisenquerschnitt von 12 & 20 und
2 > 16 mit F, = 10,3 cm? gewahlt.

Beziiglich der Randtriger, der unsymmetrischen 7]-Triger, sei auf
die Versuchsergebnisse verwiesen, die im I. Bd., S.285ff. besprochen
wurden. Wenn auch hier eine andere Spannungsverteilung zu erwarten
ist, wie beim T-férmigen Querschnitt, so geniigt fiir die im Hochbau
vorkommenden Fille die Berechnung wie bei diesen unter Annahme
kleiner zulassiger Druckspannungen im Beton (etwa %/, 0, des gleichen
T-formigen Querschnittes).

F,; = 13,2 qcm.

b) Bestimmung der schriigen Eiseneinlagen.

Zur Verstarkung der Unterziige gegen die in der Nihe der Auf-
lager auftretenden Hauptzugspannungen verwendet man schrige Eisen-
einlagen, wie dies im 1. Bd., S. 362ff, gezeigt wurde.
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In unserem Beispiel ist tiber den mittleren Stittzen unter der An-
nahme der Kontinuitit die grofite Querkraft tiber der Mittelstitze.

Q~0,6(g -+ p)l, = 0,6-3042.6,95 — 12700.

. 30
Mithin ist 7, = —~"—. Da b =30cm und hZD2<85——)=75cm
bhyp 3
ist 1, = 2100 S kg/qc
T gy T O REAOm

Die Querkraft @,, bis zu der die Schubspannungen des Betons die
als zulissig angenommene GroBle 7, = 4 kg/qem nicht iberschreiten,
rechnet sich

Q= Ta.b - hzp .
Da hier der Feldquerschnitt in Betracht kommt, ist

4
hzp =55 — 1~3—-i¥;50,3 uad b= 30.
Mithin ist
Qp=4-30-50,3> 6040 kg =@,.
Die Entfernung ¢ von der Mitte,
bis zu der die Schubspannungen
kleiner sind als 7, , ergibt sich
nach Fig. 5a:

Q15Q4=£22‘3a:

_ Ql, 6040-6,95

=3¢, T~ 212700

1,6m

Beim Ubergang der Voute
in die Stiitze ist bei einer Ent-
fernung von 0,38 m von der
Stiitzenachse

@, = 11 210 kg.

Das @, entsprechende
11210
== 30070
An der Anschlufistelle zwi-

Fig. 5a. schen Voute und Unterzug ist

8000
= — = 5,3k .
30.503 > kelwom
Wir sehen, daB zwischen @, und @, durch die Verstirkung der
Betonquerschnitte trotz der verschiedenen groflen Querkrifte die

= 5,3 kg/qem.

@, = 8000kg wund 7z,
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Schubspannungen fast unveréindert bleiben. Sonach werden die mitt-
leren Zugkrifte in den schrigen Eisen wie folgt berechnet werden
koénnen.

Zwischen @, und @, ist die mittlere Zugkraft im Eisen nach Glei-
chung (13), S.364, Bd.I

_ @+ @) 136 (12700 + 8000) 136
2.2 - hzp 2.72 .65
(wenn hzp im Mittel 65 cm gesetzt wird); dann ist ,Z, = 15310 kg.

Zwischen @, und Q, ist ,Z, = wa%()‘)(}lﬁ = 6160 kg .
2.2 .50,3
Die Austeilung der schrigen Eisen ist in Fig. 5a nach dem im I. Bd.
gezeigten Verfahren erfolgt. Zwischen @, und @, sind an schrigen
Eisen vorhanden:

1Zm

3520 = 9,42 qem
5216 = 10,05 gcm
F,=19,47 qem.
Die gesamte Zugkraft im Eisen ist Z =,Z, + ,Z,, = 21470 kg.
Mithin ist die Beanspruchung in dem schrigen Eisen
_Z 21470
T F, T 19,47

= 1100 kg/qem .

Uber die Anordnung und Verteilung der Eiseneinlagen in den
Unterziigen ist folgendes zu sagen:

Hat man die Zahl der Eiseneinlagen fiir die Feldmitte und fiir die
negativen Momente am Auflager bestimmt, so 1aBt sich die Zahl der-
jenigen Kisen bestimmen, die schrig hochgezogen werden und zur
Verstirkung der Unterziige gegen die auftretenden Hauptzugspannun-
gen verwendet werden kénnen (s. Bd. I, S.3621f.).

Da die Eisenlingen in der Regel groBer sind, als sie fiir ein Feld
notwendig sind, konnen sie im nichsten Feld wieder schrig herunter-
gefithrt werden und dort zur Verstiarkung der Zugzone des zweiten Feldes
ausgenutzt werden, wenn man es nicht vorzieht, bei sehr langen Unter-
ziigen die Eisen nur bis itber die Auflager wegzufithren. Letzteres wird
man besonders in denjenigen Fillen tun, wo man die StoBe nicht an
den am stirksten beanspruchten Triigerstellen anordnen will.

Bei der Bemessung der Eisenquerschnitte ist immer darauf zu
achten, daB die Verteilung iiber den Betonquerschnitt moglichst einfach
ist, und daB ein geniigender Betonquerschnitt zwischen den einzelnen
Eisen vorhanden ist. Man wird also trachten, die Eisen nach Mog-
lichkeit in einer Reihe anzuordnen, und bei sonst gleichen Verhalt-
nissen wird man stirkere Eisen als @ 26 mm zu vermeiden suchen.
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An den vorstehenden grundsitzlichen Erwigungen iiber Bemessung
der T-Querschnitte und der Anordnung der Eiseneinlagen #ndert sich
nichts, wenn die Biegungsmomente innerhalb der Felder und tiber den
Auflagern anders als nach dem Niherungsverfahren bestimmt werden.

¢) Allgemeines iiber Querschnittsaushildung und Verteilung der Unterziige.

Die bisher gezeigte Berechnung und Ausbildung der Unterziige gilt
sowohl fir die Haupt-, als auch Nebentriger. Nur bei der Verstirkung
an den Auflagerstellen ist

cin Unterschied zu ma-

chen. Liegen die Triger

auf Stutzen oder Mauern,

so bietet die Verstir-

kung durch Vouten keine

P

—

X

Fig. 5h. Fig. 5¢.

Schwierigkeiten. Ein Beispiel dieser Art ist in Fig. 5b dargestellt.
Handelt es sich um den Anschlul von Nebenunterziigen, so ist die
Hohe der Vouten begrenzt durch die Hohe der Hauptunterziige. Man
wird hier manchmal gezwungen sein, die notwendige Verstirkung der
Unterziige an den Auflagern durch Verbreiterung der Nebenunterziige
zu erreichen (s. Fig. 5¢). Hierbei ist zu beachten, daB man mit Riick-
sicht auf die Kriftewirkung an derartigen Anschliissen die zuldssigen
Druckspannungen im Beton gegeniiber Feldmitte erhéhen kann (siehe
Bd. I, S.420).

Eine Verstirkung durch Eiseneinlagen in der Druckzone soll, weil
sie unwirtschaftlich ist, nach Méglichkeit vermieden werden. Diese
Art von Verstirkung der Druckzone, ebenso die Berechnung der
Randtrager, werden noch an anderer Stelle gezeigt werden.

Als geringste Abmessungen sollen fiir Balken b = 15 cm und fiir
h = 25 cm angenommen werden.

Die Entfernung der die Deckenplatte tragenden Unterziige richtet
sich nach der Stirke und der Belastung der Deckenplatte und der
Anordnung der Hauptunterziige.
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Man trachtet starke Deckenplatten mit hohem Eigengewicht zu
vermeiden. Daraus ergibt sich die bei einer bestimmten Belastung
groBtmogliche Deckenspannweite oder die Entfernung der die Platte
tragenden Nebenunterziige. Die Hauptunterziige sind durch die Grund-
riBeinteilung und die Anordnung der Stiitzen festgelegt.

4. Berechnung der Stiitzen.

Die Stiitzen (oder Siaulen) werden als Glieder des Stockwerkrahmens
durch Momente beansprucht. Dies wird in der Praxis bei gewohnlichen
Hochbauten meist nicht berticksichtigt. Es wird vielmehr durch eine
Herabsetzung  der zulissigen Beanspruchungen ein Ausgleich zu
schaffen versucht. Dic niedrigen zuldssigen Beanspruchungen geniigen
aber nur selten als Ersatz fur die nicht beriicksichtigten Momente,
wie dies noch gezeigt werden soll.

Eine Stiitze kann, je nachdem sie
eine Mittel- oder Endstiitze ist und
je nach der Belastungsanordnung eine
Verbiegung nach einer oder nach bei-
den Seiten erleiden (s. Fig. 6a).

Die Beanspruchung erfolgt ein-
mal durch standige Lasten. Hierbei
treten in den Mittelstiitzen bei voll- .
kommener Einspannung der Unter- Fig. 6a.
ziige, wo der Verdrehungswinkel tiber
den Stiitzen Null ist, nur geringe oder gar keine Einspannungsmomente
in den Stutzen auf, vorausgesetzt, daBl die Achsen der itbereinander-
liegenden Stiitzen zusammenfallen.

Bei Nutzlasten, die felderweise auftreten konnen, treten Ver-
drehungen in den Séulenkopfen ein, die am gréfiten werden bei der un-
giinstigsten Belastung in den iibereinanderliegenden Stockwerken.
Diese Momente in den Stitzenkdpfen kénnen aus den Einspann-
momenten der Unterziige iiber den Stiitzen abgeleitet werden und
sind verschieden, je nachdem es sich um Randstiitzen oder Mittel-
stittzen handelt, und je nachdem es sich um Stiitzen in unteren oder
oberen Geschossen handelt. Da ferner auch der Einfluf der ungiin-
stigsten Belastung zu beriicksichtigen ist, so werden danach die Ver-
biegungen der Stiitzen in den einzelnen Stockwerken verschieden sein.

Die Randstiitzen erleiden sowohl durch Eigengewicht wie durch
Nutzlasten Verdrehungen und haben dementsprechend immer Biegungs-
momente aufzunehmen.

Angenommen, die Verteilung der Momente an Stiitzenkopf und
Stiitzenfull erfolge nach dem in Fig. 4e bezeichneten Niherungsver-
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fahren, das allerdings erheblich ungiinstigere Beanspruchungen
ergibt als eine genaue Berechnung nach der Theorie der Stock-
werkrahmen. Das Kopfmoment betrigt bei der Randstiitze Sj;; des
oberen Geschosses K};; = 7530 kgm.

Der Stiitzendruck P setzt sich zusammen aus dem Eigengewicht
der iiber den Stiitzen befindlichen Decken und der Nutzlast. Bei der
Randstiitze S};; berechnet man P in folgender Weise:

Das Eigengewicht der Decke ist 0,14 . 2400 = 336 kg/lifd.qm, das
Eigengewicht des an die Stiitze grenzenden Unterzuges ist = 0,46
- 0,30 - 2400 = 330 kg/lfd. m,

die Nutzlast p = 325 kg/qm.

Bei einer Binderentfernung von 4,10 m kommt auf die Randstiitzen

5,45-4,10
2

eine Belastungsfliiche von = 11,16 qm. Sonach kommt

auf die obere Randstiitze K};;
ein Deckengewicht von 11,16 . 336 = 3750 kg
ein Balkengewicht von 5—’;«5— - 330 = 900 ,,
eine Nutzlast von 11,16 - 325 = 3630 ,,
zusammen P, = 8280 kg.

Auf den SiulenfuB von S};; wirkt ein Moment F};; = 376 500 kgem
und die Belastung Pp = Py + P,, dem Eigengewicht der Stiitze.
Bei einer Hohe (3,45 — 0,14) und einem angenommenen Querschnitt
von 4530 cm ist

P, =0,45.0,3 (3,45 — 0,14) 2400 = 1070 kg.

Mithin wirkt auf den Saulenfull P, 4- , P, = 1070 +- 8280 = 9350 kg.
Auf den Kopf der unteren Randstutze S}, wirkt bei der Annahme

einer Belastung nach Fig. 4f auBer P, 4 P, = 9350 kg
noch das Eigengewicht von Decke und
Balken des zweiten Obergeschosses 3750 + 900 = 4650 ,,

zusammen == 14 000 kg

Am FuBe von S}, kommt noch hinzu P, = 1070; sonach wirkt
hier 15 070 kg.

Bei der oberen Mittelstiitze betragt das Kopfmoment Kj;; = 8020kgm.

Die Stiitzendriicke bei den Mittelstitzen S};; und 8};; setzen
sich zusammen aus der halben Belastung des End- und Mittel-
feldes. Die Belastungsfliche des Endfeldes ist 11,16 qm, wie vorher
ermittelt wurde, die auf S%,, entfallende Belastungsfliche des Mittel-

feldes ist 6,95 4,10 = 14,25 qm; der Stitzendruck ,P, berechnet sich

fiir die wnglinstigste Belastung nach Fig. 4f wie folgt:
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Eigengewicht der Decke und des Balkens von links
wie vorher

.................. 4 650 kg
Eigengewicht der Decke von rechts 14,24-336 . . = 4790 ,,
Eigengewicht des Balkens von rechts (—i’—gi - 330 = 1150 ,,

Nutzlast auf die rechte Belastungsfliche 14,24 .325 = 4630 ,,

zusammen ,P, = 15 220 kg

Am Fufle von 87, wirkt ,Pp= 15220 + P,, dem Eigengewicht.
Wird der Querschnitt der Mittelstiitze mit 30 - 55 cm angenommen,
so ist P,=0,30-0,50-3,30 - 2400 > 1300 kg. Mithin wirkt am
Saulenfull 16 520 kg; das entsprechende Fullmoment ,F';;; ist 4010kgm.

Bei der Mittelstiitze des unteren Geschosses S7; betragen das Kopf-
moment K3, = 8345kgm und das FuBmoment ,F;; = 4172 kg/qm
(Fig. 4e).

Der Stiitzendruck am Kopfe von S}, betrigt ,P, — 30740 kg.
Am FuBle von 8%, deren Eigengewicht wieder 1300 kg betragt, wirkt
dann P, = 32 040 kg.

Unter Beriicksichtigung der nach dem Naherungsverfahren er-
mittelten Biegungsmomente und der vorstehend berechneten Stiitzen-
driicke bestimmen wir die Abmessungen der Stiitzen, die in Fig. 6b
eingetragen sind. Hierbei wurden ¢,; bis zu 40 kg/qem und ¢, bis
zu 1200 kg/qem als zuldssig angenommen. Die Berechnung der Span-
nungen in den rechteckigen Querschnitten erfolgte einmal nach den
Biegungsmomenten, das andere Mal unter Beriicksichtigung des exzen-
trischen Lastangriffes. So ist z. B. fiir die obere Randstiitze bei einem
grofiten Moment am Kopfe von Kj;; = 7530 kgm und einer Verteilung
der Momente nach Fig. 4e der Stiitzenquerschnitt von 30 - 45 cm ver-
starkt mit 8 @ 16 mm als geniigend ermittelt worden. Gegen den Kopf
zu mufllte die Stiitze verstirkt werden, wie dies in Fig. 6 b gezeigt wird.

Bei einem Stiitzendruck am Kopfe von Si;; von 8280 kg ergibt
sich eine Exzentrizitat fiir den Kraftangriff:

K}, 753000
e= P, = 8280 91 cm

Der Spannungsnachweis (nach VIII, Bd. I gefiihrt) zeigt, daB die

im Beton auftretenden Zugspannungen bis ¢,, & 32 kg/qem errechnet
werden.

Fir die untere Mittelstiitze S}, , die bei ungiinstigster Belastung
der verschieden groflen End- und Mittelfelder ein Kopfmoment
K3}, = 8345kg/qm und einen Stiitzendruck ;P = 30 740 kg aufzu-
nehmen hat, betrigt die Exzentrizitit

K% 834500
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Mit Ricksicht auf die
vorhandene kleine Exzen-
trizitat wurden hier bei dem
angenommenen  Stiitzen-
querschnitt von 30 . 55 em
und 6 316 mm die Zug-
spannungen im Beton g,

immerhin noch bis
12 kg/qem errechnet, ob-
gleich der Stutzenkopf er-
heblich verstiarkt wurde.

Der auf Grund der Mo-
mentenverteilung in Fig.4e
gefitlhrte Spannungsnach-
weis fiir verschiedeneWand-
und Mittelstiitzen mit den
in Fig. 6b gezeichneten
Querschnitten zeigte, daB
die zuldssigen Spannungen

opq = 40 kg/qem und
o, == 1200 kg/qcm gut aus-
genutzt, aber nicht iiber-
schritten wurden.

Vorstehende Betrach-
tungen gelten grundsitz-
lich auch dann, wenn die
in den Stitzen auftreten-
den Forménderungen und
Spannungen nicht mit Hilfe
des vorher beschriebenen
Naherungsverfahrens, son-
dern nach der genaueren
Theorie der Stockwerksrah-
men ermittelt werden. Die
im Beton und in den Eisen-
einlagen auftretenden Zug-
und Druckspannungen wer-
den nur in den einzelnen

Querschnitten grofer oder kleiner werden, je nachdem die Momente
und Normalkrifte sich von den Naherungswerten unterscheiden.
Zusammenfassend ergibt sich aus den vorausgegangenen Be-
rechnungen, daB in den Stiitzen, als Glieder des Stockwerkrahmens
betrachtet, Biegungsspannungen auftreten, die an den Kopfen am
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grofiten werden und infolgedessen eine kraftige Ausbildung der Stiitzen-
kopfe erforderlich machen. Die im Beton auftretenden Zugspannungen
sind besonders bei Randstiitzen und bei ungiinstiger Belastung der
Mittelstiitzen nicht unbetrichtlich und machen eine starke Eisen-
bewehrung erforderlich.

Berechnet man die Stiitzen als zentrisch belastet, so besteht
folgende Beziehung:

P = F;0,4 (F; ist der ideelle Stiitzenquerschnitt).
Die Kraft P berechnet sich aus den Auflagerdriicken der auf den
Stiitzen aufruhenden Triger. Unter der Voraussetzung, daf} die dariiber-

ez v 1
1 Y12 l

Fig. 6e.

liegenden Stiitzen dieselbe Achse haben wie die zu berechnende (was
z. B. bei Frontwanden selten der Fall ist) und daBl die Belastungen
zentrisch weitergeleitet werden (s. Fig. 6¢), geniigen die quadratischen
Querschnitte vollkommen, wie nachfolgende Berechnung zeigt. Fiir die
Stiitzen des oberen Geschosses bei 25 em Seitenlinge und 4 @ 14 mm
(¥F. = 6,16 qcm) wird:

F,= 252 420 . 6,16 = 748,2 qem.

Fir die Stiitzen des unteren Geschosses wird bei 35 cm Seitenlinge
und 4 220 (F, = 12,57 qem)

F;= 352 + 20 . 12,57 = 1476,4 qcm.

Es wird sonach die Tragfahigkeit der oberen Stiitzen, wenn fiir
Opaml. = 30 kg/qem gesetzt wird:

P, = 748,235 = 26,2 t.
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Firr die unteren Stiitzen wird
P =1476,4 - 35 >~ 52¢t.

Von den oberen Decken wird auf die Randstitze P = 8280 kg
itbertragen, hierzu kommt das Eigengewicht von S};; mit rd. 500 kg;
sonach ist

P, =88 t.

Auf die Mittelstiitze wird bei totaler Belastung der oberen Decke die
halbe Belastung des linken Feldes (8280 kg) vermehrt um die halbe
Belastung des rechten Feldes (10 570). Sonach ist

P, = 8280 + 10 570 +4- 500 (Eigengewicht der Stiitze) = 19,4 t.

Selbst wenn die Stiitzendriicke bei der Annahme kontinuierlicher
Wirkung der Triger grofler werden, bleiben P; und P, weit unter
dem Betrag von 26t, der vorher fiir die Tragfihigkeit der oberen
Stiitzen berechnet wurde.

Am Fufle der Randstiitzen des unteren Geschosses wirkt

P,=2.P, —2-8780 2176 t.

Auf die Mittelstiitzen des unteren Geschosses wirkt auBler dem
Eigengewicht von 8%; = 500 kg die Belastung der beiden Decken
2 (8280 4 10 570) = 37,7 t. Hierzu kommt das Eigengewicht von S%;
mit 900 kg. Mithin ist.

P, =37740,540,9 =391 t.

Hier gilt dasselbe, was fiir die oberen Stiitzen gesagt wurde. Die
berechnete Tragfihigkeit der 35cm starken quadratischen Stiitzen-
querschnitte von 52 t wird nicht erreicht.

Aus dem Voranstehenden liBt sich fiir die Berechnung der
Stitzen folgendes sagen:

Bei Mittelstiitzen wird der biegende EinfluB um so geringer, je
kleiner der Unterschied in den Spannweiten der anstoBenden Feld-
weiten und der Belastungen ist. Bei Randstiitzen ist die zu er-
wartende Verbiegung durch entsprechende Eiseneinlagen zu beriick-
sichtigen.

Wenn eine starke Verbiegung der Stiitzen zu erwarten ist, so wirken
rechteckige Querschnitte mit der lingeren Seite in der Richtung der
lingeren Unterziige giinstiger wie quadratische Querschnitte.

Wegen der in den Stiitzenkopfen auftretenden Momente ist auf
einen kriftigen Anschlufl der Stiitzen an die Unterziige zu sehen, was
durch die vorbandenen Vouten und die dort befindlichen gréBeren
Eisenquerschnitte méglich ist.

Beriicksichtigt man diese konstruktiven MaBnahmen, so wird man
bei gewohnlichen Hochbauten im allgemeinen von der umstindlichen

Probst, Vorlesungen iiber Eisenbeton. II. ) 5
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Berechnung der Stiitzen als Glieder von Stockwerkrahmen absehen
konnen.

Die Gleichung

P="F;opy; (Fi=F,+nk)

ermdglicht uns die infolge zentrischer Beanspruchung entstehenden
Druckspannungen g,; im Beton nachzuweisen. Hierbei wird n = 20
angenommen. Die zulissige Druckspannung g¢,, wird aus den vorher
erwihnten Griinden im allgemeinen Kkleiner als bei der Berech-
nung der Decke und fiir die Randstiitzen kleiner als fiir Mittelstiitzen
gewdhlt. In den Randstiitzen verteilt man die Eiseneinlagen derart,
dal} die groBere Zahl nach der Seite kommt, wo die gréBere Ver-
biegung zu erwarten ist.

Eine Untersuchung der Eisenbetonstiitzen auf Knicksicherheit
eritbrigt sich meist, da die Querschnittsabmessungen in der Regel

grofler sind als 11—5 bis 118_ derjenigen Ho6he, bei der fiir die Stitzen

die Knickgefahr in Frage kommt. Wo der Nachweis der Knicksicher-
heit notwendig ist, kann er in der auf S.240ff., Bd. I besprochenen
Weise gefithrt werden.

In Fig. 6b sind die Ergebnisse der Berechnung der Unterziige und
Stiitzen mit den Einzelheiten der Eiseneinlagen dargestellt, wie sie bei
Beriicksichtigung der Momente notwendig wiren. In Fig. 6¢ sind die
Abmessungen der Stiutzenquerschnitte aufgetragen, die sich ergeben,
wenn man die Stiitzen nur in der Achse beansprucht annimmt.

a) Allgemeines iiber Querschnittsausbildung und Verteilung der Stiitzen.

Am héufigsten sind die quadratischen Querschnitte, seltener
rechteckige, kreisrunde oder achteckige Querschnitte. Letztere sind
besonders zweckmiBig bei umschniirten Saulen, erfordern aber fiir die
Schalung mehr Arbeit und Sorgfalt.

Der Eisenquerschnitt F, soll in der Regel nicht kleiner als 0,8 v. H.
und nicht grofler als 2 v. H. des Betonquerschnittes F sein. Die Biigel
werden 6 bis 10 mm stark und miissen unverriickbar mit den Léngs-
“eisen verbunden sein. ’

Die Lange der Eisen richtet sich nach den GeschoBhéhen; sie gehen
héchstens durch 2 Geschosse; meist werden sie so lang gemacht, daf3
sie fiir ein Geschof reichen. In diesem Falle werden sie entweder auf
eine gentigende Lénge in die dariiberliegende Stiitze gefithrt oder nach
obenhin abgekropft, wenn die obere Stiitze schwicher ist (Fig. 6c).
Die Eiseneinlagen der oberen Stiitze beginnen dann bei Oberkante
der Deckenplatte. Auf diese Weise bilden die Lingseisen der Stiitze
auch eine gute Verankerung nach der Héhe.
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Was die Anordnung und die Zahl der Stitzen betrifft, soll darauf
verwiesen werden, dall die Entfernung von 5—8 m bei Belastungen
unter 500 kg/m? sich als wirtschaftlich erwiesen hat. Sofern man in
der Anordnung der Stiitzen durch den Grundri und besondere Riick-
sichten nicht behindert ist, wird man zu beachten haben, daB lange
Unterziige in der Regel teurer sind als solche von mittlerer Spann-
weite, daf es in diesem Falle also wirtschaftlicher sein wird, die Stiitzen-
entfernung nicht zu grof zu wihlen; fiir Aulenstiitzen kommt dabei
in Betracht, daBl sie keinen besonderen Platz fortnehmen. Werden
die AuBenwinde als Eisenbetonfachwerke ausgebildet, so kommt es
darauf an, ob die tragenden Eisenbetonstiitzen oder das Fiillmauer-
werk teurer sind, und danach wird man die Entfernung der Stiitzen
zu wahlen haben.

SchlieBlich darf nicht iibersehen werden, daB man bei der Annahme
der Saulenentfernung, besonders in den unteren Geschossen mehrstockiger
Bauten mit schweren Lasten, auf die Stirke der Saulen Riicksicht nehmen
muB. Je schwécher diese werden sollen, desto geringer wird man den
Saulenabstand wihlen miissen.

In einem besonderen Beispiele, in dem eine Grundfliche von
100 X 30 m zu iiberbauen war und die Sdulenstellung und die Tréager-
anordnung frei gewshlt werden konnte, wurde die wirtschaftlich giin-
stigste Anordnung von Sédulen und Unterziigen wie folgt berechnet.

Das aus vier Stockwerken bestehende Gebédude sollte fiir eine Nutz-
belastung von 500 kg/qm berechnet werden unter Beriicksichtigung fol-
gender 12 Fille:

1.) Saulenstellung: 2 X 2,6m auf 5m; 2.) 2 X 2,5 m auf 6,0m;
3)2x25m auf 7,5m

mit einer Spannweite der Deckenplatte von 2,5 m;
4) 2 x 3,0m auf 50m; 5.) 2 X 3,0m auf 6,0m; 6.) 2 X 3,0m
auf 7.5 m

mit einer Spannweite der Deckenplatte von 3,0 m;
7) 2 x 4,0m auf 50m; 8.) 2 X 4,0m auf 6,0m; 9.) 2 X 40m
auf 7,5 m

mit einer Spannweite der Deckenplatte von 4,0 m;
10.) 3 X 2,6m auf 6,0m; 11.) 3 X 2,5m auf 7,5 m

mit je 3 Deckenfeldern von 2,5 m Spannweite;

12.) bei einer Saulenstellung von 5,0 X 5,0 m mit einer quadratischen
kreuzweise bewehrten Deckenplatte.
Die statische Berechnung und die Massenermittlung erfolgte fiir alle
12 Fille unter denselben Voraussetzungen; desgleichen die Ermittlung
der Gesamtkosten K fiir 1 m? iiberbaute Fliche.
5%
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Fig. 7Ta. Dachgeschof.
F 1—86 = Pfeiler, B 87—107 = Binder, S 108—127 = Stiitzen.

Fig. 7b. Austeilung der Decken (D I—31) im IV. Stockwerk.
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Fig. 8a. Querschnitt.

Fig. 8b. Lingenschnitt.
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Setzt man fiir den Fall 1) K = 100, so ergeben sich auf Grund der
durchgefiihrten Berechnung folgende Werte:

Falll: K = 100 Fall 7: K =131,5
. 2: K=1055 , 8: K=134]1
., 3: K=1102 . 9: K =139,
, 4: K=113]1 , 10: K=1124
, B5: K=1154 , 11: K=117,5
,, 6: K =1208 , 12 K =120,1

Aus den vorstehenden Ergebnissen geht zweifellos hervor, dal die
Kosten mit der Entfernung der Stiitzen wachsen.

Vergleicht man die Fille 1 —3 mit 4—9, so zeigt sich, daBl die Kosten
unter sonst gleichen Verhéltnissen mit der Entfernung der Neben-
triger wachsen.

Ein Vergleich der Fille 5 und 6 mit den Féllen 10 und 11 zeigt,
daBl die Verringerung der Entfernung der Nebentriger bei
gleichen Kosten groBere Siulenentfernungen méglich macht.

Am wenigst wirtschaftlichsten zeigt sich der Fall 12 mit quadratischen
Deckenplatten bei der vorher durchgefiihrten Niherungsberechnung.

Neben den vorstehenden wirtschaftlichen Betrachtungen wird man
bei der Anordnung der Stiitzen auch architektonische, licht- und be-
triebstechnische Fragen zu beriicksichtigen haben.

In den Figuren 7a—h sind die Grundrisse mit der Stiitzen-, Decken-
und Trigerausteilung enthalten, die nach den im Vorausgehenden be-
sprochenen Grundsitzen erfolgten. Die Darstellung soll gleichzeitig ver-
anschaulichen, wie die Bezeichnung der einzelnen Konstruktionsteile
im Zusammenhang systematisch durchgefiihrt werden kann. Die Ab-
messungen von Decken, Unterziigen und Stiitzen, soweit sie in den Dar-
stellungen eingetragen sind, sind unter der Voraussetzung errechnet wor-
den, daB Decken und Stittzen getrennt sind. Die konstruktive Ausbildung
hat jedoch auf die Stockwerkrahmengebilde Riicksicht genommen, die
in den beiden Schnitten durch das Bauwerk Fig. 8a u. b ersichtlich ist.

In Fig. 7e u. f ist die Austeilung der Rahmenbinder zu ersehen,
wie sie der Besprechung im folgenden Abschnitt zugrunde gelegt ist.

5. Berechnung der Rahmen iiber dem 1. Stockwerk.

Wir betrachten den Rahmen an den Fiien einmal als gelenkig,
das andere Mal als eingespannt.

Hierbei sind folgende Krifte zu ibertragen:

Die Konsolbelastung (Rangkonstruktion), die Belastung
der Rahmen und die von den dariiberliegenden Stiitzen kommen-
den senkrechten Lasten und Biegungsmomente.
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Die Achse des der Berechnung zugrunde liegenden Rahmens soll die
statische Achse sein, d.h. diejenige Linie, welche die Schwerpunkte
aller wirksamen Querschnittsflichen verbindet. Fiir die Stiele ist dies
annidhernd die Mittellinie. Fir den Riegel des Rahmens wird die sta-
tische Achse unter der Belastung hin und her pendeln; sie wird in dem
T-férmigen Teil in der Mitte anders liegen als in den Auflagerquerschnit-
ten. Fir die erste Berechnung wird zweckmiBig die Mittellinie des

Unterzuges als statische
Achse angenommen.

Die in Fig. 9a skiz-
zierte Rangkonstruk-
tion besteht aus den
Deckenplatten D, die zwi-
schen die Unterziige U,
bis U; gespannt sind.
Diese iibertragen die La-
sten auf die Konsole, die
sie weiter auf die Rah-
mensténder ableitet.

Die Decken wurden
als Eisenbetonplatten fiir
eine Nutzlast von 500
kg/gqm berechnet. Beieiner

Stirke von 8 cm, einem
12
Feldmoment von ql_l und
einemStiitzenmomentvon .
12
q1—2 werden 10Stiick Rund-
eisen von 6 mm Durch-
messer notwendig, wobei
die Spannungen im Beton und Eisen nicht voll ausgenutzt werden.
Die Unterziige, die elastisch eingespannt sind und unsymmetrische
Querschnitte haben, werden in der frither gezeigten Weise berechnet,
wobei fiir die Momente in den Feldern und iiber den Auflagern die auf
S. 41 angegebenen Niaherungswerte zugrunde gelegt werden. U, _, er-
halten einen Querschnitt von 20 X 25 cm mit 2 & 12 mm, wéhrend U
aus konstruktiven Griinden einen Betonquerschnitt von 25 X 60 cm
erhilt.



Berechnung der Rahmen iiber dem 1. Stockwerk. )

a) Statische Berechnung des Rahmens als ,,zweistieliger’* Rahmen
mit Fulgelenken.

Lingen der Stabachsen (Fig. 9b):
Hoéhe der Saulen: A = 9,30 m.
Lénge des Riegels: I = 17,35 m.

Fig. 9b. Fig. 9e.

Trigheitsmoment der Stibe (Fig. 9c):
Tragheitsmoment der Saulen:

J bh® 80 - 803
T 12T 12
Trigheitsmoment des Riegels:
F = 224 - 14 = 3136 cm?
+ 80- 106 = 8480 ,,
11616 cm?®

= 3413333 cm* = 0,0341 cm*

S = 3136 - 14 = 21952 cm?

2
+- 8480 - (14 + 1(2)—6) = 568160
590112 cm3.
Demnach ergibt sich:
S 590112
T = 5= 1616 — 50,9 cm

und daraus:
224 - 50,93 (224 — 80) - (50,9 — 14)3 80 (120 — 50,9)3
— ' +
3 3 3
= 16250000 cm?® = 0,1625 cm*.

Elastizitatszahl. Fir E, = 2100000 kg/qcm und = = 10 ist

E, 21000
E,y= - = %99 = 210000 kg/cm? = 2100000 t/m2.

I

Jr
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Ermittlung der statisch unbekannten Grofie des Hori-
zontalschubes fiir verschiedene Belastungen.

Allgemein lauten die Elastizititsgleichungen (s. Miiller - Breslau:
,.Graphische Statik® Bd. II, 2. Abt., § 8, Nr. 34):

La - (sat + 641 == 6041 - 6aaXa - 6baXb - 6eaXc e
Ly — Ops 4 0y = 00p — Oap Xo — 0pp Xp — Oep Xe — . ..

Da in unserem Falle die Lager keine Verschiebung erleiden sollen und
der EinfluB der Temperatur zunichst unberiicksichtigt bleiben mége,
so werden die linken Seiten der Gleichungen gleich Null. Da es sich
aullerdem nur um eine einfach statisch unbestimmte Konstruktion
handelt, erhalten wir:

doa
daa

O =0, — 6,,X, oder X,=

wobei allgemein ist:

[ dx " dx
ik =jNiNkE.—F +/MiMkE7

;¢ =fNi£t8dx —}—jl;?edtdx

(At =t, —1,).

Nach Ermittlung der Unbekannten ergeben sich die wirklichen
Querschnittskrifte allgemein aus:

N=N,—N,X,— NX,— N, X, — ...
M=M,—M, X, — M,Xy— M, X, — ...

N, und M, sind die Werte von N und M fiir den Belastungszustand
X, = —1 usw. Verschwinden simtliche GréBen X, so entstehen die
Werte N, und M, .

Vernachlissigen wir den geringen EinfluB der Normalkrifte, so
fallen alle Glieder mit den Grofen N weg.

Wir ermitteln die statisch unbekannten GréBen fiir verschiedene
Belastungen allgemein unter Vernachlissigung des Einflusses der
Normalkrifte und erhalten bei Belastung des Querriegels mit
einer Einzellast P.

In Fig. 10a und 10b sind die M,- und die M,-Flichen aufgezeichnet.
Die M,-Fliche entsteht als Momentenfliche, wenn am statisch bestimm-
ten Hauptsystem die lotrechte Einzelkraft P am oberen Querriegel
wirkt. Als statisch bestimmtes Hauptsystem wahlen wir den in
Punkt 4 gelenkig und horizontal frei beweglichen, im Punkt B ge-
lenkig und unverschieblich gelagerten Triager. Die M,-Fliche ana-
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log, wenn im Punkte A die Horizontalkraft X, = —1 angreift. Wir

erhalten nun
A !

h
dx dx dx
(soa =M, Ma ET.T +fMo Ma EWJR +[M0Ma EJ s
& 0 0 ot

k
( dx
[ 5 =0
0
da M, fir die Saulen gleich Null ist.
Fig. 10a und b.

Aligemein wird fiir Trapez und Dreieckflache (siehe Fig. 10¢):

/Mi Mkds = %[2y0l + yISI + _?/25]»

In unserem Falle ist fiir Rechteck und Dreieck zu setzen:

Pba ,
h=%=Y=h y= o E=a; &=
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und es wird nun:

Pba
M, M
/ "EJR I, (2Rl + ha + hb)
Pbah Pba
2 e,
= 6igJ, 2t ta tb) 2ET,
Es wird also:
P Pbah
°“ T Q2RJg
Fig. 10c. Fig. 10d.

Entsprechend wird:
h

14 h
dx dx dx
aam :/MaMa EJ‘ +/MaMaETR +/<MaMaE*JV .
8 . 8
0 0 0

Wir erhalten dann:
. l o
/Mi dz = 4 W + 9y + %)

die fiir den allgemeinen Fall zweier Trapeze gilt, sinngema8 (siche
Fig. 10d):

. d _w
/MGEJ 3EJ [00° 0.0+ 1A + (1 k)] = 57—
0

l

. 2dx —_ l . 2 . . . . 21 — l'h2
/Ma'ETR——gEJR[(l B+ (1-h)-(1-R)+ (1-h)*] = By

0
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Es wird demnach:
h3 L h? B 2R3 Jp 4 3R2-1-J,
38J, Y EJx T 387, = 3E-J, Jg

Mit obenstehenden Werten fiir d,, und &,, erhalten wir fiir die statisch
unbestimmte GroBe den Horizontalschub:

éaa =

X - S0 Pbah3EJ,Jpg 3Pba
a ™ = 3 2.7. Y
Oan 2EJg(2h3Jx + BR2-1-J,) Ak JR £ 6k l
Setzen wir nun:
Jg h
k= ba)
so erhalten wir:
3Pba 3Pba
Xa — H —_ = = . 5b)
2hl<2lh ,i”i+ ) 2hl(2k + 3)

Die fir das System sich ergebenden endgiiltigen GroBen berechnen
sich wie nachstehend:

3Pab

4 — B: = —_—

i =X= 55k 1 9)
VA +VB I’lb

VB+ VB I;a

3Pab 3Pab

¢ — MC _ MC. =0 —-bo - = "7  _ MD
u Mo — M- X, =0~h 2R1(2k+3) . 212k + 3) u

Sehr wesentlich ist, daB in diesen Gleichungen E nicht mehr vorkommt.
Dagegen wird sich der EinfluB von J, und J, sehr bemerkbar machen.

Belastung des Querriegels mit gleichméaBig
verteilter Last q.
Die M ,-Fliche fiir gleichméBig verteilte Vollbelastung ist in Fig. 10e
aufgezeichnet. Die M,-Flache ist bereits in Fig. 10b dargestellt.
Wir erhalten nun:

60,,='/MM‘,EJ fMM,,EJ /MMaEJ
0

/MM *+v~0

da M, fir die Sdulen glelch Null ist.
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Allgemein wird fiir Trapez und Parabelabschnitt (siehe Fig. 10f):

l 21
/Mr Mydx = 3 ( + Y2) y3 = 3 Yo" Ys-

2
— , wird

In unserem Falle, wo y, = h, y3 = qg

21 ql? ghl
/MM EJp,  3EJ, 8 12EJ;’
0

Es wird demnach:
qhl®

dou = 1287, -

Fig. 10e., Fig. 101.

8,4 ergibt sich, wie bereits ermittelt, zu:
2h%Jp + 3R21J, A2 (2hJp + 31J,)

Faa = 3EJ,-Jr __ 3EJ,- Jg

und wir erhalten fiir den Horizontalschub X, nachstehenden Wert:

X :%a _ qhlB3EJ,Jp o qBJ,

7 044 12EJz k2 (2h Jg + 31 J,) 4h (2h Jx + 31 J,)

gl ql?
X, = T e 5c)
4h(2h {E+ 3) T 4h - (2 + 3)

- Jr b o e . '

wobei wir vor k = 7T Die fiir das System sich ergebenden end-
8

" giiltigen GroBen erhalten wir demnach wie folgt:
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HA — HB = X = rqlz_h
STt 4R (2K + 3)
ya—vaypya=?
© a 2
y8— p5 4 yr =9
v a 2
2 2
Mc':Mg_Mg.Xa=0_h.,,_q,l _ 4

4h (2k +3) 422k L 3)

Belastung einer Siule mit einem Moment Mg.

Die Auflagerkréafte und die Momente des Nullsystems sind in Fig. 10g

aufgezeichnet.
nachstehenden Wert fiir §,,:

dx /
6oa~'/MoMalTL+ o aEJ fM aEJ
0 0

Fig. 10g.

Nach Fig. 10d ist aligemein fiir zwei Trapeze:

l .
/MiMkdx =5 2y + %) + 3. 2% + )]

In unserem Falle wird sinngemiB fiir die linke Siule:
_ Mg+ a)h—a)

2K J,

Probst, Vorlesungen iiber Eisenbeton. 1I. 6

Wir erhalten mit der bereits ermittelten M ,-Fliche
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Fiir die rechte Saule ergibt sich:

h
dx
'/\MOAME E‘j; = 0 >
0

da M, hier gleich Null ist.
Fir den Riegel gilt:

dx 1 Myhl
e T e . AM = -
'/ZWOME EJR 6EJR [h (2MK + O)+h(2 O>O+ K)] ZEJR

Somit erhalten wir:
MK(h+a)(h~a) Mxhl _ MK[(hZ——az)JR+hlJ]

doa = 2EJ, SEJ, 2EJ,J
Mit dem bereits ermittelten Werte von d,, berechnet sich nun der
Horizontalschub:

S My [(72 —a?) Jg +h1J)3E T

X“:Zs,;;: QEJ,Jph* @hJg + 31J,)

)
B  3My k(B — a?) + A2
Ko = =% werry > Y

worin wie frither: k = I T

Die fiir das System sich ergebenden endgiltigen Gréflen erhalten
wir nun folgendermaflen:
3MK k (h* — a*) + h*

B __ . & R
Hf=H' =X, =~ B2k L 3)

VA=A Vi=—-"F

VB = VB = Vf — MZK

3My k(h — a?) 4 k2
2 h3 (2% + 3)

MC=M¢— MS-X,= My —h-

3 k(h2——a2)+h2)

2 T R2k+3)

3Mg k(h?— a?) + h?
2 hd-(2k + 3)

MC:MK<1—

MP=M?—M2-X,=0—h-

_ 3Mg k(h® —a®) + A
2 B2k + 3)
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b) Exrmittelnng der Belastungen.

Die durch dié mittleren Stiitzen im 3. Stock als Einzellasten P auf
den Riegel iibertragenen Lasten ermitteln sich bei einer Binderent-
fernung von 4,27 m und einer daraus sich ergebenden Belastungsfliche

2
F=427- iw?é = 26,0 gqm fiir jede Stitze wic folgt (hierzu
Fig. 7 und 8):

Dachgescho8: stind, Last Nutzlast
Gesamtlast des Daches (Eigengewicht, ’
Wind- und Schnee) g = 250 kg/qm = 6500 kg

4. Stockwerk:
Eigengewicht der Decke: g = 300 kg/qm = 7 800 ,,
Eigengewicht der Stiitze: 25/25; 3,25 lang 490 ,,
Nutzlast: p = 250 kg/qm 6 500 kg

3. Stockwerk:
Eigengewicht der Decke: g = 380 kg/qm 9880 ,,
Eigengewicht der Stiitze: 35/35; 3,25 lang 960 ,,
Nutzlast: p = 325 kg/qm 8 450 kg
Gesamtlast am
StitzenfuB im 3. Stockwerke: P, = 25630 kg; P, = 14950 kg
P,=2563%t; P,= 1495¢
Die gleichmiflig verteilte Belastung des Riegels ergibt sich nach-
stehend :
Standige Last:
Eigengewicht der Decke (380kg/qm): 380 - 4,27 1622,6 kg/m
Eigengewicht des Riegels: 80/120 2304,0 ,,
Stindige Last g: 3926,6 kg/m ~ 3,93 t/m

Nutzlast:

P = (325 kg/qm): 325 - 4,27 p = 1387,8 kg/m = 1,39 t/m
Gesamte gleichmiBig verteilte Belastung des Riegels: ¢=5,32 t/lfd. m
Konsolbelastung der Siaulen: (Rangkonstruktion).

Nach Fig. 9a erhalten wir:
Das Kragmoment infolge der gesamten Belastung:

Mxtot—P<335+0*8‘9)+P< 080)+P< 080)

0, 80)

+ P, (O 48 = 3,562 - 3,75 + 4,22 - 2,85 4 5,272 - 1,85

+ 5,177 - 0,88 = 40,51 mt.
6*
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Das Kragmoment infolge Nutzbelastung wird, wenn die Nutzlast
P, = (3,35 + 0,30) - 4,27 - 325 = 5,08 t,
Mg,=508- @3,5, = 10,28 mt.
Das Kragmoment infolge stindiger Last ist, wenn
P, = 18,686 — 5,08 = 13,606 t,
Mg, = 40,51 — 10,28 = 30,23 mt.
Lasten der dufleren Stiitzen im 3. Stockwerk:
Die linke Stitze im AnschluB an den Hauptbau hat eine Be-
lastungsfliche F = 4,27 - 5’202—431}5 = 20,0 gm.
Pas Dachgeschoﬁ; stind. Last Nutzlast
Gesamtbelastung des Daches: g = 250 kg/qm 5000 kg
4. Stockwerk:

Eigengewicht der Decke: g = 300 kg/qm 6000 kg

Eigengewicht der Stiitze: 30/30; 3,25 m lang 700 ,,

Nutzlast: p = 250 kg/qm 5000 kg
3. Stockwerk:

Eigengewicht der Decke: g = 380 kg/qm 7600 ,,

Eigengewicht der Stiitze: 40/40: 3,25 m lang 1250 ,,

Nutzlast: p = 325 kg/qm 6500 ,,

Gesamtlast am
Stitzenfull im 3. Stockwerk: P,=20550kg P,=11500kg

=20,55¢ =11,50 ¢
Deckenlast iibertragen durch den Lings-
triger iiber dem 2. Stockwerk:
F =427 4’12'8—57 = 8,95 qm
Eigengewicht: g = 418 kg/qm 3740
Nutzlast: p = 325 kg/qm 2930

Gesamtlast: P,= 24290 kg P, = 14430 kg
=2430t = 14,43 ¢
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Die rechte Stiitze an der Aufenwand hat bei einer Belastungs-
fliche F = 4,27 - 522%9 =11,1 gm
Das DachgeschoB bei einer stind. Last Nutzlast
Gesamtbelastung des Daches: g = 250 kg/qm 2780 kg

4. Stockwerk:

Eigengewicht der Decke: ¢ = 300 kg/qm 3330

Eigengewicht der Stiitze: 30/30; 3,25 m lang 700

Nutzlast: p = 250 kg/qm 2780 kg
3. Stockwerk:

Eigengewicht der Decke: g = 380 kg/qm 4220

Eigengewicht der Stiitze: 40/40; 3,25 m lang 1250

Nutzlast: p = 325 kg/qm 3610
Gesamtlast am StitzenfuB: P,=12280kg P, = 6390kg
= 12,28 ¢ =640t

Einzellasten in Héhe der Emporen, ibertragen durch die
dulleren Randlingstriger:

Linke Randtrdger im Anschluf an den Hauptbau:

Belastungsfliche ¥ = 4E7~2é}§é stind. Last Nutzlast
-+ 0,40 = 9,35 qm
Eigengewicht der Decke: g = 418 kg/qm 3910 kg
Eigengewicht des Randtragers: 60/25; 4,27mlang 1540
Nutzlast: p = 325 kg/qm 3040 kg
Gesamtlast: P, = 5450 kg P, = 3040 kg
=545t =304t

Rechter Randtriger an der Aulenwand:
Belastungsfliche F = 4,27 - 0,80 = 3,42 qm stind. Last Nutzlast

Eigengewicht der Decke: g = 240 kg/qm 820 kg
Eigengewicht des Randtrigers: 60/25; 4,27m lang 1540
Nutzlast: p = 325 kg/qm 1110 kg
Gesamtlast: Py= 2360kg P,= 1110 kg
=236t =111¢%

Berechnung der durch die verschiedenen Belastungen
hervorgerufenen Momente.

EinfluB der Einzellasten P am Querriegel.

Unter der Wirkung des Stiitzendruckes der linken Stiitze infolge
der standigen Last P, = 25,63t (siehe Fig. 11a) erhilt man nach der
allgemeinen Ableitung fiir:
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a=2520m; b=17,356—-520=1215m; A=9,30m; [ =17,35m;

Jr = 0,16250 m*; J, = 0,03413 m*
Jr h 016250 9,30

k= T T 003413 1735 — 272
3Pab 3:52-12.15
A _.—__HB: -— == . 2 ’
H Jr2hl(2k +3) 2-9,3-17,35(2- 2,552 + 3)
=0,0724752 P = 11,8575t
Pb 12,15
74 DT p. Y =
] ] P 17.35 0,70 P + 17,941 ¢
Pa 5,20
B__._ "~ = N = . = . ==
VB = j P 17.35 0,30- P 0,30 - 25,63 47,689 t
MC=MP = —h-H=— — 9,30 - 1,8575 = —17,275 mt
P-b-a 2563-1215-52
=g = 17.35 = 93,4 mt.

Infolge der Nutzlast P, = 14,95 t werden:
H4 = H% = 4 0,0724752 - 14,95 = 4-1,0835 t
V4=070-14,95 = + 10,465 t; V% =0.30-14,95 = - 4,485t

MC = MP = — 9.30-1,0835 = —10,077 mt
1495-12,15- 5.2

M = 70 T T g .

m 1735 54,45 mt

Infolge des Stiitzendruckes der rechten Stiitze erhilt man sinngema
die entsprechenden Werte wie vor, da die Belastungsgrofien die gleichen
sind.

Fiir die gleichm#fig verteilte Belastung des Querriegels er-
hiilt man mit den vorher abgeleiteten allgemeinen Gleichungen bei der
stindigen Last g = 3,93 t/lfd. m (siehe Fig. 11b):

Fig. 11D.
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P 3,03 - 17,352
4_ [B — g _ 99 11007
H 4h(2k 1 3) 4-930- (2-2552 13 T >0l
V4 = VB — g__l_ = 3’9?’*_17’3_5 = 34,003 t
2 2
MC— MP — — 9,303,024 — — 36493 mt
2 . 2
M = —ZSL - fi??;,sllfii — 147,880 mt.

Fir die gleichmiBig verteilte Nutzbelastung p = 1,39 t/1fd. m
wird:
- . 1,39 - 17,352
~ 4h-(2k+3)  4-93(2-2,552 + 3)
= 1,39-0,99851 = 4 1,388 ¢
pl  139-1735

HA = HP pl*

A4 __ B __ O —
V4 =VB = 9 2 12,058 t
MC=MP=_—_930-1,388 = — 12,908 mt
1 -1 2
M — ﬁ’_sﬁ — 52,303 mt.
Fig. 1lc.

Fiir die Konsolbelastung der linken Siule ist das Kragmoment
infolge standiger Konsollast: Mg, = 30,23 mt (siehe Fig. 11c).
* Nach den vorher ermittelten allgemeinen Gleichungen erhalten wir
fir a = 3,40 — 2’540— =295 m

3 k(h® — a?) 4 A

HA = HB = M-

2 B2k +3)
5093, 3. 2:552(9,30° — 2,952 4 9,30°
IR 9,303 (2 - 2,552 + 3)

= 30,23 - 0,0655844 = 4-1,983 ¢
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M= Mg, — h-Hy=3023 — 9,30 - 1,983 = 30,23 — 18,442
= 4 11,788 mt
M? = —h-H? = — 9301983 = — 18,442 m/t.

Wird das an der Séule wir-
kende Moment durch eine an
einem Kragarm angreifende Ver-
tikalkraft P hervorgerufen ge-
dacht, so ist zu der an dieser
Sdule ermittelten Auflagenkraft

M

VA = — ZK’ wie dies in Fig.11d
erliuternd dargestellt ist, noch My Me g PU-0) +4I wt Lo
die Vertikalkraft P hinzuzufiigen. I h'’ t L !
Wir erhalten demnach in unserem + 1’} Fig. 11d.
Falle: ‘
My 30,23
T4 = _ K o p 13,606 = + 11,864 t
P 17.35 + b
My 30,23
B MR S 1.742 t.
: T Tz

Das Kragmoment infolge Nutzbelastung der Konsole:
My, = 10,28 mt
H4 = H” = 10,28 - 0,0655844 = - 0,6742 ¢
MO =10,28 — 9,3-0,6742 = 44,010 mt

M2 = — 93-0,6742 = — 6,270 mt

A 107,253 + P, = — 0,593 + 5,08 = + 4,487 ¢
17,35
10,28

T8 = 1 77— L0593 t.
17,35 me

Wir erhalten fiir die Konsolbelastung der rechten Siule, da die Be-
lastungen die gleichen wie bei der linken S#ule, sinngemil infolge
stindiger Konsollast:
H4=H" = 4 1,983 ¢t
M= — 18,442 mt; MP = + 11,788 mt
VA = 1 1,742 ¢; VP = 1 11,864 t.
Infolge Nutzbelastung der Konsole:
H4 = HB = 40,6742 t
M= — 6,270 mt; MP = + 4,010 mt
P4 =4 0,593t; V7%= 4487t.
In der nachfolgenden Zusammenstellung sind die Momente infolge
stindiger Last und infolge der Nutzbelastung enthalten.



89

Berechnung der Rahmen tiber dem 1. Stockwerk.

6ze'eL + | ege‘sL + | 90911+ | 983% + | 988 %6~ | €z¥l06+ | L89EL — | L89'€L — | - - - Sumgse
[P B -3q[IOA 19q 9jlemysule[yf ‘sqe
LIF'GOT+ | LIF'GOT+ 01991+ 18391 — 00L'8%— | POL‘00e+ | 63O°LIT— | 6gO‘LIT— |- * ~ " Sunyser
-oq[IOA 13q 93IsM3gQely) 'sqe
880'ge + | 880’z + | P06F + | L¥BI— | ¥9PPI— | 180°L6 + | gee'ee — |a@goee — | v v Sungsey
—_— ~ -qzinN 19q  9HIGMIGOID)
18%'% + | eeco + | P90 + | 168’8 + | 686T — | OEI'T — |oOlo¢? + |oLg9 — | P —
. sjgosr gy quowmowmigeryy | =
mmm.@ + hwv..v + *h@.o =+ @mQ.H - , 686°T — 0s1I‘T — Ohﬂaw — QHO.V ....... Aagﬂﬂﬁﬁzv (=1
. . 'squy ‘4  juowowdery | Z
86021 + | 8¢0‘qT + | S88€l + | ¥60F — | ¥60v — | 96868 + | 8061 — | 806Gl ; -+ spedery sop d 989 5
w — | oars | -z3ny o3rp0A Sigwurgorern | &
copol + | esp% + | 80T + | 961t — « 961t — | €¥8%8% + | LL0'O1 — | LLoor — |- .ttt (ase1 |
. ‘ ‘ ‘ TN 8yyoa g 9seleTUrY
osbs -+ | goval + | PROT + | 961 — | 961'C — | €888 + | LL0'OT — | LLo'0L — | v v vt it (3591
| “zN) squy °d jeepezury
eze‘eL + | ezee + | 909TT+ | 900 — | 9€3'%E— | €89°603+ | L69LL — | L69'LL * + Bumgsepog IeBrpumys
i - - of[ojul  @UOIOUI}UIESOY) m.d
LT+ | pestr + | €86l + 08€F3+ | 088'c — | L38C — | EHH'ST — | 88LIT + | ° -squy Yy puouwromSery w.
c60Fe + | ce0'e + | ve6'e + | 9LSIT— | OLTT— | LSETIIT | €6¥'9E — | gepog — |- - - splorg | &
sop 6 Sunjseeg eBp
-ugys oy[ropea Sigrwrygorery | P
et + |eser + | 88T + | 08¥'¢ — | o08¥'c — | GL¥'6¥ t | QLG — | eLgLl — |  (asv] 93p 3
| -uwys) sygoaa ‘g Ise[ezuIy | =
g0'L + | IbeLl + | 8€8°T + | 08¥'e — | 08¥'¢ — | GLV'6V + . QLEAL — |Gyl — | c ey | 2
oFrpuyss) s “d €e[OZULY
e e I B S ‘, (oBon
74 v er=vH | 20 W | sevan) g | NI WA an oR ouDSENY AUIWOR




Konstruktion eines Wohn- und Geschiftshauses.



Berechnung der Rahmen iiber dem 1. Stockwerk. 91

d. h. wenn das Zentrifugalmoment sowie die statischen Momente in bezug
auf die X- und Y- Achse gleich Null werden. Die erste Bedingung ist er-
fillt, wenn die X- und Y-Achse konjugierte Achsen sind, die dritte bei
symmetrischer Ausbildung des Stabzuges mit der Symmetrielinie als
Y-Achse, und die zweite fiir die zur ¥- Achse senkrechten im Abstande

Fig. 12¢g. Fig. 12h
f ,ds :
Y
c= zur X'-Achse gezogenen Parallelen (sieche Fig. 12a). Wir
8
/%
erhalten dann fiir die 3 Unbekannten nachstehende Gleichungen:
d 0 d .
X,=2% X,=-2; X, = 5e;
"Tow T a0 T4, ’

Als statisch bestimmtes Hauptsystem wihlen wir den im Punkte B
eingespannten Kragtréiger, an dem wir die statisch unbestimmten GroBen
als duBere Krafte wirken lassen. Mit Hilfe der M,- (Fig. 12D),
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M- (Fig. 12¢), M,- (Fig.12d) und M,- (Fig. 12 e—g) Flichen ermitteln
wir die Werte 0,5, 0p5, Oc und d,, und daraus dann die Gréfen
X,, X, und X, unter Vernachlissigung des Einflusses der Normal-
kriafte wie vorher.

Ermittlung der von der Belastung unabhingigen
GréBen.

Der Abstand ¢ des elastischen Schwerpunktes ist

/y,di By Ik

J . J
c= 2 e (siehe Fig. 12a);
/ds h2 N l
ST gy Jg
, IR h Jp
h2 -2 L 1h =
R A
R - h Jr |
— 41
J - l ] +1
Setzen wir nun
h Jg
k= 1
so erhalten wir:
bk + )
€ = By .

Berechnung der GréBen 4,,, (51,,, und d,, .

Bei der Bildung der Integrale [M;M.dx ist zu beachten: Wenn
eine der beiden M-Linien eine Gerade (siehe Fig. 12h), so ergibt sich
{(siche Miller - Breslau, II. Bd., 2. Abt.):

a’ x
/MiMkdx = %—I/Mk.r'dx' + %%/kadx .
. d O./
Bezeichnet man nun mit @] und @2 die statischen Momente der M-
Flache in bezug auf die Achsen 1—1" und 2—2’, so erhilt man
' 1
l

/MiMkdx =S, +1,8).

~

Mit der Bezeichnung &' als statisches Momentder M g-Fliche in
bezug auf die Achse 1—2 ergibt sich:

/}[,\’-11[,(-(1;1::2@';

dan = /w A
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Nach Fig. 12b wird:

fM"M"gﬁ: R kR it
L2e(h— )l ‘h;”)-EL"

_ 32‘{, R R

L(h% — 2hc + ¢?)
3 8 _ 2 __ 3 .
3EJ[C +h 3h2c + 3he e8] -+ EJ,

- = k wird

2kh? — 6khec + 6kc® + 3R — 6hc + 3c*

(50 [ —

J, 1

[A2(2k 4 3) — 6hc(k + 1) + 3c2(2k 4 1)]- 1

- - 3EJy B o
In den Klammerausdruck im Zsahler den frither berechneten Wert
Bk 4 1)
T2k 1

eingesetzt, gibt:

‘ \ Rk + 1) B2 (k + 1)2

2 —_ R S P [ S A

R 2k +3) —6h(k+ 1 ok 11 +3@2k+1) k1 1)
hZ

2k+1[<2k+1>(2k+3) 6k + 6) (k +1) +

k (k
FBEE R =" 2k(+f 2.

Sonach wird:
L2k (k+ 2) )

dx +
s _/M“M“EJ 3EJx @k 1 1)

by = /M,, M,,%EC] (siehe Fig. 12¢);

l l
: de _ | 1. 2 1} 12110 1 ]
be Mo gy Lzhz A LRI 2 BJpl’
_her B POkt
TR, T2 BT, T 13K,
Oce —~/1I M,- d (s1ehe Fig. 12d);

1 1
/M “EJ [2 lth J]2+[2 ”2 E'JR]
I 1@k+ )

E.Jx EJ, EJg
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Ermittlung der von der Belastung ablhingigen
GroBen: 6,5, 0,5, Opc-

Fiir die gleichmiBig verteilte Belastung des Riegels ist die
M,-Fliache in Fig. 12e aufgezeichnet. Man erhilt nun durch Kom-
bination derselben mit den M,-, M,-, M Flichen (Fig. 12b—d) nach-
stehende Werte fiir d,,, 0,5 und &,.:

o fon

/MiMk de = 7 G, +y,8)) wird:

ar, ¢
fM,,M LR §Y PR T S SRR I 0

“EJ l 3 4 3 4lEJ,
gt P L
B ks W
2 EJ, 2  EJ,
_ }_[ (b —c)qlt (h — c)ql“] [(h—c)2ql2 c2ql? ]
T T 1l 24EJ, 8EJ g 4EJ, 4EJ,

3 (f — 2
—_ ML_C) + _ql_[cz — (b — ¢)?]

6EJ, ' 4KJ,
S L F[67khe = 3Jnh — 20,1k + 27,04
12BJ5-J," " R R
= 9% l6ko—3kh— 2k +2¢]
12EJR[ - N
g hk+1) 2h(k+ 1)
=125, ey —CFR I+ TG

_ g [8k*h+ 6kh — (6k*h + 4kh + kA + 2h) + 2kh + 24]
T 12EJ, 2k + 1)

g kh
12EJ, 2k +1)°

dx
6ob = MoMbEj

6041 =

Um das IntegralfM o My %; fir den Riegel CD bilden zu koénnen,

miissen wir zunichst die statischen Momente der M ,-Fliachen ermitteln
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diesem Zwecke erst die Schwerpunktsabstinde derselben be-
Nach Fig. 12i ergibt sich:

und zu
rechnen.

!
oseos  FuRlary)
*T F_F, F—F, ’

42
2 ql® o gl 1 gl
Py = =" 4~
I ql?
2 8 g . qB
Pi=mg— =g Si=g
ql*  5ql*  1lgql*
o2t 488 34 1
T aF gl T B6ql T 56
6 48 384
. IRV
HETTRT ST 56 T 56
1., 8l
hETg AT R

Fiir die linke Riegelhilfte erhalten #
wir demnach: | ]

o, %% - 1 Fis, + 0 F,s
BT P
; Byt
1 1 ek 1 qit
EJR% 2 488 T 384E7,

Fiir die rechte Riegelhilfte:

dz 1
-/M"szﬁ =t

EJR'?

=+

1

oo, 1 "
{0'1‘12'82—}——2—'1"'2‘81

1 B6gls 171

17 gl4

EJR'-2—

l

2 T384 56

384EJ,
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Es wird demnach:

dx qlt 17¢14 ql* . 1 1
M, M =0 — g b 1
/ v57 =0 " 38amT, T 38iE T, T 2 b EJ,
_ 16q* | qP-h _ ¢ (_l__ )
T 384EJp, ' 4EJ, 4 6EJR+ ’
ql® (1Js+ 6hJp) qlt
60 == -—_— e — -
YT 4 6E-.-Jg-J, 24EJR(6k+1)
dz
e MMCEJ
q q
dx 1 2 ! 2" 31l 1
/M°M”EJ_O+ [ R S Ay I Y |
LA ST (B L 'l‘ q lz( ! _"_‘)
t5 b Uy =t gEi, T eEg, — 2 \3Ei, T &,
s 2212(.] 1+ 3Jph )_qz3(3k+1)
¢ =g 3BJzJd, /) 6EJg

Belastung einer Séaule durch ein Moment Mg.

Die M,-Flache fiir ein an der rechten Sidule im Abstand @ von der
Einspannstelle angreifendes Moment My ist in Fig. 12f dargestellt.
Mit den in Fig. 12b—d aufgezeichneten M,-, M-, M Flichen er-
geben sich die Grélen d,4, 8,5, 9o, wie folgt:

dz
80a fM M,,EJ
dx (@ —c)? } 1
fMMaEJ_0+0+[ - C Mg+ %S My b

K . Mg .
= 28, [— (a2 —2ac + ¢?) + c*] = 2EJ, (2ac—a?)
_ My gy, hELD o,

2EJ, 2k+1
(fiir @ < ¢ erhalten wir den gleichen Wert).

5 — Mg [2ak(k+1) —a®2k+1)]

°a =2EJ, 2k + 1) ’

Ob ~/MMbEJ

Mgal .
/MMbEJ_+MK “'z EJ =+ gy,
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Belastung des Riegels mit einer Einzellast P.

In Fig. 12g ist die M,-Fliche infolge einer am Riegel wirkenden
Einzellast dargestellt und wir erhalten auf die gleiche Weise wie vorher:

dx
6oa=fMoMa—ET’
dze _ . bPbh—c) 1 (h—c)2-P-b 1
fM"M“EJ_ 0 5 Big 2 B, T
¢**Pb 1 _P-b _b(h—o) (h—c)2]
2 EJ, 2 EJ EJ,  EJ,
Pb
2 2 __ 2 — — .
2EJ J{JR [e2 — (R 2he+c®)] —bh—c)-Jy)
Pb
2EJR[2klc Elh —b+h+b-¢
_ Pb |2kl-h-(k41) b-h- (k+1)]
= 2EJR[ srr1 EUhobht—r
_ Pb [2Ic-l-h-(k+l)—k~l-h-(2lc+1)—b-h(2k+1)+b-@(k+l)]
T 2EJy 2k+1)
s _ bbb k@—)b) Pbhka
““= 2EJrx (2k+1) 2EJR2k41)
dzx
6ob={.MoMbFJT
(b—a)
dz 2 (b — a) (b—a)]
fM"M”EJ“O“ 6EJy [P 2 2 +
2 b—a) 1 z] A A |
P . 52| s Pbpe—
+6EJR[ g g T PG| Pbhg s
_Pbhl _ P(b—a)® N P12 [(b—a)+4b]
T 2EJ, 48E Jy 48 EJg
P
= BEI T (24 bRl J g— (b — 3b2a+3ba2—a3)J+l2(5b_a) J]
L (24b12k + 453 +-12b%a) = Pb 612k + b2 + 35
T BEJ, 1287, + 6% +- 3 ba)
PbI2 B\ b a
2 fort (2)' 40t 1]
_ PbI ( — a)? (I—a) a}
“REJ, [6” +3 l ]
__ Pbr2 { 2 2al 3l-a 3q2
T 12EJg 6k+ 4 T 7LT2+‘7?"72"_
Pbiz
T 12EJg (6k+1+*—_2 12>

Probst, Voriesungen iber Eisenbeton. II. 7
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Setzen wir:nun% =%, so erhalten wir:

Pbl?
= — — 2
ob 12EJ (6k+1+77 277)

Ooc _fM McEJ

dx bPb 1 Pbhl
./MMcEJ_O+ s mi, T HJ,

Pb
2EJRJ
_ Pbl (b )_ Pbl (l—a )
*’2‘@7;(7“’“ = amr (7 2R
Pbl
2EJy

(bJ, + 2hJg)

Ope = = 2k+1—9).

Ermittlung der statisch unbestimmten GréB8en fir die
verschiedenen Belastungsfille.
Mit Hilfe der vorher ermittelten Gré8en fir 8,, dp5, 0ec» Ooas Oob s Ooc
ergeben sich die statisch unbestimmten GréBen X,, X, und X, fiir

die verschiedenen Belastungsfille.
Bei der gleichmifig verteilten Belastung g des Riegels:

X — Soa ql3kh 3EJR(2k+1) ql2
“7 O4a 12EJR(2k+1) IR2k(k+2)  4h(k+ 2)
dop qn 12BJp  ql

Xo= = aagi, ¢t Vperrn— 27
0o _qPBk+1) EJp _ ¢P Bk +1)

X, = 4 :
°" 8.  G6EJy I2k+1) 6 (2k+ 1)
Fiir die Belastung der rechten Saule durch ein Moment My wird:

Soa  Mg[2ah(k + 1) — a®(2k + 1)] 3EJR(2k k1)

R W 2ET2k+ 1)  Ikk(k+2)
_ 3My[2ah(k+1) — a*(2k 4+ 1)]
2 Wk + 2) ’
x,_ %o _ Mxal 12BJy _ 6Mgak
&y 2HJ, B(®k+1) hl(6k+1)
x O _ Mya BJx _ Mgak_
°T % EJ, 12k+1) R@E+L)
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Fiir die Belastung des Riegels mit einer Einzellast P werden:

g _%a_ _ Pbhka  3EJx@2k+1) __ 3abP
7 84a 2EJ2k+1)  IR*k(k+2)  2hl(k+2) °
b,  PbI o 12EJg

o= 5., = g, CFH1tn =2 ma Ty

_Po Bk +1+n—29%),
1 6k + 1) ’
8, Pbl EJy

Xe=5.. ~2m, BT =0T

_ Pb @k+1—1n)
T2 2k +1)

Berechnung der statisch unbestimmten GréBen
X, X, und X,
Die Rahmenabmessungen und Berechnungsgrundlagen sowie die
Belastungen sind die gleichen wie fiir Gelenkrahmen.
h = 9,30 m; l=1735m;
Jgr = 0,16250 m*; J, = 0,03413 m*;
Jp A 0,16250 9,30

k= J, 17 003413 17,35 2,552.

Wir erhalten demnach die statisch unbestimmten GréSen fir die
gleichm#Big verteilte Belastung des Riegels infolge stindiger
Last g = 3,93 t/lfdm:

gl? 3,93 - 17,352

X p—1 = —_—— = M
““Th(kr2) 4930 @552 13 T 686
! 1
x,— 9t _398:1735 + 34,003 t;
2 2
gz 3k+1)  3,93-17,352 (3-2,562 + 1)
X, =2 = .= o= 4 279, t.
6 2k+1) 3 @252 1) — T29%8Tm
Fir die Nutzbelastung p = 1,39 t/lfdm:
2 1,39 - 17,352
X = p = ? 4 = M
“TTh(k 12 4-930-@psz o~ T
X, = 1’_21__ E*);ﬂ= + 12,058 t;
pl* (3k+1)  1,39-17,35° (3-2,552+1)
X = L . = .
6 @k+1) 3 @ 255241 — T 98887 mt

Bei Belastung der rechtenSéule durch ein Moment Mg, = 30,23 mt:
infolge stindiger Konsolbelastung:

7*
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_ 3Mg, [2ah(k+ 1) — a2k 4 1)

X i = ird :
a ) Wk 1 2) fir @ = 2,95 m wird
x _3°30,23[2-295-9,30(2,552 + 1) — 2,95%(2- 2,552 + 1]
) 9,308 (2,552 + 2)
= +1,75596 t;
6 My,ak 630,23 2,95 2,552
X g = d d ’ = + 0,518804 t;
YT TRI6k 4+ 1) 9,30 - 17,35(6 - 2,552 + 1) + 048
M . .
X, — K0k 30,23-295-2,552 L+ 4,00007 ms.

B-(2k+1)  93-(2-2,552 +1)
Infolge Nutzbelastung der Konsole durch Mg, = 10,28 mt wird:
3-10,28 [2-2,95-9,30(2,552 4 1) — 2,952(2 - 2,552 - 1)]
-2 9,302 (2,552 + 2)

= 4-0,597132 t;

_ 6-10,28-2,95 - 2,552
~9,30-17,35(6 - 2,552 + 1)

10,28 - 2,95 - 2,552

X p—t{ == .
"=93-@ 2502 1) A0Sz m

X, =

X, = 4 0,176424 t;

Bei Belastung des Riegels mit einer Einzellast P; unter
Wirkung des Stiitzendruckes der linken Stiitze infolgeder stindigen
Last P, = 25,63 t:

3ab- P
X = .. f — . p— \ : .
R AT fir a 5,20 m; b =12,15 m erhalten wir
3-520-12,15- 25,63
X, = ! ! ’ = ,30700 t;
2:9,3-17,35 - (2,552 4 2) + 3,30700
_ Pb (6k+1+9—29% . e 520
o= Gk 0 fir n=7 =35 = 0297
25,63-12,15 (6-2,552 4+ 1 40,2997 — 2-0,29972)
= 99 g : = 8,08061;
17,35 (6-2,552 + 1) +18,080
X — B_b 2k+1 —_—_772 _ 25,63-12,15 (2 - 2,552 + 1 — 0,2997)
T2 @k4+1) T 2 (2-2,552 + 1)
= 4 147,95994 .
Infolge der Nutzlast P, = 14,95t werden:
3:520-12,15- 14,95
X = s ] ’ — )
“=3.983-17,35 2562 +2) T 1,02873 ¢;
14,95 12,15 (6-2,552 +1 4-0,2997 — 2-0,29972)
X, = . ) _ )
b 17,35 (62,552 + 1) +10,54640¢;
X, = 14,95-12,15 (2 - 2,552 4+ 1 — 0,2997) — 86.30515 mt.

2 (2-2,552 + 1)
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Berechnung der durch die verschiedenen Belastungen
hervorgerufenen Momente.

Allgemein gilt:
M=M,—-MX,— MXy — M, X,;
N=N,—N,X,— N X, — N, X,.
Wir erhalten demmach fir die verschiedenen Belastungsfille nach-
folgende Zahlenergebnisse:

Fig. 13a.

Bei gleichm#Big verteilter Belastung des Riegels: infolge stin-
diger Last ¢ = 3,93 tl/fdm (siehe Fig. 13a):
M4 = Mf— MEX, — M{X, — MAX,;

MA =0 — (—c)- (+ 6,986) —(+ %) « (+ 34,093) — (— 1) - (279,587);
_ h(k+1) 930 (2,552 + 1)

fiir b1~ @ aam gD —oHIsom;
1 17,35
g =5 =86I5m;

MA =0 + 5,41180 - 6,986 — 8,675 - 34,093 + 279,587 2 4 21,540 mt;
MP = MP — MPX, — MPX, — M?X,
l2

~ (— 22—) — (—0) (+ 6,986) — (+ %) (+ 34,093)

3,93 - 17,352
2

— 8,675 - 34,093 + 279,587 + 21,540 mt;

MC = MS — MCX, — MCX, — MCX,

=0 — (h—c)- (+ 6,986) — <+ %) - (4 34,003)

— (=1) (4 279,587) (b — c) = 9,30 — 541180 — 3,88820 m
= — 3,88820 - 6,986 — 8,675 - 34,093 + 279,587 ~ — 43,330 mt;

— (—1)- (4 279,587) = — + 5,4118 - 6,986
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MP — MP — M'X, — MPX, — M'X,
l2
= (— ‘*’~2~) — (b — ©) (4 6,986) —(— 25) (+ 34,093)

— (— 1)+ (+ 279,587) = — 591,509 — 27,163 4 295,757 4 279,587
& — 43,330 mt;

2
Mm =M+ MC = ?Sl— + M = 4 147,880 — 43,330 = + 104,550 mt;

H4 = H! — H!X,— H{¢X, — H{X,
=0 — (— 1) (+ 6,986) — (0) - (+ 34,093) — (0) - (+ 279,587)
= + 6,986 t = HE;
VA = V4 - VAX, — VX, — VX,
=0 — (0) - (+ 6,986) — (1) (4 34,093) — (0) - (4 279,587) = 34,093 t;
VE=VE=VEX,— ViX,— VEX,
=g-1—(0)-(+ 6,986) — (+ 1) (4 34,093) — (0) - (4 279,587)
= 3,93-17,35 — 34,093 = + 34,093 t = V4.
Infolge der Nutzbelastungp = 1,39 t/lidm erhalten wir ent-

sprechend den vorstehend ermittelten Werten mit der Verhaltniszahl
1,39
303 = 0,353690:

M4 = M? = 4 21,540 - 0,353690 = + 7,618 mt;

MC = MP = — 43,330 - 0,353690 = — 15,325 mt;

M™ ="+ 104,550 - 0,353690 = + 36,978 mt;

H4A = HB = 4 6,986 - 0,353690 = + 2,471 t;

V4 = V58 = + 34,093 - 0,353690 = + 12,058 t.
Die Belastung der rechten Sidule durch ein Kragmoment, hervor-
gerufen durch eine an einem Kragarme wirkende vertikale Kraft, ergibt-
infolge stindiger Konsolbelastung:

My,= — 30,23 mt (Fig. 13b).

Fig. 13b.
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Wir denken uns wieder das Kragmoment zerlegt in ein Kriftepaar
und eine in der Achse der Saule wirkende Vertikalkraft P, = 13,606 ¢
und erhalten:

MA=M,— M, X, — M,X, — M,X,
=0 — (—c)- (+ 1,75596) — <+ ;) (4 0,518804) — (— 1)« (+ 4,00907)

= + 5,41180 - 1,75596 — 8,675 - 0,518804 -+ 4,00907 o + 9,011 mt;
ME = (—30,23) — (— 5,41180) (+1,75596) — (— 8,675) - (+ 0,518804)

— (—1) - (+4,00907) > — 12,217 mt;
MC=0— (b —c) (+1,75596) — (+ %) (4 0,518804) — (—1)-(+4,00907)

= - 3,88820 - 1,75596 — 8,675 - 0,518804 - 4,00907 = 7,318 tm;
M? =0 — (+ 3,88820) - (+.1,75596) — (— 8,675) - (- 0,518804)

— (— 1) (4 4,00907) == 4 1,682 tm.
Moment in ¥ unterhalb der Konsole:

l
ME = My, — [~ — @] X, — (— )% — (= 1) X,
= (— 30,23) + '5,41180 — 2,95) - (4- 1,75596) — (— 8,675) (+ 0,511804) —
— (— 1)+ (4 4,00907) = — 17,398 mt.

Moment in F oberhalb der Konsole:
M'zF =0 - [—(c~ a)]Xa""_(“' '_;') X, — (— I)Xc

= 4 4,3228 + 4,5006 4 4,00907 = - 12,832 mt;
H4 = HB =0 — (— 1) (+ 1,75596) & 4+ 1,756 t;
VA=0—0—(—1)-(+0,518804) — 0 > 40,519 t;
VB= 4+ P,—0— (+1)(+0,5188) — 0 = +13,606 — 0,5188 > + 13,087 ¢.
Infolge der Nutzbelastung der Konsole mit Mg, = — 10,28 mt
erhalten wir die Momente durch Multiplikation der vorher ermittelten

Werte mit der Verhiltniszahl % = 0,340 060 :

: 30,23 :
M4 = 4 9,011 - 0,340060 = 4 3,064 mt;
MB = — 12,217 0,340060 = — 4,155 mt;

MC = —17319-0,340060 = — 2,489 mt;
MP = 1+ 1,682 -0,340060 = 4 0,572 mt;
MF = —17,398-0,340060 = — 5,917 mt;
Mf=4+12832- 0,340060 = +- 4,363 mt;
H4 = HB = + (0,597 t;

VA = + 0,176 t;

VP =+ Pp— (+1)- X =508 — 0,176 = -+ 4,904 ¢,
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Die Belastung der linken Sdule durch ein Kragmoment ergibt
dieselben absoluten Werte wie bei der rechten Siule.

Belastung des Riegels durch eine Einzellast.

Unter der Wirkung des Stiitzendruckes der linken Stiitze infolge
der stindigen Last Pg = 25,63 t (siche Fig. 13¢) wird:

Fig. 13c.
Mi= MA— M2X,— MEX, — M2X,
= 0— (—¢) - (+ 3,30700) — (+%) (+ 18,0806)
— (—1)+(+147,95994)

= 4 5,41180 - 3,30700 — 8,675 - 18,0806 4 147,95996
o 4-9,008 mt;

MB = (—P-b) — (—¢) - Xo — (%) X, — (1) X, (b = 12,15 m)
= — 25,63-12,15 4 5,41180 - 3,30700 4 8,675 - 18,0806 - 147,9600
& 4+ 11,302 mt;
L A
= — 3,88820 - 3,30700 — 8,675 - 18,0806 + 147,9600 & — 21,748 mt;
WP = (= PY) — (h—0) Xa— (= L) Bo— (-1 X,

= — 25,63 12,15 — 3,88820 - 3,30700 + 8,675 - 18,0806 + 147,9600

> —19,454 mt;

m Pba  25,63-12,15- 5,20
=TT T 17,35

HA=HB=0—(—~1)- X, — 0 — 0 = + 3,3070 t;

V4=0—-0—(—1)- X, — 0 = +4 18,0806 ~ -+ 18,081 t;

VB= 4+ Pg — 0(+1) X, — 0 = + 25,63 — 18,0806 > } 7,549 t.
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Infolge der Nutzlast P, =1495+¢ erh&lten wir die Momente durch
Multiplikation der vorigen Werte mit %5 ?Sg = 0,56833:
= 9,008 - 0,5833 = -+ 5,254 mt;
M3 = {11,302 - 0,5833 = + 6,592 mt;
MC = — 21,748 - 0,5833 = — 12,621 mt;
MP = — 19,454 - 0,5833 = —11,290 mt;
14,95 - 12,15 - 5,20

i

M= 1735 = 54,45 mt;
H4 HB X, = +1,929¢;
V4 = X, = + 10,546 t;

VE = + P,, — X, = 14,95 — 10,546 = | 4,404 t.
Da die Belastungen bei stindiger Last und Nutzbelastung bei
der rechten Stiitze die gleichen wie bei der linken Stiitze sind, so
erhalten wir sinngemiB die gleichen Werte wie dort.
In Zusammenfassung der Rechnungsergebnisse enthialt umstehende
Zusammenstellung die Momente und Auflagerkrifte infolge stindiger
. und verénderlicher Belastung:

d) Ermittlung der Querkritte.

Die Querkraftsfliche an einem Rahmenstabe setzt sich zusammen
aus der Querkraftsfliche des an beiden Stabenden freiaufliegenden
Stabes und der durch die beiden Einspannungsmomente hervorgerufenen
Zusatzquerkraftsfliche. Auf diese Weise erhalten wir fiir die beiden
Rahmensysteme nachstehende Querkrifte:

Fiir den Zweigelenkrahmen.
Am Riegel erhalten wir fiir alle Belastungen mit Ausnahme der

Konsolbelastung, da die Einspannungsmomente in C und D stets gleich
1

grof}, d. h. @ = Ll—ﬂi =0, die Querkraftsfliche wie fiir den frei-

auﬂiegenden Trager. Die Querkraft bei Konsolbelastung ergibt sich

bei Belastung der linken Siule:

infolge stindiger Konsolbelastung:

05 — M — M . MP — MC _ (—18,442) — (+11,788)  — 30,230
R l o 1 - 17,35 17,35
= —1,742 t;
infolge Nutzbelastung der Konsole:
05 = (— 6,270) — (4- 4,010) _ —10,280 — 0,503 4;

17,35 17,35
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Momente, Auflagerkrifte M4 MB MC MD Riegg;nitte
Einzellast P, links (stén-
2 dige Last) . . . . . + 9,008 | +11,302 | — 21,748 — 19,454| — 486,037
_§ Einzellast P, rechts
- (stindige Last) . . . || -+11,302 | -+ 9,008 | — 19,454 — 21,748| - 46,037
.0 | GleichmaBig  verteilte
2 stindige Belastung g
= des Riegels. . . . . +21,540 | 421,540 | — 43,330] — 43,330| 4-104,550
2 | Kragmoment My, links
5 (stindige Last). . . |—12,217 | 4+ 9,011 |+ 1,682 — 7,319/ — 2818
P Kragmoment Mz, rechts
(stindige Last). . . j4 9,011 | —12,217 | — 7,319/ 4+ 1,682 — 2,818
Gesamtmoment in-
folge standiger Be-
lastung . . . . . . 438,644 | 138,644 | — 90,169 — 90,169, 190,988
Einzellast P, links
< (Nutzlast) . . . . . + 5,254 | + 6,592 | — 12,621} — 11,290| + 26,915
2 | Einzellast P, rechts
E (Nutzlast) . . . . . + 6,692 | + 5,254 | — 11,290| — 12,621 4 26,915
7z | GleichmiBig verteilte
= Nutzlast p d. Riegels |+ 7,618 | + 7,618 | — 15,325| — 15,325| + 36,978
& | Kragmoment M, links
(Nutzlast) . . . . . — 4,155 | + 3,064 | + 0,572 — 2,489 — 0,958
Kragmoment M ., rechts
(Nutzlast) . . . . . + 3,064 | — 4,155 | — 2,489 4 0,572 — 0,958
. GroBtmomente bei
Nutzbelastung . . | 422,528 | 4-22,628 | — 41,725| — 41,725/ + 90,808
Abs. GroBtwerte bei
Vollbelastung . . | 461,172 | 4-61,172 | —131,894] —131,894| +-281,796
Abs. Kleinstwerte bei
Vollbelastung . . . . [|+34,489 | +34,489 | — 89,597 — 89,597| 189,072

bei Belastung der rechten Siule wird entsprechend:
infolge stindiger Konsolbelastung:

__ (+11,788) — (—18,442) 4 30,230

¢ . \T 1 I0¢ ; — oA .
Vi 17,35 17,35 HLz
infolge Nutzbelastung der Konsole:
¢ _ (+6,270) — (—4,010) _ +10,280 — 10,503 4.

O = 17,35 - 17,35

An den S#ulen erhalten wir, da an keiner der beiden horizontale
Krifte angreifen, die aus den Einspannungsmomenten sich ergeben-

o __ U
den konstanten Querkrifte @ = .%.h M .Da M*=0und M°— —H -h,
so wird also @, = — ]i};}f - _H.

In Fig. 14a sind die GroStwerte der Querkrafte dargestellt,
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My My My M

uterhalb | oborhalb | unterhalb | oberhalb HA=HB va Ve
— 0,748 | — 0,748 | 4 1,546 + 1,546 | 4 3,307 + 18,081 : + 7,549
+ 1,546 | + 1,546 | — 0,748 | — 0,748 | + 3,307 | + 7,549 | 4+ 18,081
+ 0,963 | + 0963 | 4 0,963 | + 0,963 + 6,986 + 34,093 | + 34,093
—17,398 | 412,832 | + 3,831 | + 3,831 + 1,756 + 13,097 | 4+ 0,519
+ 3,831 | + 3,831 —17,397 | +12,833 | + 1,756 + 0,619 | + 13,087
—11,806 | 418,424 | —11,805 | 118,425 +17,112 + 73,329 | 4 73,329
— 0,416 | — 0,416 + 0,920 | + 0,920 | + 1,929 + 10,546 | + 4,404
+ 0,920 | + 0,920 | — 0,416 | — 0,416 | + 1,929 | | 4,404 | 4+ 10,546
+ 0,340 | + 0,340 | 4 0,340 | 4 0,340 + 2,471 + 12,058 | 4 12,058
— 5917 | 4 4363 | + 1,303 | + 1,303 | + 0,597 | 4+ 4,904 | -+ 0,176
+ 1,303 | 4 1,303 — 5917 | + 4,363 | + 0,597 + 0,176 ;| 4+ 4,904
— 6333 | + 6926 | — 6333 | + 6,926 | + 7,623 | + 32,688 + 32,088
—18,139 | 425,350 | —18,138 | 125,851 | 424,635 | +105,417 | +105,417
— 9,243 | 118,008 — 9,242 | 118,009 | +17,112 | 4 73,329 | 4 73,329
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Fiir den eingespannten Rahmen.

Es gilt hier bei symmetrischer Belastung das gleiche wie fiir den

Zweigelenkrahmen.
Bei Konsolbelastung der Saulen erhalten wir entsprechend am Rie-
gel: bei Belastung der linken Ssule:

_infolge standiger Konsolbelastung:

o (—173819) — (41,682 —9,001 . )
Ur = 17,35 =Tz AN
infolge Nutzbelastung der Konsole:
(—2,489) — (+0,572) — 3,061
C — = == e—
U = 17,35 17,35 0.176¢.
Bei Belastung der rechten Saule:
infolge standiger Konsolbelastung:
(+1,682) — (—17,319) + 9,001
c — T .
U = 17,35 =7 TOS9E:
infolge Nutzbelastung der Konsole:
¢ (+0,572) — (—2489)  +3061 _
U = 17,35 =173 — TOl6E
An den Siulen ergeben sich die Querkrifte, da keine horizohtalen
Krifte angreifen, nach @ = ——M—;———- So wird z. B. bei Belastung

des Riegels durch die sténdige Last P, = 25,63 t die Querkraft an
der linken Saule
. MC—MA  (—21,748) — (4 9,008)
=" = 9,30
30,756
"~ 9,30

Wir sehen, daB auch hier die Querkraft an der Séule gleich dem Hori-
zontalschub ist.
In Fig. 14b sind die GroBtwerte der Querkrifte eingetragen.

= — 3,307t = — HA,

e) Querschnittbemessungen und Spannungsnachweise,
Fiir den Zweigelenkrahmen.
Die Belastungen des Querriegels durch die mittleren Stiitzen als

Einzellasten P wurden unter der ebenso unwahrscheinlichen wie un-
giinstigen Annahme berechnet, da8 in allen Stockwerken die volle
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Hochstnutzbelastung vorhanden sei. Es ist wirtschaftlicher, wenn
fiir alle iiber dem 3. Stockwerk gelegenen Decken nur die halbe Nutz-
last gerechnet wird. Dadurch wird auch der durch die Stockwerks-
rahmen bedingten Verminderung der Stiitzendriicke Rechnung ge-
tragen.

Bei dieser Annahme ergibt sich dann die Gesamtlast am Stiitzenfu3
im 3. Stockwerk zu: —1;1 = —14—;29'? = 7,475t und es werden dement-
sprechend auch die dadurch hervorgerufenen Momente nur halb so
groB. Es wird demnach das Moment in Riegelmitte fiir den Zweigelenk-

28’543 = 4 14,422 mt.

rahmen M™ = -}

Fig. 14b.

Der der Berechnung zugrunde gelegte Riegelquerschnitt (Fig. 9c),
wie er aus besonderen Riicksichten der Ausfiibrung zugrunde gelegt
war, erweist sich unter normalen Verhiltnissen als unwirtschaftlich.
Zudem ist dieser Querschnitt im Verhiltnis zur Spannweite zu niedrig
und fordert RiBbildungen im Beton.

Wihlen wir aber den Querschnitt des Riegels 80 x 160 cm statt
80 X 120 cm, so vergroBern sich die Momente infolge stindiger Riegel-
belastung im Verhiltnis der Eigengewichte. Es wird

das Eigengewicht der Decke = 1622,6 kg/m

’ " des Riegels 80/120 = 3075,0 ,,

zusammen g = 4697,6 kg/m > 4,70 t/m,
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Es werden demnach die Momente infolge gleichmiBig verteilter stéin-

4,
1
diger Belastung mit —— 393

in Riegelmitte ergibt sich danach mit
M,, = 111,387 - 1,196 = -+ 133,40 mt.

=1,196 zu multiplizieren sein. Das Moment

Das GroBtmoment in Riegelmitte wird nun auf Grund der Zusammen-
stellung auf S. 89:

= + 49,475 + 49,475 + 133,40 — 3,327 — 3,327 -+ 14,422 | 14,422
+ 39,395 = - 293,935 mt.

Es handelt sich nun darum, fiir dieses Moment die notwendige
Mindesthohe und gleichzeitig die wirtschaftlichsten Beton- und
Eisenquerschnitte zu ermitteln. Mit dieser Frage haben sich ver-
schiedene Abhandlungen befalt; von einer wird nachstehend Ge-
brauch gemacht.

Bei beschrinkter Konstruktionshéhe bestimmt Stock (Armierter
Beton, 1910) das MindestmaB der statisch wirksamen Hohe unter der
Voraussetzung, dall die Nullinie in den Steg fillt:

M

AP 2 .. 2
hon =2+ V2* —w-d* z= 26ded+md

Fiir » = 15, 0, = 1200 kgf/cm?, 6,5 = 45 kgfem? ergeben sich mit den
Beiwerten m = 0,944, w = 0,926.

l 5
Fiir B§—4—_ = 17"13

M = 1 293,935 mt;
29393500 .
= A — 35, d;
x 0,135V o 35,4 cm >

29393500
T 245427 14

Biin = 67,7 + 167,72 — 0,926 - 142 = 67,7 + 66,3 = 134,0 cm;
Bin = 134,0 + 11 = 145 cm;

A

<427Tm; d=14cm;

40,944 - 14 = 54,5 + 13,2 = 67,7;

_ 9B < ~i).
Fo= A il 2x/ "’
45 45427 ( 14 )_ ,

Wihlen wir die statisch wirksame Breite der Druckplatte
B=2:8-d=2-8-14 = 224 cm,
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8o ergibt sich mit den obigen Werten:
z = 0,135]/ 293292345—02 =49 cm > d;

29393 500
2= i 994 14 + 0,944 - 14 = 117,2 cm;

B = 117,2 + V117,22 — 0,926 - 142 = 233,5 cm;
hmin = 233,5 + 10,5 = 244,0 cm

45+ 224 14 .

F,= “1200 14( m>—101cm.

Nach dem Verfahren von Stock wire eine Mindesthéhe A =
145 cm erforderlich. Wir wollen die Hohe etwas groBer wiahlen (b =
160 cm). Die Mindestbreite des Steges wird b = 80 cm angenommen
und wir legen der nachfolgenden nochmals durchgefiihrten Berechnung
der statisch unbestimmten GroBen die neu angenommenen Querschnitts-
abmessungen zugrunde.

Die Tragheitsmomente werden hierbei eingesetzt einmal unter der
Annahme der Mitwirkung des Betonzugquerschnittes bis zu
den Eiseneinlagen, das zweite Mal unter Vernachlissigung
des ganzen Betonzugquerschnittes.

Die erstere Annahme fiir den Riegelquerschnitt ist unter der Voraus-
setzung gerechtfertigt, daB mit dem Auftreten von ganz kleinen Rissen
gerechnet wird. Die zweite An-
nahme ist fiir die Berechnung
zu ungiinstig und entspricht
nicht den tatséichlichen Verhilt-
nissen, da ein ReiBen des Be-
tonzugquerschnittes bis zur
Nullinie eine Eisenspannung bis
iiber die Elastizititsgrenze be-
dingen wiirde.

Fiir die Pfosten, die auch Fig. 15a.

Normalkrifte zu iibertragen ha-

ben, kann angenommen werden, daB sie nur sehr kleine Zugspannungen
erhalten. Deshalb kann hier mit den Trégheitsmomenten fiir den
vollen Querschnitt gerechnet werden.

Fiir den Querschnitt des Rlegels (Fig. l5a) soll die statisch
wirksame Breite der Druckplatte im Héchstfalle gleich 1/, der Spann-
weite sein. Der Grenzfall wire hier entsprechend der Binderentfernung
B =427 m. :

W =h—a=160—10=150cm; b=280cm; d = 14cm;
F, =36 226 = 191 cm? (= 27 & 30) gewihlt.
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Unter Annahme der Mitwirkung des Betonzugq-uerschnittes
bis zu dem Schwerpunkt der Eiseneinlagen erhalten wir fiir
n="7, n=0,5, B— b =427 — 80 = 347 cm; nach Gl (32), Bd. I:

z = 52,0 cm.
Das Tragheitsmoment Jp berechnet sich mit
427 - 52% 347 - (52 — 14)3 80 - (150 — 52)3
JRI: 3 - (3 ) +0,5'——(73—)+

+ 7191 - (150 — 52)2 = 39050 000 cm* = 0,3905 m?.
Unter Vernachlassigung des ganzen Betonzugteiles ergibt sich
nach Gl. (33), Bd. I fiir » = 10: x = 38,8 cm
gy = 427-38,8%  347- (38,8 — 14)° £10-101 - (150 — 38,82
3 3
= 30140000 cm* = 0,3014 m*.
Die Stiitzen mit den Abmessungen 80/80 cm und

63,7
F,=F,=12226 =6 p =—— = = . )
,,80 F8:)3 & 3,7 cm (qo 80-80 0,01 =1 v.H.);
J, = 1.2 +2-10-63,7 (40 — 3,3)2 = 5128333 cm? = 0,0513 m4.
I

Es berechnet sich nun der Faktor k = T
im ersten Falle: !

b — Jrr b _ 03905 9,30
Mg, 10,0513 17,35
im zweiten Falle:
Jrir h 0,3014 9,30
b ="5"" 7 = oes13 in35 ~ 31
Mit diesen Werten ergeben sich die fiir den Zweigelenkrahmen
durch die verschiedenen Belastungen hervorgerufenen Momente an
Hand der vorher durchgefiihrten Berechnung wie folgt:
Die Einzellasten P am Querriegel ergeben:
Unter der Wirkung des Stiitzendruckes der linken Stiitze infolge
der standigen Last P, = 25,63 t:

= 4,08;

3Pab
A _ OB — 1 . __ .
HY =H “+2hl(2k-|—3)’
fiir den Fall k; = 4,08:
3:52-12,15
HA—HB -~ P. ) ) —_ .
H P 2:9,3-17,35(2-4,08 + 3) + 1,358
MC=MP=—h-H=—930-135=— 12,54 mt;
17,35
m — . —_ ES M
Mm = 1215 93,4 — 12,54 = 4 54,21 mt;
VA = 4 17,94 t;

BB =_1.7,69 t;
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fiir den Fall k;; = 3,15:
3-5,2-12,15

HA=HB=P'2-9,3-17,35-(2-3,15+3)

MC=MP=—h-H=—930-1,62=— 1506 mt;

M™ = 66,75 — 15,06 = + 51,69 mt;

V4 =+ 17,94 t;

VE = 4 7,69 t.

Infolge der reduzierten Nutzlast P, = 7,475 t erhilt man fiir k;:

H4 = HB = 40,05265 - 7,475 = + 0394 t;
MC = MP = — 9,300,394 = — 3,665 mt;

=-41,621;

8,675
m . . — = .
Mm = 12,15 27,225 — 3,665 = -+ 15,795 mt;
V4 = 4 5,23¢t;
VB =2,24t;

fiir kII:
H4 = HE = + 0,0632 . 7,475 = 4 0,472 t;

MC = MP = — 9,300,472 = — 4,39 mt;
M™ = 19,46 — 4,39 = + 15,07 mt;
VA = 4 523t;
VB = 4+224¢.
Der Stiitzendruck der rechten Stiitze ergibt sinngemi die gleichen

Werte wie vorher: R
Die gleichmé&Big verteilte Belastung des Querriegels gibt fiir

die stindige Last g = 4,70 t/lfdm:

HA — HB — _ gL .
T T 4k (2k+ 3)°
tir den Fall k; = 4,08:
4,70 - 17,352
4 = B = 2 ? = .
H H 4-930-(2-4,08 + 3) +3dlt;
MC = MP = — 930-3,41 = — 31,70 mt;
4,70 - 17,352
M = —0%% — 31,70 = + 145,30 mt;
pasyen AUy
Fir gleichméBig verteilte Nutzbelastung p = 1,39 t/lid m werden:
HA — HB — Pl )
o T 4R (2k +3)°

Probst, Vorlesungen iiber Eisenbeton II. 8
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fiir den Fall k;, = 4,08:

1,39 - 17,35°
Hi=H'= i 950 @ a0s 13 T HO®
MC = MP = — 930-1,01 =— 9,40 mt;
M™ — 52,30 — 9,40 — -+ 42,90 mt;
VA4 — VB = 12,06 t;
fir den Fall kj; = 3.15:
1,39 - 17,352
HA=H' = gay osis 13 — = V2B
MC— MP — — 930-121 = — 11,25 mt;

M™ = 52,30 — 11,25 = + 41,05 mt;

V4 = VB = 12,06 t.
Die Konsolbelastung der linken Sdule mit dem Kragmoment infolge
stindiger Konsollast Mg, = 30,23 t ergibt:

3 k(A —a?) + k2
A __ B __ . .
Y =H" = Mg 5 B2k +3)

fiir den Fall k; = 4,08:
3 4,08(9,30% —2,952) 4 9,302

A— B_ . .
HA — HB — 30,25 5 9,302 (2 - 4,08 + 3)

MC = 30,23 — 9,30 - 2,04 = - 11,28 mt;

= +4 2,04 t;

MP? = — 930- 2,04 = — 18,95 mt;
po = B g yssm,
VA= 111,86 t;

VB = 4 174 t.

Fiir den Fall k;; = 3,15:
3 3,15-(9,302 — 2,952%) 4 9,302
A HgB 3. .22 4
Hf = H" =~ 3023 2 9,303 (2- 3,15 4 3)
= 30,23 - 0,0666 = + 2,01 t;
M = 30,23 — 9,30 - 2,01 = + 11,54 mt;
MP = —930-2,01 = — 18,69 mt;

M = 11,54 ’; 18’99_ + 11,54 = — 3,575 mt;
VA= 111,861t;

VB = +1,74 t.
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Das Kragmoment infolge Nutzbelastung der Konsole mit
Mg, = 10,28 mt ergibt:
fir den Fall k; = 4,08:

H4 = H? = 10,28 - 0,0674 = 1 0,694 t;
M€ = 10,28 — 9,30 - 0,694 = + 3,82 mt;

MDP = —-930-0,694 = — 6,46 mt;
M — :18_2_‘;@9 43,82 = —1,32 mt;
VA — 4+ 4,49 ¢

= 4 0,59 t;

fir den Fall k;; = 3,15:
H4 = H® = 10,28 - 0,0666 — -+ 0,686 t;
M€ = 10,28 — 9,30 - 0,686 = -+ 3,90 mt;

MP = —9,30-0,686 = — 6,38 mt;
M» — _E_gﬁi3§+390_ — 1,24 mt;
= + 4,49 t;
= + 0,59 t.
Der Temperatureinflul berechnet sich allgemein mit: X,, = g—”—
aa

8.1 =jNa£-tdx +fl‘}{; ceNtdx.

Soll ein gleichmaBiger WirmeeinfluB von -+ 15° beriicksichtigt
werden, so fallt das zweite Glied weg und es bleibt: J,, = ¢t / N,dzx,
Wie Fig. 12b zeigt, ist die Normalkraft in den beiden Stielen gleich
Null, im Riegel dagegen N, = 1+ 1.

Demnach liefert nur der Riegel einen Beitrag fiir 8,, und es wird:

7
5,,,=stf1-dx=£t~l,

und da 6aa=2h3;§;:_3‘};;l‘h )

so ergibt sich: X, = g:: = 2;{;:_?_‘;’:2’; 7
Setzen wir ,:; f, . A;L,, =k,

so erhalten wir: X, = hT?’(gTJIf;) .

8*
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Zusamm enstellung der vor-

J i Z - | M (ober-
Momente Auflagerkrifte e up | My lte T der | hans der
i Konsole Konsole
&0 Einzellast P, = 25,63 ¢
g (links, standige Last) .| —12,54 | —12,5¢ |4 54,21 | — 3,98 | — 3,98
< |Einzellast P, = 25,63 t
= (rechts, stindige Last) .| —12,54 | —12,54 |+ 54,21 | — 3,98 | — 3,98
& |Gleichm. vert. stind. Be-]|
° lastungd. Riegels g=4,70| —31,70 | —31,70 | +145,30 | —10,05 | —10,05
;& |Kragmoment
3 My, = 30,23 mt (links).| -+11,28 | —18,95 (— 3,835 — 6,01 | +24,22
& {Kragmoment
My, = 30,23 mt (rechts)| —18,95 | +11,28 | — 3,835 — 6,01 | — 6,01

"~ |Gesamtmom. der Auflager-
krafte inf. stind. Belastg.| —64,45 | —64,45 | 4-246,05 | —30,03 | 4+ 0,20

Einzellast P, = 7,475 ¢

|

(links, Nutzlast). . . .} — 3,665 — 3,665| + 15,795, — 1,162 — 1,162
Einzellast P, =7475¢
(rechts, Nutzlast) . . .| — 3,665, — 3,665 | 4 15,795 — 1,162 — 1,162

£ |GleichmaBig verteilte Nutz-
.;g last d. Riegels p= 139t/m — 940 | — 9,40 [+ 42,90 | — 2,983 | — 2,983
= Kragmoment
v, MK,,— 10,28 mt (links) || + 3,82 | — 6,46 | — 1,32 | — 2,05 ‘ + 8,23
Kragmoment
My, =10,28 mt (rechts) | — 6,46 | + 3,82 | — 1,32 | — 2,056 | — 2,05
Wirmeeinflu 4-15° . . . F 3,65 | F 3,56 | 3,55 | F 1,125| F 1,125
L Schwindmasse . . . . . . + 4,74 | + 4,74 |+ 4,74 | 4+ 1,503( + 1,503
GroBtwerte bei verinder-
| licher Belastung. . . .| —26,74 | —26,74 |+ 82,78 | —10,532| 410,858
Abs. GroBtwerte bei
__| Vollbelastung. . . —9L,19 | —91,19 | 4-328,83 | —40,562| 411,058
Abs. Kleinstwerte bei Voll-
belastung . . . . . . . —52,34 | —52,34 | 4-239,86 | —27,402| + 8,282

Fir Fall &, — 4,08

Mit E = 2100000 t/m?; & = 0,00001; ¢ = 4-15° ergibt sich:

fir den Fall k; = 4,08:
Jpr = 0,3905 m?;

3-2100000 - 0,3905 - 0,00001 - (4 15)

A __ [B _ — =-0,3821;
HY = HY = X, 9,302 (2 - 4,08 + 3) +
MC= MP = —h-H="T5930-0,382 = F 3,55 mt;
= F 3,55 mt;
fir den Fall kII = 3,15; JRII = 0,3014: m“;
. . . . 5
HA—HF = X, — 3-2100000 - 0,3014 - 0,00001 - (+ 15) 10354 t;

9,30%.(2- 3,15 + 3)
MC=MP = —h-H-=TF930-0,354 — T 3,29 mt;
= T 3,29 mt.
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stehenden Rechnungsergebnisse.

M7 (unter- | MJ (ober-

halb der halb der HA=HB v4 Ve MC=MD Mm HA=HB
Konsole Konsole} ] o
— 3908 | — 398 |+ 1,35 |+ 17,94 |+ 7,69 | — 15,06 | + 51,60 | + 1,62
— 3908 | — 398 |+ 1,35 |+ 7,69 |+ 17,94 | — 15,06 |+ 51,69 | + 1,62
10,05 | —10,05 |+ 341 |+ 40,77 | + 40,77 | — 38,05 | 138,95 | + 4,09
— 601 | 42422 |+ 204 |+ 186 |+ 741 | T 1LBE_ 3575 4 oo
— 601 [— 601 |+ 204 |+ 174 |+ 1186 | if’gzﬁ — 3,575 + 2,01
—30,03 |4 0,20 | +10,19 |+80,00 |+ 80,00 | — 75,32 | +235,18 | +11,35
— 1,062 — 1,162 |+ 0,304 |+ 523 |+ 2,24 | — 4,39 |+ 1507 | + 0472
— 1,162|— 1,162 |+ 0,304 |+ 2,24 | + 523 | — 439 |+ 1507 | + 0472
— 2,983| — 2,983 | 4- 1,010 | + 12,06 | + 12,06 | — 11,25 | + 41,05 | + 1,210
— 2,05 |+ 823 |+ 0604 |+ 449 |+ 059 | T PN 194 | 4 0686
— 205 |— 205 |+ 0694 |+ 059 |+ 449 |7 838 — 1L2a | + o686
F 1,125|F 1,125 |4+ 0,382 |4 0,00 |+ 000 |T 3,29 | T 3,29 | + 0,354
1+ 1,503 | 4- 1,503 [— 0,510 | = 0,00 | £ 000 |+ 4,39 |1 4,39 | — 0472
—10,532 | +11,858 | + 3,568 |+ 24,61 |+ 24,61 |— 29,70 |- 78,87 | 4 2,880
—40,562 | +11,058 | 4-13,758 | 4-104,61 | 104,61 | —105,02 | +314,05 | -+14,230
—27,402 | — 8,282 | + 9,298 |- 80,00 |+ 80,00 | — 63,74 | +220,41 | +10,524

Fiir k;= 4,08 und

k=315

Fir Fall %, = 3,15

EinfluB des Schwindens.

Legen wir der Berechnung das nach einem Jahr beobachtete Schwind-
maB ¢ = 0,00020 m/lfdm zugrunde, so erhalten wir d,, = —&* 1,
da die Stiele ohne EinfluB auf §, sind.
—gl3EJ,Jp

-Xaa =

Xua =

Mit E = 2100000 t/m?;
fiir Fall k_[ = 4,08: JRI = 0,3905 m4;

H4=HB = X,, — —

6at .
baa  2h3Jg + 3R21J,°

—3

EJRE,

ht @2k + 3)°

& = 0,00020 erhalten wir:

3-2100000 - 0,3905-0,00020

9,302 (2 - 4,08 4+ 3)
MC=MP = —h-H=4+930-0,51 = }+ 4,74 mt;
M™ = + 4,74 mt,

— 0,51t;
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Fiir den Fall kII = 3,15; JRII == 0,3014 m“;
3-1100000 - 0,3014 - 0,00020
H4 = 0B = = ’ . = — 0,472 t;
B = Xa 9,302(2- 3.15 + 3)
MC=MP=—h-H=4930-0472 = + 4,39 mt;
M™ = + 4,39 mt.

Von einer Berechnung des Einflusses des Schwindens von Beton
wird im allgemeinen abgesehen unter der Voraussetzung, daB die
Schwindmasse der eisenbewehrten Betonbauteile durch NaBhalten des
Bauwerkes in den ersten Monaten praktisch ausgeschaltet werden (wie
dies im ersten Band gezeigt wurde).

Fig. 15b. Stiitzlinie und Momente infolge der Kraghbelastung M,, = 30,23 mt
(Zweigelenkrahmen) K = 4,08.
M, =—1,74.10,87 = —18,95 mt
—2,04. 9,30 = —18,95 mt,
—2,04. 1,88 = — 3,84mt,
1,74 - 6,48 — 11,28 mt
2,08 . 5,53 = 11,28 mt,
MF = 11,86 - 0,506 = —6,01 tm,
ME = 1,74 . 13,92 = 24,22 tm,,

M,
A,

it

i

In Fig. 15b ist die Stiitzlinie und die Momentenlinie fiir die stindige
Kragbelastung (Mg, = 30,23 mt) aufgezeichnet. Wir erhalten das Mo-
ment, die Normal- und die Querkraft in irgendeinem Querschnitt, in-
dem wir in dem betreffenden Punkte die Normale auf die Stabachse
zum Schnitt mit der Stiitzlinie bringen. Die dort wirkende Resultante
zerlegen wir dann in eine Komponente parallel und in eine senkrecht
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zur Stabachse. Erstere gibt die Normalkraft N und mit dem Ab-
schnitt, den die Stiitzlinie auf der Normalen abschneidet, als Hebel-

Fig. 15¢c. Stiitzlinie und Gesamtmomente infolge stindiger Belastung
(Zweigelenkrahmen) K = 4,01.
My,= M, = —(80 — 13,6)0,97 = —64,45 mt,
My = My = +(80 — 13,6) 0,003 = +0,20 mt,
ME = M! = —80,0-0,374 = —30,03 mt,
M, = +10,19. 24,15 = 246,05 mt.

arm das Moment M, die letztere die im Querschnitt wirkende Quer-
kraft Q.

Das gleiche ist in Fig. 15¢ fiir den Rahmen bei voller stindiger
Belastung durchgefiihrt., Die Stiitzlinie gibt derin ein anschauliches
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Bild der Kriftewirkung im Rahmen. Uberall da, wo die Stiitzlinie
die Achse der Rahmenstibe schneidet, ist das Moment gleich Null,
und demgem#fB schneidet auch die Momentenlinie die Stabachse in
diesen Punkten. Ferner sehen wir an der Stelle, an welcher das Krag-
moment (M, = 30,23 mt) an der Stiitze eingeleitet wird, einen Knick
in der Stiitzlinie, wie dies etwas verzerrt die kleine Skizze links von
Fig. 15¢ zeigt.

M% = — 80,000,374 = — 30,03 mt;

ME = + (80,0 — 13,60) - 0,003 = + 0,20 mt;

[MP] 4+ [MF] = 30,03 4 0,20 = 30,23 mt.

Ermittlung der Querkrifte.

Fir den Zweigelenkrahmen erhalten wir am Riegel firr alle
Belastungen mit Ausnahme der Konsolbelastung die Querkraftsfliche
wie fiir den frei aufliegenden Triger.

Die Querkraft bei Konsolbelastung ergibt sich fiir Fall k; = 4,08:
bei Belastung der linken Saule infolge standiger Konsolbelastung:

Q% — Mr— M . MC — MP _ (—18,95) —(+11,28) 30,23
B l - l - 17,35 17,35
= —1,742 t;
infolge Nutzbelastung:
¢ (—646) —(43,82) _ 10,28 _
Ok = 17,35 T35 0,593 3.

Bei Belastung der rechten Siule wird infolge standiger Konsolbelastung
entsprechend:
o° — (+ 11,28) — (— 18,95)
17,35
infolge Nutzbelastung der Konsole:
Q5 — (+ 3,82) — (— 6,46)
e 17,35

An den Siulen erhalten wir nur die aus den 'Einspannungs-

. ) Mo — M™
momenten sich ergebenden konstanten Querkrifte @ = P Da

= 41,742 t;

= 40,593 t.

im Falle des Zweigelenkrahmens M* =0 und M° = — H - h, so wird
aber @, = —Ehjz —H,

Fiir Fall k;; = 3,15 erhalten wir die Querkrifte bei Konsolbelastung
genau wie unten fiir k; = 4,08, da die Summe der Eckmomente die

gleiche bleibt, . ‘ :
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Fiir die Sdulen ergeben sich die Querkr;alfte wie vor zu @, — — H.
In Fig. 15e sind die GroStwerte der Querkrifte fiir k; = 4,08 und fiir
krr = 3,15 aufgetragen.

Berechnung der Querschnitte.

Den Querschnitt in Mitte des Riegels zeigt Fig. 15a. Die
Abmessungen sind: B = 427cm; b = 80cem; d = 14 em; h = 160 cm;
h—a=150 cm; F, = 36 226 = 191 cm?.

Das Trigheitsmoment unter Annahme der Mitwirkung des Beton-
zugquerschnittes bis zu dem Schwerpunkte der Eiseneinlagen wurde
fir x =520cm »n=10 mit Jp; = 3910 615 cm* ermittelt.

Es ergeben sich demnach die Spannungen fiir das bei dieser An-
nahme (k; = 4,08) berechnete absolute Groftmoment in Riegelmitte
Mz, = + 328,830 mt (siche S. 116):

_ 32883000-520 _ .., kg/em?;

%= 5610615
32883000 - (150 — 52) R
6,, = 10 3910615 = 823 kg/em?2.

Fiir den Fall k;; = 3,15 ist unter Vernachlissigung des ganzen Beton-
zugquerschnittes das Trigheitsmoment mit Jgz; = 30 140 000 cm* er-
mittelt worden, wenn z = 38,8 cm ist.
Das absolute GréBtmoment ergibt sich fiir diesen Fall in Riegel-

mitte mit
Mpax = (+ 51,69) + (+ 51,69) + (138,95) + (— 3,575) + (— 3,575)

+ (+15,07) + (+15,07) + (+41,05) + (4 3,29) + (4,39)

= -} 314,05 mt.
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Demnach ergeben sich die Spannungen bei Vernachlissigung des Beton-
zugquerschnittes fiir n = 10:

31405000 - 38,8

Opg = 30140 000 = 40,4 kg/qem
. 31405000 (150 — 38,8)
Oz =10 30140 000 = 1160kg/qem.

Der Vergleich der Spannungsnachweise fiir die beiden Falle k; und k;;
zeigt, dall das den tatsichlichen Verhaltnissen besser entsprechende
Triagheitsmoment Jx; rechnerisch keine volle Ausnutzung der zu-
lassigen Eisenspannungen ergibt. Wenn sonach die Bemessung der
Querschnitte unter Vernachlissigung des ganzen Betonzugquerschnittes
erfolgt, so ist die Sicherheit weit groSer, als es die Berechnung sonst
annimmt.

Um die Materialverteilungslinie fiir das Eisen zeichnen zu
konnen, berechnet man fiir einzelne Querschnitte z und aus den je-
weiligen Eisenquerschnitten die Tragmomente M.

Fir F, = 36 226 = 191 cm?; v = 38,8 cm (in Riegelmitte) wird

M:F,-o,-(h —a— —g) =191-1200- (160 —10 — 3—2§)= 314,20 mt.
Fir F, = 32 226 = 170 cm? wird z = 36,2 und
M = 170-1200 - (150 — E%%) = 281,00 mt.
Fiir ¥, = 28 & 26 = 149 cm? wird « = 33,6 cm und

M = 149 - 1200 - (150 — E?:’}ﬁ) = 248,00 mt.
Fir F, = 24 3 26 = 127 cm? wird 2 = 30,2 cm und

M = 1271200 (150 — E(:;,_Z) = 213,00 mt.
Fir F, = 20 2 26 = 106 cm? wird x = 27,5 cm und

2.;’5) = 179,00 mt.

M= 106'1200-<150—

Fir F, = 16 @ 26 = 85 cm? wird = 24,1 cm und

24,1 )

M = 85-1200- (150 — = 145,00 mt.

Fir F, =12 & 26 = 63,7 cm? wird z = 20,7 cm und

M = 63,7-1200 - (150 — —2—%’—7—) = 109,50 mt.
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Fir F, = 8 226 = 42,5 cm? wird z = 15,81 ecm und

M = 42,5-1200- (150 — 153&) = 73,90 mt.

Fir F, =4 226 = 21,2 cm? wird z = 12,0 cm und
M = 21,2-1200- (150 — 1—23’(1) = 37,15 mt.

In Fig. 16a ist der im Vorstehenden errechnete Verlauf der Momente
zur Verteilung der Lingseiseneinlagen benutzt worden.

Der Querschnitt beim Anschlufi des Riegels an die Voute hat
ein Mp.x = — 26,00 mt aufzunehmen. Der Querschnitt in Fig. 15a
hat an dieser Stelle ein negatives Moment aufzunehmen, wirkt dem-
nach als Rechteckquerschnitt von der Hohe A = 160 cm und der

Breite b = 80 em. Sonach wird
6M 6 - 26 000 000

= — = 2.
F.= 5(h—a)o, 5-(160—4)-1200 16,7 e
gewahlt: 4 26 = 21,24 cm*.
Nach Gleichung (16) Bd. I wird
10- 21,24 2-80-156 )
x:—s()————l—}—“/l m—-26,30m,

80 - 26,33
R
= 485000 -} 3565000 = 4050000 cm?;
2600000 - 26,3
%4 = ""£050 000
2600000 - 129,7
4050000
Der Querschnitt beim AnschluB der Voute an die Stiitze hat nach

Fig.15d ein Moment M, = — 90,50 mt. Die im Querschnitt wirkende
Normalkraft ergibt sich nach der Zusammenstellung S. 89

N = 66,40 (V4 aus stind. Last vermindert um die das Kragmoment
in E hervorrufende Kraft Pz, = 13,60 t);

I + 10- 21,24 - (156 — 26,3)*

= 16,9 kg/em?;

Ger = 10+ = 834 kg/em?2.

5,23

2,24 (V4 aus der das Max.-Moment hervorrufenden Nutz-
belastung) ;

12,06

0,59

24,30 (Stiitzendruck der linken AuBenstiitze und des duBeren
Langstrigers (siehe S. 116);
110,82 t.
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Fig. 16a.
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Es handelt sich hier um eine Beanspruchung des Querschnittes auf
Biegung bei axialem Druck; der Querschnitt wird mit 80130 em
angenommen.

Fiir den Spannungsnachweis ist wie im Bd. I, S. 406 gezeigt wurde,
zur Bestimmung von x die Aufldsung einer Gleichung dritten Grades
notwendig. Auf zeichnerischem Wege ergibt sich nach dem 8. 411 im
Bd. I gezeigten Verfahren fiir b = 130; a = 80 cm:

F,=15226 = 79,65 cm2?; 2z = 70,3 cm;

2-N-«x
D= o 2 gba—c —2) = 49,2 kgjqem;
Opp = nobdi:(z = 344 kg/qem.

Der Querschnitt beim AnschlufBB der Stiitze an die Voute hat
das GroBtmoment M,y = — 62,0 mt aufzunehmen. Die Normalkraft
ist die gleiche wie vor, vermehrt um das Eigengewicht der Stiitze.

N = 110,82
+ 4,60 (Eigengewicht der Stiitze: 0,8-0,8-3,0-2,4);
115,42 t.
Die Ermittlung von z erfolgt hier nach dem von Mérsch fir sym-
metrische Bewehrung angegebenen zeichnerischen Verfahren?).
Alligemein ist fiir das Spannungsbild in Fig. 16b:

b
N =D, +D, *zezo,,d—erF:, o, —F,o,;

b
M =044 ;(E——>+F'%9+F"e
Ferner ist «9+*2~——x , 8'_;4_;,;
(hz’nobd""‘—x“" : O = N Opg -

Aus diesen vier Gleichungen wird, dhnlich wie dies im ersten Band
S. 404 gezeigt wurde, fiir = eine Gleichung dritten Grades aufgestellt.

Ist = bestimmt, so erhilt man
Nz

Opqg = -
]

Bei symmetrischer Bewahrung ist F,=F, und s=gs'.
Die Gleichung fiir « lautet dann in vereinfachter Form:

xa__xz.vg,(f_%)_]_x 12% i nF, (—ﬁa+232)—-0 6a)

2 N
N 2Na:

obd_é£+7ﬁ_(2 )7_bx2—}—2n(pab(2x»—a)' 6b)

1) 20 Bemessungstafeln von Prof. Dr. Mérsch, Verlag K. Witwer, Stuttgart.
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Setzt man ¢ = 0,42 a, so werden:
0,92a—x xz— 0,08a
Gy =M Opg— ; Opg =MN0pg———. 6c)
z x

Bei gegebenen Abmessungen ist
sonach x nur abhingig von % .
Fiir verschiedene Werte li\;% und
F,=F,=¢@ab, 1a8t sich x aus a
ausdriicken, wie dies Morsch in
seiner Bemessungstafel (Fig. 16b)
dargestellt hat.

Fig. 16b.

Fir a =b=80cm; F,=F,= 12 26 = 63,7 cm?2, wird:

F, 637 .
@ = m = S—OW = 0,00995 = 0,995 A, = 1%
Man bildet den Wert
M 6200000

N-a_ 1i5420-80 — 2572

Nach den fiir symmetrische Bewehrung in Fig.16b dargestellten Schau-

linien ergibt sich fiir i}% = 0,672 und ¢ = 0,995.

z = 0,528 a = 0,528 - 80 = 42,2 cm ;

2115420 - 42,2
. = 2.
Opa = 80-422% + 2-10- 63,7 (2 - 42,2 80) 65,6 kg/cm ;

0,92 - 80 — 42,2

0., = 10- 65,6 — = 496 kg/qem ;
42,2 — 0,08 -

g = 10_65’6._2,2 0,08 - 80

122 - == 576 kg/qem.
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Wir haben hier n» = 10 angenommen, wie in dem Falle reiner
Biegung. Bekanntlich wird die Berechnung der Spannungen im Beton
und Eisen bei axealem Druck oder Zug auf das Bruchstadium auf-
gebaut, dem ein hoherer Wert von n entspricht, wie dies im ersten
Band gezeigt wurde. Wiirde man hier n = 15 bis 20 setzen, so wiirde
04 kleiner, o,, und o, jedoch gréBer werden. Letztere wiirden jedoch
immer noch weit unterhalb der zulissigen Grenzen bleiben. Wenn
wir sonach » =10 angenommen haben, so gibt dies nur einen er-
hohten Sicherheitsgrad.

In spiteren Fillen, wo der axeale Druck oder Zug iiberwiegen,
werden wir entsprechend n = 15 bis 20 wiblen. Da die Betondruck-
beanspruchung zu hoch wird, so fithren wir die Voute etwas tiefer bis zu
der Stelle, wo ein Gréitmoment von Mmex — —46,00 mt vorhanden
ist. Die Normalkraft ergibt sich zu:

N = 110,82 (wie vor);

8,06 (Eigengewicht der Voute: w -0,80-4,0- 2,4>
118,88 t.
Mit F,=F, = 15 3 26 = 79,65 cm? ergibt sich
F 79,65
— ¢ _ ’ — [
7= ab " 80-80 ~ 2%
.M 4600000 o
Fir V-2 = 11888080 — 0,484 wird :
x=0,64-a=0,64-80 =512cm (s. Fig. 16b);
. 2-N-z . 2-118880 - 51,2
%4= Gt L 2ngpab(2x —a)  80-51,22+2-10-79,65-(2- 51,2 — 80)
= 49,5 kg/qem;
092-a—x 0,92 - 80 — 51,2
Opz =N * Opq* — Y = 10-49,5- B R = 21,65 kg/qem;
x—0,08d 51,2 — 0,08 - 80
Oeg = M " Opg* ——— = 10-49,5- 512 = 432 kg/qem.
Fiir den Querschnitt in Hohe der Konsole E, ist ME .«
= —44,84 mt.

N = 104,61 t (V4 = Auflagerdruck bei Vollbelastung);
24,30 (Stiitzendruck der linken AuBenstiitze und des dulleren
Langstragers);
5,45 (Auflagerdruck des #uBeren Randtrigers in Héhe der
Empore (siche S. 116);
8,06 (Eigengewicht der Voute);
3,60 (Eigengewicht der Stiitze 0,8 - 0,8 « [5,3 — 2,95] - 2,4);
146,02 t.
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Der Querschnitt ist 80/80 ¢cm, F, = F,/ = 15 & 26 = 79,65 cm?.
_ 79,65
7= 80-80
M 4484000
N-a 146020 - 80
Aus Fig. 16a entnimmt man z = 0,725-a = 0,725 - 80 = 58,0 cm.
Es wird dann

= 0,0124 = 1,249%;

= 0,384 .

_ 2+ 146020 - 58,0
%4 = 80-58% 1 2-10 - 79,65 - (2 - 58 — 80) — oL:7 kg/gem;

oy = 10-51,7 - 9’92'§~g—_—5§ = 141 kg/qem;
Oeg = 10+ 51,7+ is—%w = 460 kg/qem.

Die in den Saulen als zuldssig angenommenen Druckspannungen im
Beton sind etwas groBer als beim Riegel und erscheinen deshalb gerecht-
fertigt, weil von der Mitwirkung der anschlieBenden Platte abgesehen
wurde, die den Querschnitt vergroBert und die tatsichlichen auftreten-
den Spannungen verringert.

Die Berechnung des Zughbandes erfolgt fiir die grofite Zugkraft,
die sich nach der Zusammenstellung auf S.116 als GroBtwert des
Horizontalschubes ergibt mit:

Z = Hpyy = + 14,23 1.

Unter der Annahme einer Beanspruchung der Ankereisen von

o, = 750 kg/em? ergibt- sich ein Querschnitt des Zugankers:
7o Z 14230
*" 6, 750

= 19,0 cm?2; gewdhlt: 5 @ 50 = 19,01 cm?.

Berechnung der Schubspannungen und der
aufgebogenen Eisen.

Die Stelle, an welcher die durch die Querkraft hervorgerufenen
Schubspannung gerade noch vom Beton allein aufgenommen wird, er-
gibt sich aus @, =17,-b-h,;. Wihlen wir 7, = 4,5 kg/cm?, so ergibt
sich mit

Py = (h —a— g—) = (160 — 10 — 38,8) = 137,1 em; b = 80 cm:

@y =4,5-80-137,1 = 49400 kg = 49,40 t.

Wie Fig. 16a zeigt, wird dieser Wert in allen Querschnitten zwischen
den aufgesetzten Stiitzen und den Rahmenpfosten iiberschritten, d. h.
es miissen auf diese ganze Linge schriige Eisen vorgesehen werden.

Probst, Vorlesungen iiber Eisenbeton. II. 9
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Die gesamte durch diese Eisen aufzunehmende Zugkraft ergibt sich
aus der Querkraftsfliche, die zu diesem Zwecke in die Figur eingetragen
wurde. Es berechnet sich diese Zugkraft bis zum Anschlufl des Riegels
an die Voute nach Gl (13), Bd. I:

7 - Querkraftsfliche
hzd M ]/5 ’
Im Mittel ist mit F, = 20 0 26:
oy = (h —a— ﬁ): (160 —10— 2j5> — 140,9 cm
3 3
und demnach:
4.
81500—‘{2-54873% . 430
7 = - = 147000 kg;
140,9 - Y2
Z 147 000
2 IR 2. ahlt: F — — 2.
F, e = p” 1900 122,5 cm?; gewihlt: F = 24 226 = 127cm?;
147000
_ _ 2
G, 197 1158 kgfem?2.

Wir verteilen die Eisen in 6 Schriglagen zu je 4 ¥ 26. Die Aufteilung
der Querkraftsfliche ist in Fig. 16a erlautert.

Da die Querkraft in allen Querschnitten der Rahmenpfosten gleich
bleibt, so ergibt sich auch die Schubspannung iiberall gleich groB8. Fiir
den Querschnitt in Héhe der Empore wird:

Q 14230

x\ 58
b-(h—a—-g-) 80(80—6—§—>

= 3,25 kg/em?.

T ==

Wir ersehen daraus, daf die Schubspannungen in den Sgulen den fiir
Beton zuldssigen Wert 7, = 4,5 kg/em? nicht erreichen. Es sind dem-
nach in den Siulen keine Schréigeisen erforderlich.

Die Einzelheiten mit dem Eisenauszug des Zweigelenkrahmens sind
in Fig. 16a dargestellt. Die Sduleneisen wurden mit Riicksicht auf
bessere Montage in Hohe des FuBBbodens der Empore gestoflen.

Da beim Rahmen mit eingespannten Plostenfiien die Mo-
mente im Querriegel und in den S#ulen (vgl. Zusammenstellungen
S. 89 und 8. 106) sich nur wenig von dem Zweigelenkrahmen unter-
scheiden, so eriibrigt sich eine weitere Durcharbeitung dieses Falles.
Die FuBeinspannung ist in unserem Falle wegen dem im Verhiltnis
zum weitgespannten, stark belasteten, sehr steif ausgebildeten Riegel
schwachen Pfosten wenig wirksam.
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Deshalb geniigt fiir diesen Fall die vorstehend durchgefithrte Dimen-

sionierung, was im iibrigen durch die vorher durchgefiihrte statische
Untersuchung bestatigt wird.

f) Griindung der Rahmenpfosten.

Da im Erd- und Kellergeschol im Abstand von 1,97 m von den
groBen AuBenstiitzen zur Verkleinerung der Spannweite der Unter-
zige eine weitere Siule zur Aufstellung kommt (siehe Fig. 8b), so er-
halten die AuBenstittzen durch die Unterziige des Erd- und Keller-
geschosses nur sebr geringe Momente, die wir deshalb ohne groflien
Fehler vernachlissigen dirfen. Die zentrischen Lasten der starken
AuBlensiulen ergeben sich nun wie folgt:

Last der auBeren Stiitze und des Randtrigers [P, = 24230 kg
im 3. Stockwerk S. 84 ]Pp = 14430 ,,
P, = 5450 ,,

Randtriger in Héhe der Empore S. 85

Il

\ P, 3040 .,

Max. Auflagerdruck der Stiitze des Rahmens

(siehe S.88) . . . . . .. . ... ... VA, = 104610 ,,
Deckenauflast iiber dem Erdgeschof3:

standige Last: — 4185 1 97 = 5780 ,,
Nutzlast: 4—’12— 4,27 - 420 + m 427-325. .. = 5130 ,,
1, 97

Unterzug: 60/120; ——- =0,985m lang. . . . . .= 1700 ,,

Eigengewicht der Stutze: 80/80; 5,10 m lang . . . = 7850,
Deckenauflast iiber dem Kellergeschof:

4,185
stindige Last: 5= - 4,27 - 418 -—91 4,27-470 . = 5720 ,,
Nutzlast; L~L—~128——5 4,27 325 + 1—91 427-325. . . = 4210 ,
1,97

Unterzug: 40,5/70; ) =098 mlang . . .. . = 670 .,

Eigengewicht der Stiitze: 80/80; 3,75 m lang . . . = 5750 ,,
Auflast der starken AuBenstiitze (80/80) in Héhe des

Kellerfulbodens . . . . . . . . . . ... ... = 188 690 kg

zusammen < 18870 t.

Die zentrischen Lasten der kleineren Innensiulen erhalten wir nach
den gleichen Gesichtspunkten wie vor.

g*
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Deckenauflast tiber dem ErdgeschoB:

stindige Last: <1i;i5 — 1’29 7) -4,27-470 . . . . . . =15450 kg
Nutzlast: 769-427:325 . . . . .. . . .. .. = 10680 ,,
Unterzug: 40,5/100; 769 m lang . . . . . . . . . = 7480 ,,
Eigengewicht der Siule: 40,5/40,5; 5,10 m lang . . = 2000 ,,

Deckenauflast iiber dem Kellergescho8:

1
standige Last: (M§§5> <427-470. . . . .. = 6850 ,,
Nutzlast: 3,4125-4,27-325 . . . . . . . . . .. = 4750 ,,
Unterzug: 25/55; 34125 m lang . . . . . . . . . = 1130 ,,
Eigengewicht der Saule: 40,5/40,5; 3,75 m lang . . = 4180 ,,
Auflast der inneren kleinen Siule in Hoéhe des Keller-
fuBbodens . . . . . . . ... ..o = 49 820 kg

zusammen & 50,00 t.

Eigengewicht des gemeinsamen Stiitzenfullbodens:

140-320:0,50-2,20 . . . .. ... .. .... = 4940 kg
Eigengewicht der gemeinsamen durchgehenden Fundament-

platte: 4,27-4,40-0,50-220 . . . . . . . . . .. = 20700 ,,
Eigengewicht des gemeinsamen Fundamentes . . . . . = 25640 kg

zusammen 2 25,64 t.

Die graphische Untersuchung des Siulenfundamentes in Fig. 16¢
ergibt:
P 264340
Oy = F— = ;740.—42*5 = 1,405 kg/cmz;
o' = 2,30 kg/qem; o, = 1,40 kg/em?; o = 0,50 kg/em?2.

Die Bodenpressungen bleiben fiir guten Baugrund in zuldssigen
Grenzen.

Wenn der gute Baugrund zwar in geringer Tiefe liegt, aber nur
wenig Machtigkeit besitzt, oder wenn man grofere Erdbewegungen
vermeiden will, dann wahlt man zweckmiBig ein Eisenbeton-
fundament, das infolge seiner Biegungsfestigkeit eijne geringere
Starke erfordert.

Handelt es sich um eine rechteckige Platte nach Fig. 16d, so
berechnet man die Platte abcd von der Stirke d, als von dem
Balken ¢ f g » von der Stirke d, belastet. Die kiirzeren Eiseneinlagen
sind also abhingig von dem MaB der Ausladung e, und gehéren zur
Platte abcd, die lingeren Eisen gehdren zum Balken e fgh; mafi-
gebend fiir sie ist die Ausladung e,.
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Ist der Grundrifl ein Quadrat, so kann man die Eisen dann auch
in der Richtung der Diagonalen legen. Man denkt sich dann die Platte
(Fig. 16e) lings der Diagonalen durchschnitten, wodurch vier trapez-

formige Teile entstehen die mit der kleineren der parallelen Seiten
an dem durch die Fortsetzung der Stiitze gebildeten Kern sitzen und
durch den Bodendruck belastet sind. Die Hohe » und die Eiseneinlagen
kann man anndhernd aus dem Kragtriger mit der Ausladung e rechnen,
belastet durch den Bodendruck, der auf die Trapezfliche wirkt. Durch
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eine Verbreiterung des Stiitzenfufles wird die Ausladung e kleiner,
Der Zusammenhang der vier Trapezstiicke in den Diagonallinien kann
dadurch beriicksichtigt werden, daBl man das Angriffsmoment auf die
Diagonale des Stiitzenfufles berechnet. Daraus 1aft sich dann auch

Fig. 16d. Fig. 16e.

die Gesamtflaiche der in einem Diagonalschnitt notwendigen Eisen-
einlagen berechnen. Die Verteilung der Eisen ist parallel zu den Seiten
und den Diagonalen.

Wir haben der bisherigen Untersuchung nur den Querschnitt nach
l
Fig. 15a zugrunde gelegt mit B = 427 cm <Z . Fir den dort darge-

stellten Querschnitt mit % = 160 cm erhdlt man fir das Trigheits-
moment des vollen Betonquerschnittes (ohne Eisen!):
Fiir den Riegel:
Flache: 427-14 = 5978 cm?
+ 80 - 146 = 11680 ,,
17658 cm?;
Stat. Moment: 5987 - l;— = 41846cm?

1
+ 11680 - <14 + ;(i) =1016160 ,,

S = 1058006 cm?;

1 508 006
_ S8 _ 1508006 _ 60 cm;

_ 427-60° (427 80)- (60— 14)"  80- (160 60)3

— 4
3 9 3 = 0,462 m1.

Jr
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Fiir die Stiitze:
80 - 803

— — 4.
Jr=—15 0,0341 m*;

Sonach wird: k&, = (S—R . % =

04622 9,30

00341 1735 7.27.

Unter Vernachlissigung des Beton-
zugteiles war:

JRII = 0,3014 m4
mit J, = 0,0513 m* wird &, = 3,15.

Wihlen wir den Querschnitt des
Riegels nach Fig. 17a, so ergibt sich
fiir den vollen Betonquerschnitt: Fig. 17a.
Flache: 224 -14 = 3136 cm?

180146 — 11680 ,,
14816 cm?;
14

S = 3136 - 9 = 21952 cm?

-+ 11680 - (14 -+ 1;6> = 1016160 ,,

1038112 ¢m?

S 1038112
T=F = 14816~ 0l oem;
224-70,1 (224 — 80) - (70,1 — 14)® 80 - (160 — 70,1)3
Jr = 3 — : 3 + 3

= 36570000 cm* = 0,3657 m4.
Mit J, = 0,0341 wird k; = 5,74.

Unter Vernachlassigung des ganzen Betonteiles war

z = 50,6 cm:
224-50,6° 144 (50,6 — 14)°
3 3
= 26230000 cm?* = 0,2623 m4;

mit J, = 0,0513 wird k, = 2,74 .

Bei der Annahme des Riegelquerschnittes nach Fig. 17b mit

h =120 cm, B — e = 427 cm, der der Ausfiihrung zugrunde gelegt
wurde, ergibt sich fiir den vollen Betonquerschnitt ohne Eisen:

Jri = + 10+ 191 - (150 — 50,6?)
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Fliche: 427 -14 = 5978 cm?
+ 80-106 = 8480 ,,
14 458 cm?

S=5978-~12i= 41846 ,,

-+ 8480 - (14 -+ lg§> = 568160 ,,
610006 cm?
S 610006
xXr = '}; = T4_4*5787 == 42,2 cm;
427 - 42,28 (427 — 80) (42,2 — 14)® 80 - (120 — 42,2)
JR = —_ _{_.
3 3 3
= 20600000 cm?* = 0,2060 m*.
Mit J, = 0,0341 m* wird %k; = 3,24.
x w F,
I-' 9 i o Ao ,--ir ‘I‘ ~
_l o= 28704cm®
RERERSATLA
“ =80
Fig. 17b.

Unter Vernachlissigung des Betonzugteiles bei demselben Quer-
schnitt mit den gewihlten Eiseneinlagen von F, = 287 cm? wird nach
Gl. (33), Bd. I z = 38,6 cm:

427 - 38,6% (427 — 80) - (38,6 — 14)

3
Jap =" — 5 +10-287- (112 — 38,6)?

= 21930000 cm® = 0,2193 m*.
Mit J, = 0,0536 wird k; = 2,19.

Mit den vorstehend ermittelten Werten fiir die Verhéltniszahlenk
unter den verschiedenen Querschnittsannahmen fiir den Zweigelenk-
rahmen erhdlt man folgende Momente und Horizontalschiibe:

Die Einzellast P am Querriegel gibt unter der Wirkung des
Stiitzendruckes der linken Stiitze infolge der sténdigen Last
Pg = 25,63 t;

3.-Pa-b
A B ___ ..
B =H"=+ 5Tk 1 3y
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fir k, = 7,27 wird:
HA — HB — 3:25,63-5,2-1215
2-9,3-17,35(2-7,27 4+ 3)
M=M= —ph-H=—930-0,859 = —7,99 mt ;
17,35 '

=4 0,859 t;

Mm = =27 - 93,4 — 7,09 = 66,75 — 7,99 = + 58,76 mt;
12,15
fir k, = 3,15 wird:
HA—HB=11,62t; MC= MP = — 1506mt; M™ = - 51,60 mt;
fir &k, = 2,74
3:25,63-52-1215 .
H:H=+2~9,3-17,35- (2-274 +3) T L8 E
MC=MP = —930-1,775 = —16,50 mt;  M™ = I 50,25 mt;
fiir ks = 3,24
. 5 . . 15
HA_ gp_ 4 _ 3:2563:52-12,

2-93-17,35(2%-3,24 + 3) = +1,§90 t;

MC = M? = —14,80 mt; M™ = 151,95 mt;
fiir kg — 2,19:
32563521215

Bi=H'=+ 5551735 @ 21913 12042
MC = MP = — 19,00 mt; M™ = 4 47,75 mt.
Infolge der Nutzlast Pp = 7,475t werden:
fir &k, = 7,27:
HA=HE = 1 0250t; MC®=MP=—2325mt;
17,35
2
Mm = 1215 27,225 — 2,325 = 4 17,135 mt;
fir &, = 3,15:
HA=HA= 10472t; M= MY = — 439 mt; M™ = 4 15,07 mt;
fiir k; = 5,75: _
HA=HB— 1 0,304t; MC=MP = — 283 mt; M™= + 16,63 mt;
fiir &, = 2,74
HA=HB— 4 0518t; MC® = MP = — 4,81 mt; M" = -+ 14,65 mt;
fir ks = 3,24:
HA=HB= 1 0,464 t; MC= MP = — 4,31l mt; M" = + 15,15 mt;
tir k; = 2,19:

HA=HE= 10,596 t; M®= MP = —554mt; M" = + 13,92 mt.



138 Konstruktion eines Wohn- und Geschiftshauses.

Die gleichmiaBig verteilte Belastung des Querriegels bei der
stindigen Last g = 4,70 t/m gibt:

HA — HB — g
4h (2k + 3)
fir k£, =727
4,70 - 17,352
H=ios-@ oy T2180
MC = MP = — 9,30- 2,168 = — 20,18 mt;
M = 4"70T17’3—5~2 — 20,18 = 177,0 — 20,18 = + 156,82 mt;
fir k, = 3,15:
H=+409t; MC= MP = —3805mt; M"= + 138,95 mt;
fir k; = 5,74:
H= 4 263%t; MC = MP = — 24,55 mt; M™ = + 152,55 mt;
fur k, = 2,74:
H= 1449%; MC = M? = — 41,70 mt; M™ = 4- 135,30 mt;
fiir k; = 3,24: g = 3,93 t/m (siche vorige Seite); es wird damit:
3,93 - 17,352
H=4-9,3.(2.3’93+3)=+3,36t; M€ = MP = — 31,20 mt;
M= M — 31,20 = 147,88 — 31,20 = + 116,68 mt;
fir ks =2,19: H= 44,31 t;
MC = MP = — 40,10 mt; M™ = 4 107,78 mt.
Fiir gleichmaBig verteilte Nutzbelastung p = 1,39 t/m werden:
fir &, = 7,27:
H = + 0,642 t; MC = MP? = —5,965 mt; M™ = + 46,335;
fir &k, = 3,15:
H=1121¢%; MC = MP = — 11,25 mt; M™ = 4 41,05;
tir k; = 5,74: .
H = 40,779 t; MC = MP = — 7,24 mt; M™ = 4 45,06,
fir &, = 2,74 t:
H = 4 1,328 t; MC¢ = MP = — 12,34 mt; M™ = + 39,96;
fiir k; = 3,24:
H= 11,188 ¢; MC = MP = — 11,03 mt; M™ = + 41,27;
fir ks = 2,19:

H=+4+1,525t; MC = MP = — 14,18 mt; M™ = + 38,12.



Berechnung der Rahmen iiber dem 1. Stockwerk. 139

Die Konsolbelastung der linken Séule mit dem Kragmoment
infolge stindiger Konsollast: Mg, = 30,23 mt:

HA— HB— M,.5 .k (A" —a%) + A k171,19 + 86,49
=HB—= My-o 2 — @
2

ekt - e LS g6 et sy

fir k, = 7,27 wird:

H=4+209t; M°=1+1080; MP?=—-1943; M™= —4315;
fiir &y, = 3,15 wird:

H=+4+201t; M°= {11,54; MP= —18,69; M™ = —3,575;
fiir &y = 5,74 wird:

H=42,072t; M°=41098; MP=-19,25; M™=—4,135;
fir &k, = 2,74 wird:

H=+1990+t; M°=4+11,73; MP=_1850; M™= — 3,385,
fiir k; = 3,24 wird:

H=+42015¢; M°= +1151; MP= _1872; M™ = — 3,605;
fir kg = 2,19 wird:

H=+4+1,962t; M°=4+1199; MP=-—1824; M™= —3125.

Infolge Nutzbelastung der Konsole mit Mg, = 10,28 mt
werden:

fiir &y, = 7,27:
H=+00711; M= }367; MP=_66l; Mm™— —147;
fiir k, = 3,15:
H = 4 0,686; MC = + 3,90; MP — —6,38; M™ = —124;
fiir ky = 5,74:
H = 4 0,705; MC = 1+ 372, M?P = —6,56; Mm = —142;
fir k, = 2,74:
H =14 0,677; MC == 4+ 3,98; MP? = —6,30; M"™ = —1,16;
fiir &5 = 3,24:
H=140,687; M°= + 3,89, MP = — 6,39; Mm™ = —1,25;
fiir kg = 2,19:
H= 10667, M°= 4408, MP=_—620; M™ = — 1,06.
Auf beistehender Zusammenstellung sind fiir die verschiedenen
Annahmen fiir &y bis k¢ die GroBtwerte der Momente und Horizontal-
schiibe bei ungiinstigster Vollbelastung ermittelt.

Wir ersehen aus dieser Zusammenstellung den EinfluB der Ver-
hiltniszahlen & auf den Horizontalschub H, die GréBtmomente M™
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Zusammenstellung der Momente und Horizontalschiibe unfer Beriick-

Riegelquerschnitt Querschnitt Fig. 15a A=160 m; b=80 cm; d=14 cm; B=427 Querschnitt
: Verhiltniszahl % : k=727 I k2=3,15 . ks=5,74
Querschnittsstelle %g Mm H ’ %% Mm H %g l Mm
!Einzellast P} links.|— 7,99 (+ 58,76 |+ 0,859 15,06+ 51,694 1,62 |— 9,68 ‘—{- 57,6’-7
Eingzellast P rechtsy— 7,99 |+ 58,76 |- 0,859)— 15,06+ 51,69/+ 1,62 |— 9,68 |-+ 57,07

| Stindige Last

Nutzlast

GleichmaBig  ver-
teilte stindige Be-
lastung . . . . .11—20,18 |4+156,82 |+ 2,16

Kragmoment links .|4-10,80 |— 4,315+ 2,09

Kragmoment rechts|—19,43 |— 4,315+ 2,09

— 38,05/138,95+ 4,09
+ 11,54— 3,575+ 2,01
— 18,69— 3,575+ 2,01

— 24,45 |1152,55
410,98 |— 4,185
—19,25 |— 4,135

Gesamtwerte infolge
stindiger Belas-
tung . . . . .. —44,79 |4+265,71 |4+ 8,066 — 75,32/+235,18+11,35

—52,08 |-258,42

" |Einzellast Pl links.|— 2,325+ 17,135+ 0,250— 4,39+ 15,07+ 0,472

Einzellast P, rechts|— 2,325 17,135+ 0,250— 4,39/4- 15,074 0,472
GleichmafBig  ver- 1
teilte Nutzlast des|

— 2,83 |+ 16,63
— 2,83 [+ 16,63

Riegels . . . . . l— 5,965+ 46,335+ 0,642— 11,251 41,05 1,21 |— 7,24 |+ 45,08
Kragmoment links .[—l— 3,67 |— 1,47 |+ 0,7114 3,90— 1,24+ 0,686/ 3,72 |— 1,42
Kragmoment rechts|— 6,61 — 1,47 |+ 0,711— 6,38— 1,24+ 0,686— 6,56 |— 1,42

"|GroBtwerte infolge

verianderlicher Be-

lastung . . . . . —17,225/+ 80,6054 2,564|— 26,414 71,19/ 3,526/—19,46 |4 78,32
Abs. GroBtwerte bei

Vollbelastung . .|—62,015-346,3154-10,630—101,73+-306,37|-1-14,876 — 71,54 |1-336,74

Abs. Kleinstwerte
bei Vollbelastung .| —41,120,4-262,77 |-+ 8,066/—71,420/4232,70,4-11,350

—48,36 |4-255,68

in Riegelmitte und die negativen Einspannmomente MC und MP.
Einer Vergréferung der Biegungsmomente in Riegelmitte
entspricht eine Verkleinerung des Horizontalschubes H und
dementsprechend auch der Einspannmomente.

Mit Hilfe der Zusammenstellung wollen wir fiir einige Falle den
Spannungsnachweis beim Querschnitt in Riegelmitte untersuchen.

Untersuchen wir vorerst den Querschnitt nach Fig. 15a bei An.
nahme der vollen Betonquerschnitte im Riegel und in den Stiitzen
mit &, = 7,27 und M7, = + 346,315 mt und Jp = 0,4622 cm*, werden:

M-z 34631500 - 52,0

= = = k 3 M
Pa= g s6220000 oP Kefaems
34631500 - 108
Oy, = 0,5 * W = 36,7 kg/qcm,
34631500 - (150 — 52)
Opz =11 46990000 = 735 kg/qem.

Vernachlassigt man den Betonzugteil im Riegelquerschnitt und wahlt
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sichtigung der verschiedenen Querschnitte und ihrer Trigheitsmomente.

Fig. 17a h=160 cm; b=80 cm; d=14 cm; B-224 em.

\ ka=2,74 \ F:=3,24 k;=2,10

| e | x| B e | 2 M| e |
+ 1,04 —16,60 |+ 50,25 |+ 1,775| —14,80 |+ 51,95 |+ 1,59 |— 15,53 |+ 51,22 | + 1,67
+ 1,04 |—16,50 + 50,25|+ 1,775) —14,80 + 51,95 |+ 1,59 |— 15,563 i+ 51,22 |+ 1,67
"+ 2,63 |—41,70 |-4+135,30 |+ 4,49 | —31,20 |4-116,68 |+ 3,36 |— 40,10 |4-107,78.| + 4,31
+ 2,072+11,73 |— 3,385|+ 1,990 411,51 — 3,6054 2,015 (4 11,99 |— 3,125 + 1,962
4 2,072—18,50 |— 3,385)4 1,990| —18,72 |— 3,605-}-_?,015 — 18,24 |— 3,125/ 4+ 1,962
+ 8,854|—81,47 |4+229,03|+12,020 | —68,01 |{213,37 |4+10,570 |— 77,41 |4-203,97 | 411,574
+ 0,304 — 4,81 |+ 14,65|+ 0,518 — 4,31 |+ 15,15 | 0,464 |— 5,564 |+ 13,92 |+ 0,596
+ 0,304— 4,81 |4 14,65|+ 0,518| — 4,31 |+ 15,15 [+ 0,464 |— 5,54 |- 13,92 | L 0,596
+ 0,779-—12‘,34 + 39,9614 1,328} —11,03 |4+ 41,27 |+ 1,188 |— 14,18 |4+ 38,12 |+ 1,525
+ 0,705+ 3,98 |— 1,16|+ 0,677| + 3,89 — 1,25 |+ 0,687 |+ 4,08 |— 1,06 |+ 0,667
+ 0,705— 6,30 |— 1,16 |+ 0,677 — 6,39 \— 1,25 |+ 0,687 |— 6,20 — 1,06 |+ 0,667
+ 2,797/—18,26 |+ 69,26+ 2,718 —26,04 |+ 71,57 |— 3,490 |— 31,46 65,96 |+ 3,051
+11,651|—99,73 |-}-298,29 ({14,738 —94,05 |-{-284,94 |+14,060 |—108,87 |4-269,93 | +14,625
+ 8,854 —77,49 |-+226,71|+4-12,020| —64,12 |+210,87 [410,570 |— 73,33 |-+201,85 | +11,574

den Stiitzenquerschnitt 80/80 mit F,=F, = 15026, so ist mit
k, = 3,15; Mz, = + 306,37 mt;

30637000 - 38,8

Opa =

o,, = 10

30140000

30637000 - (150 — 38,8)

= 39,5 kg/qem;

30140000

= 1125 kg/qcm.

Der letzte Fall entspricht den endgiiltig bei der Berechnung gewihlten
Abmessungen mit B = 427 cm.

Nimmt man die mitwirkende Plattenbreite B =2-8d = 16-14
= 224 cm nach Fig. 17a, so erbilt man unter den gleichen Gesichts-
punkten wie vorher bei vollem Betonquerschnitt:
ky =574, M% = + 336,74 mt.
Unter Vernachlissigung des geringen Betonzugquerschnittes ist

Jr1r = 0,2623 m#4;

opq = 66,6 kg/qem;

Ogz = 917 kg/qcm’

fiir den endgiiltigen Stiitzenquerschnitt 80/80 und F, = F,, = 15026 wird:

ky =274,

M e = -+ 298,29 mt.
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Es wird sodann:
29829000 - 50,6

4= "ggazo000 o0 keldoms
. 29829000 - (150 — 50,6)
O, = 10 26930000 = 1130 kg/qem.

Fiir den in Fig. 17b aufgezeichneten Querschnitt von 80 - 120 cm und
einer wirksamen Plattenbreite von 427 cm erhalten wir bei Annahme
des Tragheitsmomentes des Riegelquerschnittes unter Vernachlissigung
des Betonzugteiles und des Stiitzenquerschnittes 80/80 und F, = F,,
= 15 ¢ 26:

fir k, = 3,24;
My, =+ 284,94 tm; 0,4 = 50,2 kg/qem;  o,,= 955 kg/qem;

fir ks = 2,19; My, = 269,93 mt;
26993000 - 38,6

= ——— = 2.
Cba 21930000 47,5 kgjom?;
26993000 - (12 — 386) .
Oo, = 1 21930000 = 905 kg/em?2.

Die vorstehend ausgearbeiteten Spannungsnachweise mit Hilfe
der verschiedenen Verhiltniszahlen k lassen folgendes erkennen:

Nimmt man die vollen Betonquerschnitte fiir Riegel und
Stiitzen an, wie dies fiir die erste Berechnung allgemein iiblich ist, so
werden die Spannungen im Eisen und Beton weit gro8er, als wenn
man die Eiseneinlagen mit in Rechnung stellt. Sonach ist im ersten
Falle eine weniger wirtschaftliche Ausnutzung des Materials zu
warten.

Es ist ferner unwirtschaftlich, wenn man die mitwirkenden
Plattenbreiten B nach den Vorschriften mit 2 -8 d annimmt, wie
dies an dem vorletzten Beispiel gezeigt wird, wo die Spannungen im
Beton die zuldssigen iiberschreiten, wihrend bei- der Annahme

]
B=427cm<z

die Druckspannungen im Beton innerhalb der zuldssigen Grenzen
bleiben.
Bei einer guten Querbewehrung und -versteifung zur Riegelachse

1aBt sich die Mitwirkung der Platte auf die ganze Breite B = é eher

rechtfertigen als bei unversteiften Querschnitten, die den Versuchen
zugrunde lagen.

Die Annahmen eines gleichbleibenden mittleren Trigheits-
momentes fiir den Riegel, ebenso wie die Annahme der Mittellinie
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als statische Achse ist im vorliegenden Falle ausreichend genau, wenn
man bedenkt, wie sich die Trigheitsmomente und Momente &ndern, je
nachdem man den vollen Querschnitt oder nur einen Teil des auf Zug
beanspruchten Querschnittes als mitwirkend annimmt.

Der der Ausfiihrung zugrunde gelegte niedere Querschnitt
80 % 120 em, wie ihn der Architekt des Baues verlangte, ist unwirt-
schaftlich wegen. des grofien Eisenquerschnittes. Fiir diesen miissen
aullerdem noch starke Profileisen verwendet werden, was auf das
Zusammenwirken ungiinstig wirkt.

Da im Riegel aufler dem Biegungsmoment noch eine Normalkraft
wirkt, die gleich ist dem jeweils auftretenden Horizontalschub, so er-
fahren streng genommen die ermittelten Betondruckspannungen aus
der Biegungsbeanspruchung noch eine geringe Erhéhung, die sich aus
M-e N
T tF |

So wird sich z. B. die auf S. 123 ermittelte Betondruckspannung
opq = 40,0 kg/qgem durch die Normalkraft in diesem Falle N = H
= 13,662 t vergroflern.

Mit dem in Fig. 15a dargestellten Querschnitt

F =160-80 + 347 - 14 4 10- 191 = 19568 cm?

dem zweiten Glied der Gleichung ¢ = ergibt.

wird :
N 13662
= — == —— = 2
%d = T = 19568 0,7 kg/cm
und damit
Opdmax = 40,0 + 0,7 = 40,7 kg/cm2.

Wir sehen demnach, daf} die Materialbeanspruchung infolge der Wirkung
der Normalkraft nur eine verschwindend kleine Erhéhung erfihrt und
deshalb eine Vernachlissigung derselben gerechtfertigt erscheint.

Richtlinien fiir den Entwurf.

In Zusammenfassung der durchgefithrten statischen Unter-
suchungen ergeben sich folgende Riickschliisse:

Es galt hier einen Raum frei, ohne Zwischenstiitzen, zu iiberspannen
von den AusmaBen 18,15 x 17,88 m. Da eine Einteilung in 3 Feldern
eine zu groBe Binderentfernung (5,70 m), eine solche in 5 Feldern eine
zu enge Binderstellung (3,42 m) ergeben hitte, so wurde eine zwischen
diesen Werten liegende Vierteilung zur Ausfiihrung gewihlt.

Da aus raumtechnischen Griinden ein Zwei- oder Dreigelenkbogen,
nach der Stiitzlinie geformt, nicht in Frage kam, so konnte nur ein
Rechteckrahmen, eingespannt oder mit FuBgelenken, in Betracht ge-
zogen werden. Wie bereits bemerkt wurde, gibt die FuBeinspannung
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in dem Falle der sehr groflen Belastung des weitgespannten Riegels
und der verhiltnismiBig wenig steifen Pfosten keine wesentlich kleineren
Momente gegeniiber derjenigen des Zweigelenkrahmens, so daf eine
Verkleinerung der Querschnitte durch die Einspannung nicht erreicht
wird. AuBerdem ist noch zu beriicksichtigen, dal eine vollkommene
Einspannung bei der in Frage stehenden Konstruktion gar nicht mog-
lich ist, da die PfostenfiiBe sich auf eine Rahmenecke aufsetzen und
so nur eine elastische Einspannung gewihrleistet ist.

Was die erste Annahme der Querschnittsabmessungen des
Riegels betrifft, so wird man zuerst die infolge der Auflasten und der
Eigengewichts- und Nutzbelastung hervorgerufenen Momente des frei-
aufliegenden Trigers ermitteln und die Verkleinerung der tatsachlichen
Momente des Riegels durch die Wirkung der Einspannung durch Sen-
kung der SchluBlinie schitzungsweise beriicksichtigen und danach den
Querschnitt fiir die erste Annahme wihlen. Ahnlich verfahren wir bei
der Dimensionierung der Pfosten. Die in ihnen wirkende Normalkraft
188t sich auf Grund der Auflasten aus den dariiberliegenden Stock-
werken ermitteln und fiir das in den Stiitzen auftretende Moment im
Mittel die Hilfte des durch die Senkung der SchluBlinie im Riegel
entstehende , Einspannungsmoment‘ zur erstmaligen Querschnitts-
bestimmung benutzen.

‘Fiir den Riegel ergibt sich, wenn er als freiaufliegender Tréger be-
trachtet wird, ein Moment, das folgendermaflen ermittelt wird unter
Annahme der vorher berechneten Lasten:

Die Stittzdrucke als Einzellasten geben fiir die stindige Last
P, = 25,63 t.

M — Pba  25,63-12,15-5,20

Pom T 17,35
Fur die veranderliche Last P, = 7,475 t erhilt man:
_7475.12,15- 5,20 '

(siehe Fig. 8b) = 93,4 tm .

= =27 .
gﬁpp 17’35 ,225 tm
Daraus ergibt sich in Riegelmitte:
!
2 17,35
By = —— = ; m = = 19,46 mt.
Fo= 5 9340 = 6675 tm;  Mf, = 5ou = 1946m

Fir die gleichm#Big verteilte Belastung werden:

I2
mr = %; fir g = 4,7 tm wird M) = 177,0 mt;

I
My =B far p— 1,39 tm wird My = 52,30 mt.

Der EinfluB der Galerie- (Konsol-) Belastung auf die Momente in
Riegelmitte ist nur gering, weshalb er hier unberiicksichtigt bleiben kann.
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Sonach ergibt sich das Gr6Bt mo ment in Riegelmitte itberschligig:
mn = 2 (66,75 + 19,46) 4 177 -+ 52,30 =2 402 mt .
Nehmen wir die elastische Einspannung als ein Viertel der vollstin-
digen Eingpannung an:
_1lgP
4127
8o wird das Moment in Riegelmitte:

et _aP 5 _qB 5 5 00— 335
=3 i3~ 6 3 ——6932 —16402——3301]113.
Dag Einspannmoment wird:

MC¢ =M™ — ™ = 335 — 402 = — 67 mt.

e

Mm

Mit Hilfe der so ermittelten MomentengroBen wird man die erste
Annahme fiir die Ausbildung des Querschnittes in'Riegelmitte machen.
Gegeben ist die Deckenstiirke (¢ = 14 cm) und die mitwirkende Plat-

tenbreite wird B=¢=42Tm < % angenommen.
Nunmehr wird mit Riicksicht auf die geforderte geringste Konstruk-

tionshhe angenommen, daB die zulissigen Spannungen im Beton
opq = 40 kg/qgem und 6, = 1200 kg/qem sind. Bildet man

O

k= Obd =30,
so wird 10
= — = = — 0,267
n+u 40
Schitzt man noch
8 = % = 0,10,

so erhdlt man unter Benutzung der Zusammenstellung IV auf 8. 52:

, /M 33500000
W=r)/% =053 V—W— — 150 cm;
Fe = @ BR = 0,00307 - 427 - 150 = 197 cm2.

Die Stegbreite b wird im Verhaltnis zu % so gewéhlt, daB fiir die Eisen-
einlagen eine gute Verteilung moglich ist. Wihlt man 36 @ 26 mm, so
wird eine Breite b mindestens 80 cm angenommen werden miissen.

Betrachten wir die vorstehend iiberschligig ermittelten Querschnitts-
abmessungen, so finden wir eine ziemlich gute Ubereinstimmung mit den
Entwurfsabmegsungen.

Bei der Bemessung des Stiitzenquerschnittes wird auBer dem
vorher ermittelten Einspannmoment M¢ = — 67 tm noch die Normal-

Probst, Vorlesungen iiber Eisenbeton. II. 10
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kraft zu beriicksichtigen sein. Diese aus den Belastungen in den oberen
Stockwerken in halber Héhe wirksame Normalkraft setzt sich zusammen
(siehe 8.116):

Aus dem Stutzendruck der AufBlenstiitze und des inneren

Langstrdagers . . . . . . . . .. e e 24,30 t
Stiitzendruck der Stutzen auf dem Rlegel Pq . . ... 2563 ¢
+ Py ..o .. TATHE

Auflagerdruck des Riegels infolge g = 4,7 ’clfd. m . ... 4080 ¢
infolge p = 1,39 tlfd. m . . . . 12,075 ¢

Eigengewicht: 80-80 cm; 1/, 93 m lang . . . . . . . . 712 t

zusammen N = 1174 ¢

Hierbei wurde die Stirke der Stiitze mit 80 cm gleich der Stegbreite
des Riegels angenommen.

Sonach wirkt in halber Stiitzenhthe auBer der Normalkraft N=117,4 t
noch ein Moment M’, an der Einspannstelle C, MY = — 67,00 tm
und schitzungsweise die Halfte des auf S. 89 berechneten Krag-
momentes:

M ,23
- 2K” = §O§A = — 15,12 tm
%{-’i = I—Qégg = — b5,14tm
zusammen My, = — 87,26 mt
Me
und M’ ,7‘;’“ = — 43,63 tm

Es handelt sich jetzt darum, den giinstigsten Stiitzenquerschnitt zu
bilden, in erster Linie bei gegebenen b (gleich der Stegbreite des Riegels)
die Querschnitthohe und den Eisenquerschnitt zu bestimmen, wenn M’
und N gegeben sind. Mit dieser Frage haben sich eine Reihe von Au-
toren befaBt, u.a. Spangenberg, Kunze (siche Férsters Taschen-
buch fiir Bauingenieure) und in neuerer Zeit Starck (im ,,Bauinge-
nieur 1921).

Wir wollen folgenden einfachen Weg einschlagen. Wir nehmen vor-
erst » =b =80cm an mit ¢ = 1v.H. bel symmetrischer doppelter
Bewehrung. Es ist dann Fe = Fe’ = ¢ bh = 0,01 80 - 80 = 64 qcm;
B =h —a =092k angenommen.

Man bildet

M 4363000
NL ™ 11740080

Mit diesem Werte ergibt sich aus Fig.16b x = 0,63 k = 0,63 - 80
= 50,4 cm.

= 0,464 .
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Dann werden
2.117400 . 50,4

= — = 51,6 k ;
%4 = 80 50,42 + 2 60- 64 (2- 50,4 — 80) gqom
0,92 - 80 — 50,4 _
6. = 10- 51,6 T VR 298 kggem ;
4-008-8
Ge, = 10- 51,6 50, 0,08 - 80 = 450 kgqem .

Mit Riicksicht darauf, dal die Druckspannungen im Beton sehr gut
ausgenutzt sind und die Spannungen im Eisen bei exzentrisch belaste-
ten Querschnitten niemals voll ausgenutzt werden kénnen, kann der
g0 bestimmte Stiitzenquerschnitt der erstmaligen Berechnung zugrunde
gelegt werden. Ist keine so gute Querschnittsausnutzung vorhanden,
so wird man einen zweiten Versuch machen, bei einiger Ubung wird es
moglich sein, nach ein oder zwei Versuchen den notwendigen Querschnitt
zu ermitteln.

Die vorstehend iiberschligig ermittelten QuerschnittsgroBen bieten
eine gute Grundlage fiir die erste statische Berechnung.

Eine zweite Durcharbeitung mit den aus der ersten statischen Be-
rechnung ermittelten Querschnittsgrofen fiihrt zu der in diesem Ab-
schnitt durchgearbeiteten endgiiltigen statischen Berechnung des Ent-
wurfs.

Die Zusammenstellung der Momente und Horizontalschiibe bei ver-
schiedenen Querschnittsannahmen und unter Zugrundelegung ihrer
unter verschiedenen Voraussetzungen ermittelten Trigheitsmomente
laBt sehr gut folgendes erkennen:

Mit dem Abnehmen der Verhiltniszahl t = gﬁ . }%, bei konstanten

8
;%, mit Verringerung der Steifigkeit des Riegels, ist gleichzeitig ein

Abnehmen des GroBtmomentes in Riegelmitte und dafiir ein Wachsen
der Eckmomente zu beobachten. Mit anderen Worten: es nimmt dann

die elastische Einspannung des Riegels an den Stiitzen und damit auch
der Horizontalschub zu.

Wir werden dieselbe Frage spiter unter Beriicksichtigung von ver-
anderlichen Tragheitsmomenten besprechen.

IL. Trigerlose nach mehreren Richtungen bewehrte Eisen-
betonplatten’).

Unter einer Platte versteht man einen Bauteil, dessen eine Dimen-
sion (die Dicke) klein ist im Vergleich mit den beiden anderen.

1) Zum Teil aus dem ersten Bande, 1. Aufl., wiederholt.

10%
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Der einfachste Fall einer Eisenbetondecke entsteht, wenn die Eisen-
einlagen nach derjenigen Richtung eingelegt werden, nach welcher die
Decke zwischen Unterziige gespannt ist. Dies setzt aber voraus, dafl
die Dimension nach der anderen Richtung nicht zu grofl wird. Die
Art der Bewehrung macht theoretisch die Aufnahme von Biegungs-
momenten nur nach einer Richtung méglich. Es ist schon vorher
darauf verwiesen worden, daf3 dies in der Praxis des Eisenbetonbaues
nur in wenigen Fillen vollstindig zutrifft. Sobald die Feldeinteilung
zwischen den Unterziigen derart gemacht wird, dal die Dimensionen
nach beiden Richtungen entweder gleich oder nicht viel verschieden
voneinander sind, nahert man sich der Wirkung einer Platte. In diesem
Falle ist es notwendig, wenigstens Eiseneinlagen nach beiden Richtungen
einzulegen, um die nach beiden Richtungen auftretenden Biegungs-
momente aufnehmen zu koénnen.

Eine Platte kann auch entstehen, wenn eine Decke allseitig auf
Mauern ruht. In diesem Falle handelt es sich um eine allseitig frei-
aufliegende Platte, withrend in dem fritheren Falle eine teilweise oder
vollstindige Einspannung lings der vier Seiten stattfindet, je nach
der AnschluBverbindung zwischen Decken und Unterziigen.

Es ist klar, daB wir in der Lage sind, durch eine Bewehrung von
Betonplatten nach verschiedenen Richtungen eine dhnliche Verinderung
im Beton zu erzielen, wie dies durch eine Umschniirung moglich ist.

Eine gute Umschniirung vermindert die Formanderungen des Betons
nach der Langs- und der Querrichtung. Wenn wir in eine Betonplatte
Eiseneinlagen parallel zu den Seiten und zu den Diagonalen einlegen,
so sind wir, wie man durch bloBe Uberlegung annehmen darf, in der
Lage, nicht nur die Querkontraktion des Betons, sondern auch die
Durchbiegungen der Platte sehr stark zu beeinflussen. Die Wirkung
wird um so besser sein, je vollkommener die Anordnung der Eisen-
einlagen ist, und je besser diese an den Enden verankert sind, wie
dies Versuche bewiesen haben.

Schon bei homogenem Material ist die Untersuchung der Form-
anderungen und Spannungen einer Platte mit groBen Schwierigkeiten
verbunden, die sich der Berechnung von Eisenbetonplatten im ver-
stirkten MaBe entgegenstellen. Daher konnen hier nur wissenschaft-
liche Untersuchungen weiter helfen, deren Aufgabe es sein muf, die
Ergebnisse der Theorie zu iiberpriiffen und die Voraussetzungen festzu-
legen, auf welchen eine moglichst richtige Theorie aufgebaut sein mu8.

Durch die sog. trigerlosen Decken, die in Nordamerika seit
mehr als einem Jahrzehnt erfolgreich in der Praxis angewendet werden,
ist diese Frage wieder ins Rollen gekommen. Deshalb sei kurz eine
Beschreibung und Erklirung dieser Bauweise vorangeschickt, die in
neuester Zeit auch bei uns Eingang findet.
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Bei dieser Besprechung 1afBt sich aber die Wirtschaftlichkeit
der Bauweise nicht von den sonstigen technischen Eigenschaften trennen.
Der Wert von triagerlosen Deckenkonstruktionen beruht u. a. auf einer
unter gewissen Bedingungen méglichen wirtschaftlichen Uberlegenheit
gegeniiber gewoShnlichen Eisenbetondecken.

Die bei Berechnung der Tragfihigkeit zur Anwendung kommende
Methode wird fiir die Wirtschaftlichkeit von ausschlaggebender Be-
deutung sein, wenn man in der Lage ist, die Berechnung den tatsich-
lichen Verhialtnissen anzupassen. Die Wirtschaftlichkeit kommt nicht
mehr in Frage, wenn man Niherungsverfahren fiir die Berechnung der
Eisenbetonplatten anwendet. Dies geschieht vielfach, indem man fir
die Biegungsmomente oder fir die Lastverteilung nach beiden
Richtungen Niaherungsannahmen trifft, wie dies z. B. auf S. 32 u.{. bei
Berechnung der kreuzweise bewehrten Deckenplatten gezeigt wurde.
Dabei beriicksichtigt man ferner auch nicht oder nur wenig, daf3 durch
eine bestimmte Bewehrung die Verteilung und Grofe der Biegungs-
momente und Querkrifte anders werden, als bei gewéhnlichen nur
nach einer Richtung bewehrten Platten.

Als tragerlose Decken sind Eisenbetonplatten anzusehen, welche
nach verschiedenen Richtungen mit Eiseneinlagen versehen sind und
bei welchen die hei einer gewdhnlichen Eisenbetondecke an der Unter-
seite hervortretenden Unterziige fehlen.

Die in Amerika eingefilhrten verschiedenen Bauarten verdanken
ihre Einfiihrung in die Baupraxis dem Wunsch, leichten Bauten ein
gefalliges Aussehen zu geben. Erst spater, als man mit dieser neuen
Bauweise gute Erfahrungen gemacht hatte, ging man dazu iiber, sie
auch fir schwere Fabrikbauten zu verwenden.

Zunichst sollte durch den Fortfall der Aufteilung durch Unterziige
und Balken eine bessere Licht- und Luftverteilung erzielt werden. Durch
den Fortfall der Unterziige 1afit sich die lichte Hohe einschrinken, wie
dies an einem Beispiel in Fig. 18a gezeigt wird. Dadurch kann in gewissen
Fillen an Héhe und damit auch an Kosten fiir das aufgehende Mauer-
werk des ganzen Baues gespart werden. Gleichzeitig ist damit eine
bessere Lichtverteilung ermdglicht.

Ferner sollten die Schwierigkeiten der Anbringung der von den
amerikanischen Versicherungsgesellschaften vorgeschriebenen Feuer-
léschvorrichtungen (eines Netzes von Leitungsrohren) behoben werden,
was besonders bei stark hervortretenden Unterziigen nicht immer ganz
leicht ist.

Ein anderer Grund fiir die Einfithrung der Bauweise waren hygie-
nische Riicksichten. Die Ecken zwischen Unterzug und Balken oder
Decken sind nicht immer leicht sauber zu halten und bieten nach
einigen Jahren keinen besonders erfreulichen Anblick.
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Neben all diesen Fragen spielt die Frage der Wirtschaftlichkeit
die groBte Rolle. Zur Beurteilung der Wirtschaftlichkeit mufl man
zwischen den Kosten des Materials und den Ausfiihrungskosten unter-
scheiden. Bei sehr hohen Arbeitslohnen mufl man immer bemiiht sein,
die Ausfiihrungskosten nach Moéglichkeit einzuschrinken. In der Tat

Fig. 18a. Lichte Hohe der Stockwerke bei trigerlosen Decken und bei
gewdhnlichen Eisenbetondecken.

zeichnen sich die trigerlosen Decken durch ein Minimum an Schal-
und Putzarbeit aus.

Die Entwicklung der trigerlosen Decken beginnt mit dem Bestreben,
zwischen den Unterziigen groBe quadratische oder rechteckige Felder
zu schaffen, weshalb man auch die Platten nach beiden Richtungen
mit Eiseneinlagen versehen muflte.

Das Bestreben, niedrige Unterziige auszubilden und die Felder mog-
lichst groB zu gestalten, bilden den Ubergang zu den trigerlosen Decken.
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Dieser Ubergang zeigt sich bei einem Beispiel naeh Fig.18b. Der
Schnitt a—b zeigt links die Ausbildung ganz niedriger Unterziige mit
dazwischen gespannten grofilen, parallel zu den Seiten bewehrten
Platten. Ob diese Unterziige mehr oder weniger stark aus der Decke
herausragen, ist firr die Berechnung unwesentlich. Wie in Fig. 18b
gezeigt wird, kennzeichnen die von Stiitze zu Stiitze gehenden Eisen-
einlagen die Bewehrung der Trager. Der zwischen diesen vier Tréger-

1N

Fig. 18b. Eisenbetonplatten zwischen niedrigen Unterziigen.

giirteln liegende Teil der Platte kann dann als eine teilweise oder ganz
eingespannte Eisenbetonplatte angesehen werden.

Hier findet eine Ubertragung der Belastung von den Platten auf
die Unterziige statt, und diese leiten sie auf die Stiitzen weiter.

Eine direkte Lastiibertragung auf die Stiitzen geschieht bei Decken-
ausbildungen, wie sie Fig. 18c zeigt, die eine ausgefiihrte Decken-
konstruktion in einem Fabrikbau darstellt.

Fig. 18d zeigt die Eiseneinlagen der Felder und der Stiitzen der
sog. Pilzdecke (Bauweise des Amerikaners Turner). Der Name
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Pilzdecke rithrt von der pilzartigen Ausbildung der Siulenkopfe her.
Die direkte Lastiibertragung der Feldbelastung auf die Stiitzen macht
einen besonders starken AnschluB und in erster Linie eine sehr starke
Bewehrung der Sdulenkopfe erforderlich.

Lie Bewehrung in der Platte stellt ein System von Eisengiirteln
dar, welche die Siulen parallel zu den Umfangsseiten und den Dia-
gonalen verbinden. Es ist dann in jedem Punkt der Platte min-
destens eine EKisenlage vorhanden. In der Feldmitte, entsprechend
den positiven Biegungsmomenten, liegen die Eiseneinlagen .an der
Unterseite, iiber den Stiitzen an der Oberseite der Platte, entspre-
chend den dort auftretenden negativen Biegungsmomenten. Die
Ring- und Radialeisen am Saiulenkopf im Verein mit den oberen

Fig. 18¢c. Trigerlose Decke.

Eiseneinlagen erzeugen eine starke Kragwirkung. Die aus den Stiitzen
in die Platte hiniibergefithrten Radialeisen erhohen gleichzeitig den
Sicherheitsgrad bei der Aufnahme der Scherkrifte.

Versuche haben gezeigt, daBl die Kragarmwirkung sich auf etwa
ein Viertel bis ein Funftel des kiirzesten Saulenabstandes erstreckt,
daB der Momentennullpunkt um so mehr gegen die Plattenmitte ver-
schoben wird, je steifer die Kopfausbildung ist. Die oberen Eisen-
einlagen am Siulenkopfe werden in der Nihe der Momentennullpunkte
durch Abbiegungen nach unten gefiithrt. An dieser Stelle entsteht eine
gelenkartige Wirkung, dhnlich wie bei den Gelenken eines Gerberbalkens.

Durch die sich kreuzenden Eiseneinlagen wird das Verhiltnis der
Quer- zu den Léngeninderungen des Betons stark beeinfluBt. Die
Steifigkeit und damit die Tragfahigkeit der Platte wird dadurch
erheblich gesteigert.



Fig. 18d. Eiseneinlagen in den Platten und Siunlenkdpfen.
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Die Anordnung der REiseneinlagen, welche die Grundlage fiir die
Sicherheit der Konstruktion bildet, ist in der Turnerschen Bauweise
wie folgt: Auf einer Anzahl von Radialeisen g, welche durch Abbiegen
der Sauleneisen erhalten werden oder auch besonders eingelegt wer-
den konnen, ruhen mehrere Ringe 1, 2 und 3. Uber diese gehen die
Eiseneinlagen der Seiten- und Diagonalgiirtel hinweg.

Uber andere Arten von triigerlosen Decken soll noch an anderer
Stelle gesprochen werden.

1. Die Berechnung der trigerlosen Decken.

Im ersten Bande (1. Aufl.) wurde das von Eddy in seinem Buche?)
eingeschlagene Berechnungsverfahren an Eisenbetonplatten eingehend
besprochen, nicht etwa als einwandfreie Losung des sehr schwierigen
Problems, sondern weil es zur Zeit der Abfassung des ersten Bandes
den einzig damals bekannten Versuch darstellt, Grundlagen fiir die
statische Berechnung der trigerlosen Decken zu schaffen.

Mit der Entwicklung und zunehmenden Anwendung der trager-
losen Decken oder Pilzdecken (wie sie allgemein bei uns jetzt
genannt werden) haben sich verschiedene Autoren bemiiht, eine gang-
bare Losung zu finden und dabei das von Eddy eingeschlagene Be-
rechnungsverfahren mehr oder weniger verworfen. U.a. wurde be-
hauptet, daB die Messung der Durchbiegungen, die Eddy zum Ver-
gleich mit seinen Berechnungsergebnissen heranzieht, nicht einwand-
frei seien. Wer einmal die Messung von Durchbiegungen selbst an ein-
fachen Eisenbetonbauteilen vorgenommen hat, weil3, daB sie, besonders
innerhalb der zulissigen Belastungen, so klein sind, daf3 sie auch bei
der genauesten MeBvorrichtung und bei ganz sorgfaltiger Beobachtung
kaum eine zuverldssige oder einwandireie Grundlage fiir verfeinerte
Berechnungen bilden kénnen. Ganz unbrauchbar werden Ergebnisse
der Durchbiegungsmessungen, wenn die Belastung mit Eisenbarren
oder Ziegelsteinen erfolgt, wie dies bei Belastungsproben von aus-
gefithrten Bauten vielfach iblich ist.

Das Streben nach einer theoretisch méglichst vollkommenen
Berechnung von Platten gerade bei Eisenbeton ist an sich des-
halb etwas befremdend, weil man weill, wie wenig geklart gerade
hier die Voraussetzungen sind, die der Berechnung zugrunde gelegt
werden miussen.

Bedenkt man ferner, wie sehr sich bei Eisenbetonbauten die
Berechnungsgrundlagen mit der Giite der Ausfithrung, des Betons und

1) The Theory of the Flexure and Strength of Rectangular Flat Plates

applied to Reinforced Concrete Floor SlabsbyHenry T.EddyC.E.Ph.D.,
Professor, Verlag Rogers & Co., Minneapolis 1913.
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dessen Zusammenwirken mit den Eiseneinlagen verschieben kénnen,
so wird man gerade bei Eisenbetonplatten bestrebt sein miissen, ein
brauchbares Niherungsverfahren zu finden, das uns die erforder-
liche statische Sicherheit gewihrleistet.

Bevor wir diesen Weg beschreiten, wollen wir im nachfolgenden
eine kurze Ubersicht der bisher bekanntgewordenen Berechnungs-
methoden geben.

Eddy geht von der Grashofschen Losung der Plattengleichung
aus. Die Differentialgleichung fiir die belastete Platte lautet:

046 0t é 044
0(9;a+29556y2+(9_§5>=q N Y
Hierbei ist 6 die Durchbiegung,
g die gleichférmig verteilte Belastung,
C eine Konstante.

6 muB folgenden Bedingungen geniigen: Bei totaler Belastung hat
die Platte tiber den Stiitzenverbindungslinien horizontale Tangenten,
und die Querkrifte in Richtung dieser Tangenten verschwinden. Ana-
lytisch driickt sich dies durch die drei folgenden Bedingungen aus:

a) 0=0firr=+4aund y=4b;

06 .

b)a—szfurx———_Faundalley,

99 _ 0 fiir y—0, y — +b und alle z;

gy Py =0y =x0undalew L 7b)
039 039 ..

c)é_x3 a_x_ay_2=0fur:1:—0,:1r:—iaunda,lley,

039 034d ..

G—g/—?’ W:()fury_o,y—i—bundallex.

Edd y leitet die allgemeine Differentialgleichung fiir Momente und
Scherkrifte bei einer rechteckigen Platte ab, die der Grashofschen Ab-
leitung fiir homogenes Material entspricht (s. Grashof, Theorie der
Elastizitdt und Festigkeit mit Bezug auf ihre Anwendungen in der
Technik; Verlag R. Girtner, Berlin 1878). Angenommen werde ein
rechtwinkliges Koordinatensystem, dessen Seiten parallel zu den Seiten
- der Platte sind und dessen Ursprung im unbelasteten Zustande in der
Mitte der Platte in der Hohe der neutralen Ebene liegt (Fig.18e). Die
Durchbiegungen d werden nach unten positiv gezihlt. ¢ ist die Be-
lastung pro Flicheneinheit. J, ist ein ideelles Trigheitsmoment des
Eisenbetonquerschnittes, das man in folgender Weise annehmen kann.

. Setzt man

x

M—Fq, (hl ——) _ %

hl“—‘x g

3
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so wird

x
Fo, (kl,— g) (hy— ) =0,J

und

Jo=F" (hl—%) (h, — ).

Unter der Annahme, daB sich die Platte nach allen Seiten unend-
lich weit erstreckt und die Belastung gleichférmig verteilt ist, setzt
Eddy als Losung der Differentialgleichung:

1 _
48E,,J0<$=q<1—;rﬁ>[(a2—x2)2+(b2—~y2)2] . 7o)

Die Gleichung 6c¢) benutzte Eddy auch zur Bestimmung von m,
dem Querkontraktionskoeffizienten.

Fir z =0, y = 0 wird 6 = J,,, das durch die Messung der Durch-
biegungen ermittelt wurde. Die Gleichung geht dann tiber in:

1
48E,Jy 8= (1 — 7?) (@t + by .

Daraus ist : -

=/ . ... . 7d
" l / 48E o Om [
g (et +bY)
Eddy hat fir die Turnerschen Pilzdecken m = 2 gerechnet;

wie er es mit Hilfe von Versuchen ermittelt hat.

Gleichung (6¢) hat die Form 6 =X +Y, wo X eine Funktion von z

ox]

und Y eine Funktion von y ist. Daa—gnur von x abhéngig ist, so
hat dies zur Folge, daB fiir irgendeine zur Y-Achse parallele Gerade
die Tangente in der z-Richtung iiber die ganze Platte dieselbe Nei-
gung hat. In Wirklichkeit kann dies nur angendhert zutreffen. Die
Bedingungen a und b in Gl. 6b werden erfiillt, nicht aber die dritte
Bedingung, die von Eddy unberiicksichtigt bleibt.

Hager geht in seinem Buche ,,Theorie des Eisenbetons* folgenden
Weg: Er setzt

é= ZZA’”” (——-cos %o SL——+ 3¢ s%—i— 3cos%g+ 7) . 6d)

Der Differentialgleichung kann durch Bestimmung der Konstanten 4,,,
geniigt werden. Da die Bedingungen a, b und ¢ erfiillt werden, wire
die Loésung theoretisch einwandfrei.

Hager kommt zu einer Niherungsberechnung, indem er nur das
erste Glied der Reihe beriicksichtigt. Er setzt:

A —ces TF cos Y Tr Y
5—A< ces ——cos — -+ 3cos p -+ 3cos 5 +7).
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Der Differentialgleichung der Platte geniigt die letzte Lésung unter
der Annahme eines konstanten ¢ nicht mehr. Sie wiirde ihr nur geniigen,
wenn eine bestimmte verinderliche Belastung angenommen wird, die

sich dhnlich wie die Durchbiegungen iiber die Platte verteilt, also in
der Mitte am groBten ist.

Fig. 18e.

Hager behandelt auch den Fall, wo nur ein Feld belastet ist. Da
die Losung an den Plattenrindern und iiber den Stiitzen die Momente
gleich Null angibt, widerspricht sie den wirklichen Verhéltnissen.

Doeinck behandelt in einer Doktorarbeit die Berechnung der
Eisenbetonplatten etwas anders. Er geht nicht von einer unendlich
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ausgedehnten Platte aus, sondern nimmt eine endliche, am Rande
freiaufliegende Platte an, die durch Stiitzen unterstitzt wird. Er
betrachtet zwei Systeme. Einmal die freiaufgelagerte, gleichférmig
belastete Platte ohne Unterstiitzung der Siulen, das andere Mal be-
trachtet er die freiaufgelagerte Platte mit Einzellasten an Stellen der
Stutzen belastet, die die vorher erzeugten Durchbiegungen gerade
riickgingig machen. Durch Ubereinanderlagerung der beiden Be-
lastungsfille wird also eine den tatsichlichenVerhiltnissen sich nihernde
Losung erhalten werden. Die Berechnung selbst erfolgt mit Hilfe von
trigonometrischen Reiken und ist nicht einfach. Das Ergebnis weicht
von dem tatsichlichen Verhiltnis schon aus dem Grunde erheblich ab, da
die angenommene punktweise Belastung durch die Stiitzen nicht zutrifft.

Die Methode Doeincks bietet andererseits die Moglichkeit, den
Unterschied in der Beanspruchung von seitlichen und mittleren
Feldern zu verfolgen. So hat eine Untersuchung der in den Drittel-
punkten unterstiitzten vollkommen belasteten quadratischen Platte ge-
zeigt, dall die positiven Momente in den Seitenfeldern etwa
doppelt so grofl sind als im Mittelfeld.

In einer Verdffentlichung im ,,Bauingenieur*, Jahrgang 1920, ent-
wickelt Lewe ein Verfahren zur Berechnung von trigerlosen Decken,
das die Fehler der vorgenannten Methoden zu vermeiden sucht. Lewe
nimmt eine unendlich ausgedehnte Platte an, die gleichmiBig belastet
ist. An den Stiitzen nimmt er einen auf eine Fliche 2xa X 2 b
gleichmiBig verteilten Stiitzendruck an, der gleich ist der Belastung
der Platte.

Diese Annahmen nahern sich den tatséchlichen Verhaltnissen.
Lewe geht davon aus, daB er die gleichformig verteilte Belastung p
tiber der Platte und —p (&I—B — 1), die von dem Stiitzenwiderstand
ausgehende negative Belastung, durch doppelte Fouriersche Reihen
ausdriickt. Er kommt dann zu einer Losung der Differentialgleichung,
die simtlichen Bedingungen a—c (Gl. 6b) geniigt. Daraus werden dhnlich
aufgebaute Reihen fiir die Momente abgeleitet (es sind unendliche
Kosinusreihen).

Lewe untersuchte ferner den Fall der feld weisen Belastung, der
fiir die ungiinstigsten Feldmittenmomente in Betracht kommt, indem
er nach jeder Richtung abwechselnd ein Feld oder eine Feldreihe
belastet, das darauffolgende unbelastet annimmt.

Die Berechnung .ist in beiden Fillen theoretisch einwandfrei,
aber ziemlich zeitraubend, und entspricht mehr als die bisher erwihnten
Methoden den tatséchlichen Verhéltnissen.

Marcus verdffentlichte im Jahre 1917 in der Zeitschrift ,,Armierter
Beton‘* die Theorie der elastischen Gewebe, von der er bei Berech-



Die Berechnung der trigerlosen Decken. 159

nung der Eisenbetonplatten Gebrauch macht. Die Methode behandelt
die Platte mit Hilfe eines Systems von sich kreuzenden Seillinien, einem
netzartigen Gebilde von sich kreuzenden Faden, die in jedem Punkte
mit der Belastung im Gleichgewicht stehen. Die kontinuierliche Be-
lastung ist hierbei in Punktbelastung aufgelést gedacht. Aus den
Ordinaten der elastischen Gewebe kénnen die Momente und Quer-
krafte bestimmt werden.

Das hierbei angewendete Prinzip ist zu vergleichen mit der An-
wendung des Seilpolygons zur Bestimmung der Momente und Durch-
biegungen beim einfachen Balken.

In dem elastischen Gewebe treten ebensowenig wie im Sellpolygon
Schubspannungen auf. Es stellt ein System von einander durch-
dringenden Faden dar, die alle nur Axialkrifte iibertragen und so ein
netzartiges Gebilde darstellen, aus dessen Ordinaten &hnlich wie beim
Seilpoligon die in der Platte auftretenden Momente und Querkrifte
bestimmt werden kénnen.

Die von Marcus entwickelte Methode stellt theoretisch einen
neuen Weg fur die Losung des Problems dar. Im ganzen ist sie allen
anderen Methoden deshalb iiberlegen, weil sie die Losung der Aufgabe
bei unsymmetrischen und feldweisen Belastungen, bei unregelmaBiger
Feldeinteilung ermoglicht, wie es bei den anderen Methoden gar nicht
oder mit groBeren Schwierigkeiten méglich war.

Zum Vergleich der Endergebnisse der vorgeschlagenen Berech-
nungsmethoden sollen im folgenden die charakteristischen Momente
fir die Plattenmitte, fir die Mitte zwischen zwei Stiitzen und den
Rand des Saulenkopfes bei quadratischen Platten einander gegen-
ubergestellt werden. Hierbei wird auf die Einzelheiten in den Ver-
offentlichungen hingewiesen. Die in den Gleichungen vorkommende

l
Zahl m wird gleich 5 eingesetzt, und die GroBe des Siulenkopfes mit s

angenommen. Am Schlul der Zusammenstellung sind die Werte ange-
geben, die den amerikanischen Vorschriften vom Jahre 1920 entsprechen.

An der Hand der Zusammenstellung kann man ersehen, wie die
Voraussetzungen fiirr die statische Berechnung die Endergebnisse be-
einflussen. Der groBte Unterschied ergibt sich in den Biegungsmomenten
fiir die die Sdulen verbindenden Deckenstreifen.

Die nach der Methode von Lewe berechneten Biegungsmomente
bei totaler Belastung und gleichférmig verteiltem Stiitzenwiderstand
diirften der Wirklichkeit am nichsten kommen, weil diese Annahmen
den tatsichlichen Verhiltnissen am besten entsprechen. Das bei feld-
weiser Belastung entstehende ungiinstigste positive Feldmoment diirfte
allerdings zu groB sein, da auf die Steifigkeit der Stiitzen keine Riick-
sicht genommen ist.
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Zusammenstellung der Biegungsmomente

in Platten- Stiitzenmitte beim ,
mitte oS, | neg. Saulenkopf Bemerkungen:
T e 2 | g 2 -
Nach Eddy %(T %ﬁ - q2_5 — %? bei totaler Belastung
2 2 2
% §2 %% — %%2, — ‘ql%f bei totaler Belastung
Nach Hager j " in Mitte
v _g Kopl \pei feldweiser Be-
8,9 22,32 lastung
@ | g e | g
- iﬁttel 20 59 | " 19 | bei totaler Belastung.
. a ! ! Quadrat, total belastet,
NachDoeinck fell2 | %& in !/, Punkten unter-
pia | stiitzt
13 ]
im Endfeld
ql2 ql? ql? bei totalerBelastung und
56 99 F — e punktformiger Unter-
29 22,5 8,3 sbiitzung
Ecke
ql2 ql2 q? giz | beitotalerBelastungund
. 39 211 | 87 | T 208 gleichformiger Unter-
Nach Lewe ! 4 ! A stiittzung (Saulen-
} _q® kopf =1/, Feldweite an-
’ | 16,5 genommen)
[ 12 12 (aitte) ‘bei feldweiser Be-
o A lastung und punktweiser
’ 17,6 11,5 Unterstiitzung
Amerikanische | 9% LU LR U )
Vorschriften l 66,5 40 66,5 16 iZweiwegsystem
(der Stadt Neu-]’ ql? ql? ql? ql? '
york) ' 50 37 T865| 16 Vierwegsystem

Ein endgiiltiges Urteil tiber die Genauigkeit der besprochenen
theoretischen Untersuchungen koénnen nur systematische Versuche
bringen, die bisher noch fehlen.

Mit Riicksicht darauf, daB alle Berechnungsmethoden, die auf
theoretischen Erwigungen allein beruhen, verhiltnisméiflig umstind-
lich und zeitraubend sind, hat man sich sehr bald nach brauchbaren
Naherungsmethoden umgesehen. Solange die Richtigkeit der einen
oder der anderen Methode, deren Voraussetzungen sich den tatséch-
lichen Verhiltnissen anzupassen suchen, nicht durch Versuche nach-
gewiesen ist, ist deren Anwendung kaum zu rechtfertigen, wenn ein-
fache Naherungsmethoden die Sicherheit und die Wirtschaftlich-
keit der Konstruktion gewihrleisten.

Der nichstliegende Versuch, die statische Berechnung zu verein-
fachen, war die Anwendung der Kragarmmethode. Hierbei wird
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die Platte iiber der Stiitze als eingespannt und der Teil bis zu den
Momentennullpunkten als Kragarm angenommen. Die Wendepunkte

der Biegungslinie werden in einer Entfernung i - —% angenommen,

wenn [ die Entfernung der Siulenachsen bedeutet. Der Rest der jen-
seits der Wendepunkte liegenden Platte wird in Seiten- und Diagonal-
giirtel geteilt, die als einfache Balken berechnet werden. Diese Niahe-
rungsmethode gibt an den gefihrlichen Querschnitten, wie sich leicht
nachweisen 1aBt, viel zu groe Momente an und fithrt daher zu un-
wirtschaftlichen Abmessungen.

Die amerikanischen Vorschriften, die in den einzelnen groBen
Stiadten fiir den Entwurf von trigerlosen Decken herausgegeben wurden,
sind mit Hilfe von Versuchen an der Hand von Erfahrungen an den
zahlreichen ausgefiihrten Bauten zu beachtenswerten Vorschligen ge-
kommen. Im Anhang II sind z. B. die diesbeziiglichen Bestimmungen
der Stadt Neuyork abgedruckt.

Die dort gemachten Annahmen fiir die charakteristischen Momente
sind in der vorangehenden Zusammenstellung am Schlusse angefiigt.
Vergleicht man sie mit den Ergebnissen der verschiedenen Theorien,
so wird man finden, dafl das negative Moment am Siulenko pf
kaum verschieden ist von einer der angewandten Methoden.

- Bei der Annahme des positiven Momentes in Plattenmitte
kommen die Vorschriften zu kleineren Werten als die Theorien. Dabei
ist zu beriicksichtigen, da8 keine der besprochenen Theorien die
Steifigkeit des Sdulenkopfes und die umschniirungsartige Wirkung der
Eiseneinlagen in der Platte in irgendeiner Weise beriicksichtigt haben.
Dies ist insofern erklirlich, als die Grundlagen hierfir nur durch Ver-
suche gefunden werden kénnen.

Deshalb sind auch alle positiven Feldmomente der Zusammen-
stellung zweifellos zu grof. Solange keine Versuche vorliegen, wer-,
den sie daher als ungiinstigste zulissige Werte angesehen werden
kénnen.

Aus denselben Griinden sind die positiven und negativen Momente
in Stitzenmitte in den Vorschriften kleiner angenommen als nach den
verschiedenen Berechnungsmethoden.

In Zusammenfassung der vorangehenden Betrachtungen mégen
fiir den Entwurf von trigerlosen Eisenbeton- (oder Pilz-) Decken
nachstehende Richtlinien vorgeschlagen werden:

1. Die Mindeststirke der Siulen soll 1% — 4 ! betragen. Der
Ssulenkopf soll 0,20 bis 0,225 I stark sein; wenn keine Unterlagsplatte
vorhanden ist, steigt dieser Wert auf 0,25.

Bei sehr hohen Belastungen werden Unterlagsplatten zwischen
der tragenden Siule und der Decke anzuwenden sein, deren Dicke nicht

Probat, Vorlesungen iiber Eigenbeton. II. 11
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kleiner als ein Drittel der Deckenstirke sein und deren Breite 0,30 bis
0,40 I betragen soll. (Diese Mafle sind auf Grund von Erfahrungen in
verschiedenen Vorschriften amerikanischer Stadte aufgenommen worden ;
1 ist die Entfernung der Siulenachsen.)

2. Die Deckenstiarke soll mindestens 15 em oder % betragen.

Bei Dachdecken kénnen die Stdrken auf 13 cm oder L ermifBigt
werden. 40

Fiir die Biegungsmomente wird man folgende charakteristische
Werte annehmen:

a) Bei Decken ohne Unterlagsplatten ist fiir die Stiarke der Decke
das Moment am Rande des Saulenkopfes maflgebend, das mit

2

q
M=%

b) Bei Decken mit Unterlagsplatten wird die Deckenstirke
von dem positiven Moment in der Mitte der Stiitzenverbindungslinie

zu rechnen ist (g ist die Gesamtbelastung pro m?).

2
abhingig sein. Dieses Moment wird M, = 4+ g—o bei totaler Belastung
12 I
und M’ = 2—5 + % bei Beriicksichtigung feldweiser Belastung.

3. Fir die Bemessung der Querschnitte von Beton und der
Eiseneinlagen werden folgende Mittelwerte anzuwenden sein:

I2
Uber dem Saulenkopf: M, = — %E
Fiir die Mitte der Binder zwischen den Stiitzen:
2 I2
+ My<="" —m=-1

22 60

gt | PP
In der Plattenmitte: Mg = Eo) + —2~5—fi1r Mittelfelder.

Hierin bedeuten g die Eigengewichtsbelastung und p die Nutzlast.

Der verschieden grofie Einflu von Eigengewicht und Nutzlast ist
darauf zuriickzufithren, daB sich in der Plattenmitte der Einflull der
feldweisen Belastung mehr geltend machen wird als bei den Seiten-
streifen.

Bei Randfeldern miissen die Feldmomente und die negativen
Momente iiber der ersten inneren Stiitzenreihe, die in den zur Aufien-
wand parallelen Momentenzonen liegen, um 25 v. H. vergréBert werden
gegeniiber den entsprechenden Innenfeldern. Die negativen Momente
in der AuBenwand und parallel dazu richten sich nach dem Grad der
Einspannung und sind jedenfalls kleiner als iiber der ersten inneren
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Stiitzenreihe. Die untere Grenze soll 50—75 v. H. der Momente iiber
der inneren Stiitzenreihe betragen.

5. Die Verteilung der Eiseneinlagen erfolgt zweckmaBig nach
folgenden Gesichtspunkten :

Fig. 18f. Linien der gefihrlichen Querschnitte.

Versuche haben gezeigt, daBl im Bruchstadium die Linien der
schwichsten Stellen im Diagonalgiirtel nicht in der Mitte, sondern
an derjenigen Stelle entstehen, wo sich zwei Giirtel von Eisen gerade
nicht mehr kreuzen. Diese Linien sind in Fig. 18f eingezeichnet.
Dies lait sich folgendermaBen erklaren:

11*
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Bei der Anordnung einer Plattenbewehrung wie in Fig. 18f, wo die
Eisengiirtel nicht breiter als die Kopfe sind, berithrt bei quadratischen

. I . . l
Platten ein Kreis mit der Stiitzenmitte als Mittelpunkt und Bl als

Radius die vier Diagonalgiirtel. Um diesen Kreis 1468t sich ein Achteck
zeichnen, das {iberall nur eine Eiseneinlage trifft. Innerhalb dieses
Achteckes ist alles symmetrisch angeordnet, wodurch es wahrschein-
lich wird, daB bei beginnendem Bruchstadium an der Schnittstelle mit
dem Achteck alle Eisen gleich beansprucht werden. Da die Span-
nungen in der Mitte des Seitengiirtels die groften sind, ist dieses
Achteck die Linie der gefihrlichsten Spannungen.

Ein weiterer Beweis dafiir, dafl die Spannungen in den Diagonal-
eisen im Schnitt mit dem Achteck die Spannungen der Seitengiirtel
erreichen, ist folgender: Die Diagonaleisen liegen in einem Dreieck,
dessen Seiten die Seitengiirtel bilden. Diese verlangern sich und iiber-
tragen die Lingeninderungen auf die Diagonaleisen, wo sonach die
gleiche Spannung herrscht wie in den Seiteneisen. Diese Folgerungen
gelten natirlich nur in der Néhe des Bruches, da vorher von einer
gleichméafigen Spannungsverteilung nicht die Rede sein kann.

Die Ring- und Radialeisen haben vor allem Scherkrafte auf-
zunehmen. Beschreiben wir um die Sdule einen Kreis und schneiden
an dessen Umfang die Platte durch, so erhalten wir eine Zylinder-
flache. Als Scherkraft entsteht in dieser Fliche die Gesamtlast einer
Platte, vermindert um die Last, die innerhalb des Zylinders liegt. Je
kleiner der Kreis, desto gréfiler werden die Scherspannungen; sie er-
reichen ihren Héchstwert am Rande des Saulenkopfes.

Nimmt man an, daBl am Rande des Siulenkopfes bei groBen Scher-
kriaften ein RiB entstehe, so werden die Scherkrifte durch die
Radialeisen und die abgebogenen Giirteleisen aufzunehmen
sein. Wie die Verteilung auf diese beiden Eiseneinlagen erfolgt, ware
erst durch Versuche festzustellen. Da die Radialeisen gleichzeitig Langs-
eisen in den Siulen sind, entsteht eine Kragarmwirkung in der Saule,
welche Biegungsspannungen hervorruft. Daraus folgt, daB die Radial-
eisen sehr kriiftig sein miissen. Die Berechnung der abgebogenen Giirtel-
eisen kann genau so erfolgen wie bei Aufbiegungen bei einem gewochn-
lichen Balken, wenn die Scherkrifte gegeben sind.

Die Ringeisen, welche sowohl die Radial- als auch die Giirteleisen
ihrer Lage nach festlegen sollen, sollten etwa halb so stark sein wie
die Radialeisen.

6. Die Verteilung der Biegungsmomente und die Bemessung
der notwendigen Querschnittsfliche der Eiseneinlagen erfolgt
auf Grund der vorangehenden Ausfiihrungen in folgender Weise:

Man teilt ein Deckenfeld in Streifen parallel zu den Verbindungs-
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linien der Stiitzenmittelpunkte. Die AuBenstreifen von der Breite
l
2. < zu beiden Seiten der Stiitzenachsen umschlieBen eine Innenzone

.1 . .. .
von der Breite 5 Die Grenzlinien zwischen AuBlen- und Innenzone

geben gleichzeitig etwa die Lage der Momentennullpunkte an (s. Fig. 18¢)
und damit die Verteilung der positiven und negativen Momente wie
unter 3. an.

Innerhalb der beiden Zonen erfolgt die Bemessung des notwendigen
Beton- und Eisenquerschnittes fir einen rechteckigen Querschnitt
von 100 cm Breite unter der Annahme der unter 3. angegebenen Mittel-
werte fiir die Biegungsmomente.

Vorerst hat man sich zu entscheiden, ob man die Eiseneinlagen
parallel zu den Seiten und Diagonalen der einzelnen Felder (Vier-
wegesystem) oder nur paralle] zu den Seiten (Zweiwegesystem) an-
nimmt.

Die in jedem Querschnitt zur Aufnahme der Biegungsmomente
mitwirkenden Eisenquerschnitte ergeben sich aus denjenigen Eisen-
einlagen, die die Querschnittsfliche durchkreuzen, multipliziert mit
dem Sinus des Winkels zur Schnittfliche. (Dieser wird gleich 1, wenn
die Achse der Eiseneinlagen senkrecht zur Querschnittsfliche ist.)

Die Verteilung der Ring- und Radialeisen an den Saulenképfen
ergibt sich unter Beriicksichtigung der aus den Stiitzen nach Fig.18d
weitergefithrten Eisen und der an den Réndern der Saulenkopfe wirken-
den grofiten Querkrifte. Diese berechnet man unter der sehr un-
giinstigen Annahme, daB die Eisenbetonplatte innerhalb der Auflen-
zone als Kragtriger wirkt.

Die grofiten Schubspannungen, die man aus den so errechneten
Querkriften fiir den rechteckigen Querschnitt ermittelt, werden selten
das zuldssige Mal tberschreiten. Wo dies aber der Fall ist, geniigen
als Verstirkung die in den Stiitzenkdpfen vorhandenen Radialeisen,
wie dies spiter an einem Beispiel gezeigt wird.

7. Bei rechteckigen Feldern a - b kénnen die Berechnungen wie
fiir quadratische Felder mit der durchschnittlichen Seitenlinge

a-+b
2

gerechnet werden, wenn
L1
b T
Ist %> 1,1 bis 1,3, so berechnet man beim Zweiwegesystem die

Momente nach jéder Richtung wie fiir quadratische Platten mit den
Spannweiten gleich den dazugehorenden Rechteckseiten.



166 Tragerlose nach mehreren Richtungen bewehrte Eisenbetonplatten.

Beim Vierwegesystem werden die Diagonalstreifen fiir eine Spann-
weite gleich der durchschnittlichen Spannweite berechnet.

8. Die an der Decke in den Stiitzen auftretenden Biegungsmomente
werden um so kleiner sein, je steifer sie ausgebildet sind. Man wird hier
zu unterscheiden haben zwischen Innen- und AuBensiulen, ob es
Sdulen in unteren oder obersten Geschossen sind.

Bei Innensiiulen wird bei totaler Belastung bei gleichen Feldweiten
kein Biegungsmoment zu beriicksichtigen sein. Die von ungleichméBiger
Belastung herrithrenden Beanspruchungen werden insbesonders bei
unteren Stockwerken bei der groBen Steifigkeit der Saulenkopfe klein
sein. Nimmt man etwa die Hilfte des in der Decke tiber dem Sdulen-
kopfe wirkenden Momentes an, so wird man fiir Innenséulen am Kopfe

2

M, = %OW rechnen kénnen. Das entsprechende FuBmoment wird mit
' L &

grofiter Sicherheit mit M, = i—o gerechnet werden konnen.

2. Ein Beispiel fiir die Berechnung eines Hochbaues mit trigerlosen
Decken.

In einem Gebidude mit dem in Fig. 19a ersichtlichen Grundrifl seien
2 Decken als Pilzdecken auszufithren. Die obere habe eine Nutzlast
von 1000, die untere von 2000 kg/m? aufzunehmen.

Die Fundierung sei als Platte ausgefithrt, die mit den Saulen zu-
sammen als umgekehrte Pilzdecke betrachtet werden kann.

Der Grundrif ist mit einer Linge von 48, einer Breite von 24 m
in Felder von je 6 X 6 m eingeteilt. Quer durch die Mitte wird eine
Dehnungsfuge angeordnet. Diese Fuge kann durch die Séulen selbst
durchgefiithrt werden. Es stehen dann gewissermafien 2 Auflensaulen
nebeneinander. Da die AuBensiule starker sein muBl wie die Innensiule,
wiire diese Konstruktion weder architektonisch noch wirtschaftlich
befriedigend. Im vorliegenden Falle ist also die Saule mit der einen
Hilfte der Decke fest verbunden. Die andere Hilfte ruht auf dem
Siulenkopf frei auf. Durch ihr Gewicht verkleinert sie das sonst in
der AufBensiule wirkende Moment. Jedenfalls hat die Séule ein Moment
aufzunehmen, das zwischen dem der Aufenséule und der Innenséule liegt.

An der Wand ist die Decke durch einen Eisenbetonbalken in mono-
lithischer Verbindung mit den AuBensiulen, um die Deckenkonstruk-
tion von etwaigen Setzungen der Wand unabhéngig zu machen.

Statische Berechnung:

Im ObergeschofB sei die Nutzlast 1000 kg/m?.

Die Decke werde im Zweiwegesystem ohne Unterlagsplatten aus-
gefiihrt.
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MaBgebend fiir die Deckenstirke ist das Moment am Saulenkopf ?g

In den AuBenfeldern ist das Moment um 25 v. H. stirker anzunehmen
qv
- . 1,25.
oder 6L 5
Die zuldssige Spannung sei im Eisen 1200 kg/em?, im Beton werde
die zuldissige Spannung, da der Beton beim Séulenkopf allseitig gedriickt
wird, mit 50 kg/em? angenommen.

GrundriB3: KellergeschoB (Vierwegesystem). ObergeschoB3 (Zweiwegesystem).

ObergeschoBdecke
(Zweiwegesystem)

Kellergeschof3
(Vierwegesystem)

Fundamentplatte
Schnitt: A—B.

Fig. 19a.

Bei einer Deckenstirke von 27 cm ist das Eigengewicht:
.0,27 --2400 = 650 kg/m?,
das Moment:

00 2
, — (1000 -+ 650) 6,0

6 - 1,25 = 4640 kgm.

Daraus ergibt sich fiir einen Streifen b = 100 cm nach der Zu-
sammenstellung auf S. 16 A’ = b — a = 0,345)/4640 = 24,5 cm. Rech-
net man mit einem mittleren Eisenabstand vom Rande von 2,5 cm,

so zeigt sich, daB die angenommene Deckenstirke von 27 cm aus
reichend ist. :
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Bewehrung: Die iiber die Saulen laufenden Gurtstreifen seien
ebenso groB} wie die Feldstreifen zu je 3 m gewihlt. Uber dem Saulen-
kopf ist zur Aufnahme der grofSlen negativen Momente eine kraftige
Bewehrung notwendig; die aufler den zur Verfiigung stehenden Eisen
des Gurtstreifens noch besondere Zulageeisen erfordert.

Im Feldstreifen bestimmt man die Eisen nach dem Moment in
Plattenmitte:

M, = (392 € ﬂ) 12— (650 + }Q@) 6,02 = 2170 kgm/m ;

R =h—a=27—25=245cm.

Aus der Zusammenstellung S. 16 erhilt man den notwendigen Eisen-
querschnitt fir o,4 = 35 und ¢, = 1200 kgfem?:

F,=0,001722 -}y 217000 - 100 = 8,0 cm?/m = 0,080 cm?/cm.

Die Eisenstidrke in der oberen Decke sei zu 12 mm & gewéhlt, so sind
auf 3 m Breite 22 Eisen zu legen.

Fiir die Feldstreifen in den Randfeldern ist das Moment fiir die
Eisen, die quer zum Rand laufen, um 25 v. H. verstirkt anzunehmen.
Der Streifen ist dementsprechend auch um rund 25 v.H. mehr zu
bewehren, auf die Breite des Streifens sind also 27 Eisen zu legen.

Im Gurtstreifen wird:

0,065 01\
M, = <g5 + P) 2= < 35 + 71787) 600% = 2590 kgem/cm;

= h—a = 24,5 wie oben.
Nach der Zusammenstellung auf 8.16 findet man fiir o, = 1200; 6, ; =40:

F, = 0,001 95 2590 = 0,098 cm2/cm;
auf 3 m Breite sind also: 0,098 - 300 = 26 Kisen zu legen.

Im Randfeld sind wiederum in Richtung quer zum Rand wegen
des um 25 v. H. gr6Beren Momentes 25 v. H. mehr Eisen, alsp rund
33 Eisen erforderlich.

Stiitzenkopf: Seine Breite werde zu 0, 234 I =1,4m angenommen:
g 0,165 - 600
16 16

K =h—a=235cm; o, =1200; 0,4 = 45;
~ F,=0,002 158 3170 > 0,150 cm?/cm;;
im GQGurtstreifen sind schon 0,98 vorhanden; mithin sind noch
0,150 — 0,098 = 0,052 cm?/cm mehr erforderlich, oder auf die ganze
Breite 140 - 0,052 = 7,28 cm?, d. h. es sind 7 Eisen vom anderen Streifen
iiber die Stiitze wegzufiihren.

M= = 3710 kgem/cm;
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Im AuBenfeld sind 0,159 -1,25 = 0,2 cm?*/em  erforderlich. Vor-
handen sind:

0,098 - 0,125 = 0,123 cm?/em. )
Es fehlen also 0,2 — 0,123 = 0,077 oder auf 1,4m 0,047 + 140 = 10,9 cm?,

d. h. es sind von der Gegenseite 101’3 = 10 Eisen durchzufiihren.
An den Randsiulen sind diese Eisen besonders zuzulegen.

Fig. 19b. Grundrif mit Eisenverteilung im ObergeschoB (Zweiwegesystem).

Zur weiteren Verstirkung der Siulenkopfe sollen die Eiseneinlagen
der Siule noch in die Platte eingefiihrt werden, wie dies in Fig.19c ge-
zeigt wird.

Schubspannungen: Die Schubspannungen sind am Rand des
Saulenkopfes am gréBten.

Die Fliche des Sdulenkopfes (8eckig):

D=14=8-072- tggl%)z 1,625 m?.
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Der Rand des Siulenkopfes = 16- 0,7 - tg 31660 = 4,65 m.
Die Schubspannung ist also im Mittel:
_ 361631650 _ 4 5 rgiom?.
Sie ist also etwas grofler als die zulissige von 4 kg/em?. Die vorhan-

denen aufgebogenen Eisen geniigen zur Verstirkung.
Séaule: Es sei angenommen, daB neben Eigenlast und Nutzlast

vom Dach auf jede Saule noch 10 t kommen.
Der Querschnitt sei 8 eckig, bewehrt mit 8 @ 18 mm. Die Seiten-

linge a sei 18,7 cm, der Innendurchmesser D = 45 cm.
Es ist (fir n = 15):
F,=483a>+8nf,=4,83-18,72 4 8- 152,54 = 1985 cm?;

Wi=05a2at +4nfe(g—e) + @ —ep;

J; =0,642-18,7¢ + 415254 (20° + 17,7%) = 174900 cm?.
Bei der Beanspruchung sind zwei Fille zu unterscheiden:
1. GréBite zentrische Belastung bei total belasteter Decke,
2. groBtes Moment bei feldweise belasteter Decke.
Belastung bei 1:

vom Dach . . . . ... . 100t
Eigengewicht + Nutzlast der Decke 62 1,65 . . 594t

69,4 t.

Belastung bei 2:

vom Dach . . . . . . . .. ce e oo 100t
Eigengewicht der Decke 36 - 0, Go e e o oo . 234t
Nutzlast der halbbelasteten Decke 18 - 1 OO .. 180t

514t

Dazu kommt das Biegungsmoment:

2
PE s ite — 01 4600 - 140 = 126000 kg/em.

Von diesem Moment sollen 4/; in der Siule der Decke, 1/; in der oberen
Fortsetzung aufgenommen werden. Also hat die Innenséule noch ein

Moment von 126 000 - % = 101000 kg/cm aufzunehmen.

Die Beanspruchung der Sidule ist also im

69400
N = ——— = 2.
Fall 1: Opd 1085 35 kg/em?;
14 1
Fall 2 oy = 200 | 101000 o 5 964 13 — 39 kgjom?.

71985 ' 174000
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AuBensdule: :
Bewehrung 8 Eisen 18 @. Querschnitt s. Fig. 19c¢.
2 - 18,652
Betonquerschnitt: F, = 452 — —*4’6~5 = 1851 cm?;
Eisenquerschnitt: nF, = 8- 15- 2,54 = 305 ,,

F; = 2156 cm?;

z = 20,6 cm (berechnet aus i;) .

J; = 249350 cms*.

Auflensiule. Innensiule.
Fig. 19¢. Einzelheiten der ObergeschoBdecke.
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Belastung:
vom Dach . . . . . . .. ... ... 7t
Eigengewicht | Nutzlast der Decke 18 - 1 65 =29,7 30¢

3Tt

2 1 2
g _ 0,165 600° 10 _ 908 000 kgjom.

40 4
Hiervon sollen von der Siule %/; aufgenommen werden, !/; von ihrer

Fortsetzung nach oben, also:

208000 - ; — 166000 kg/cm.

Das Moment wird mit z M, =

Die Beanspruchung ist also:
37000 166000 .
Fig. 19¢ zeigt die berechneten Einzelheiten, im Besonderen die
Verteilung der Eiseneinlagen in den Feldern und Stiitzen beim Zwei-

wegesystem.

Die Decke des Untergeschosses trage eine Nutzlast von
2000 kg/m?2.

Die Ausfithrung sei im Vierwegesystem angenommen (Fig. 19d).

Die Decke werde ohne Unterlagsplatten ausgefiihrt. Die Decken-
stirke bestimmt sich nach dem Moment an der Saule, das im Auflen-

2
feld q—1l6~ - 1,25 betragt. Bei einer Deckenstidrke von 36 cm ist
die Belastung durch Eigengewicht 0,36 - 2400 = 860 kg/m?

Nutzlast 2000 ,
2860 kg/m?;
2
M, __QESEIEGQ'L 1,25 = 8050 kgem/cm.

Fiir 0, = 1200 und 0,4 = 50 wird wie vorher:
A = h —a = 0,395 18050 =2 32 cm.

Wegen der vielen iibereinanderlaufenden Eisen soll @ = 4 cm gerechnet
werden. Eine Deckenstirke von 36 cm ist also ausreichend.

Die Bewehrung fiir einen Diagonalstreifen (Innenfeld):

gr Pl (O ,086 0,200) . .
39 95 35 5% 6002 = 3850 kgem/cm;
a=25cm; h—a=3305.

Fir o, = 1200, 0,3 = 40 ergibt sich in derselben Weise wie vorher.
F, = 0,119 cm?/cm; die Breite der Diagonalstreifen, ebenso der Gurt:
streifen, ist 2,49 m.

M, =
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Der Eisenbedarf fiir einen Diagonalstreifen wird dann:
249 - 0,119 = 29,6 cm?.
Die Eisenstirke wird zu 15 mm @ gewihlt.
Die Zahl der Eisen fiir den Diagonalstreifen betrigt also:
29,6
1,77

=168 17.

Fig. 19d. GrundriB der Decke iiber dem KellergeschoB (Vierwegesystem).

In den Randfeldern werden beide Streifen um 25 v. H. verstirkt,
der Streifen erhilt also dort:
16,8 - 1,25 = 21 Eisen.

Gurtstreifen:
L L (0;08_6 (L?‘LO) 0 _ .
M, = o5 15 = \"55 + 18 600% = 5240 kgem/em;

a=18cm; h—a =36—18 = 34,2 cm.
Bei 6, = 1200 und o;, = 40 kg/em? ergibt sich F, = 0,141 cm?/cm.
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Die Zahl der Eisen (15 mm @) fiir einen Streifen betragt:

249 - 141
1T
In den Auflenfeldern 25 v. H. mehr oder 25 Eisen.
Stiitzenkopf: Nach der Wahl der Eisen 15 mm @ erscheint, da
4 Scharen sich iiber dem Kopf kreuzen, ein @ von 2-1,5 +1 =4 cm
ausreichend. Die Platte hitte also 1 em schwicher gemacht werden
konnen.
Uber der Innensiule ist:

. 2
0’28616@ = 6450 kgem/cm.

Es wird F, = 0,19 cm?*/cm oder auf 1,4 m: 1400 - 0,19 = 26,6 cm?.

Vorhanden sind vom Gurtstreifen:

= 19,8 ~ 20 Eisen.

M =

14
: I 2
20 - 1,77 2,49 19,9 cm?,
von den Diagonalstreifen:
7077014 16,9 om?
2,49 -y2- 2

Die vorhandenen Eiseneinlagen reichen also aus.

An der AuBlensiule sind sowohl Momente wie auch Eiseneinlagen
um 25 v. H. groBer. Die vier vorhandenen Scharen von Eiseneinlagen
reichen also aus.

Schubspannungen.

Ist die Fliche des Siulenkopfes wie bei der oberen Decke 1,625 m?
und die Randlinge 4,65 m, so wird:

_ (36 —1,63) 2860 .
T = ‘4‘6—5 736 = 6,00 kg/cm .

Die Schubspannungen kénnen also vom Beton nicht allein auf-
genommen werden. Die Stelle, wo die ersten Eisenaufbiegungen er-
folgen miissen, kann man angenihert berechnen, wenn man annimmt,
daf sich die Schubspannungen auf einem Kreise zentrisch zum Stiitzen-
kopf gleichmiiBig verteilen. Der Radius x des Kreises, an dem die
Schubspannung 7, = 4 kg/em? ist, ergibt sich dann aus der Gleichung:

(36 —ma%)2860

Sz 10036 o ¥=103m.
Die Eisen konnen, da sie alle aufgebogen sind, die Schubspannungen
leicht aufnehmen, wie ohne Nachrechnung ersichtlich ist.
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Untere Siulen.
1. Innenséiule.

Belastung:
Dach. . . . . . . ... ... ... .... 10,0 ¢
obere Decke 36-165 . . . . . . . . . . .. 59,4 ¢
obere Saule (Querschnitt 0,168 m) 0,168 -2,4-5 . 2,0t
untere Decke, Eigengewicht 36-0,86 . . . . . 310¢
1024 ¢
Dazu bei Totalbelastung 36-2,0 . . . . 720t
groBte Belastung . . . . . . . . . .. 1744 ¢t
bei Halbbelastung (GroBtmoment) .. . —36,0t
1384 t

Das Grofstmoment: 9’2T§.0—2 - 140 = 252000 kgem.

Saulenquerschnitt (s. Fig. 19¢) bewehrt mit 8 Eisen & 29 mm;
D, = 66cm, a = 27,4 cm, ¢ = 3,5 cm ergibt wie vorher:

F; = 4320 cm?; J = 910000 cm?.
Das Moment 252 000 kg/cm kann bei gleicher Siulenhshe im Ver-

héltnis der Trigheitsmomente auf die obere und untere Siule verteilt an-
genommen werden. Die untere Sidule hat also aufzunehmen:
910000

- = 1
252000 910000 1 175000 211000 kgem,

die obere 252000 — 211000 = 41000 kgem.

Bei Gesamtbelastung wird die gréBte Druckspannung in der unteren Saule:

174400
Cpq = 73*26‘ = 40,4 kg/cm2.

Das Grofitmoment erzeugt Spannungen von:
138400 211000
%4 "4320 1910000

Der untere Teil der oberen Siéule hat eine Gesamtbelastung von
694 +2 =714t zu tragen. Dazu kommt noch ein Moment von
41000 kgem, er wird also beansprucht mit:

71400 41000
1985 T 175000 ,
Die AuBBensiule hat einen ahnlichen Querschnitt wic oben mit
D = 66 cm, bewehrt mit 27 & 8 mm. Es wird:
F; = 4662 cm?; J = 1269600 cm4.
Abstand der Nullinie von links x = 30,3 cm.

-33 = 32,1 + 17,7 = 39,8 kg/cm?.

- 22,5 — 36 + 5,3 = 41,3 kg/em?.
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Belastung:
vom Dach . . . . . . 70¢
obere Decke 18-1,65 . . 297+t
untere Decke 18-286 . . 51,5t
obere Saule . . . . . . 2,0t
90,2 t

Grofitmoment, durch Eigengewicht und Nutzlast hervorgerufen:
0,286 - 6002

0 - 140 = 360000 kg cm.

Fig. 19e. Einzelheiten der Kellergescho3decke (Vierwegesystem).

Dieses Moment verteilt sich wieder nach den Tragheitsmomenten
auf die obere und untere Siule. Die untere Siule hat aufzunehmen:
1269600
1269600 -+ 249350
Die grofite Spannung ist also:

_ 90200 301000
%= 4662 T 1269600

Die Darstellung der berechneten Einzelheiten fiir das Vierwege-
system ist in Fig. 19e ersichtlich.

360000 - =301000 kg cm.

- 35,7 = 19,3 4 8,5 = 27,8 kg/em?.

Die Fundamentplatte wird wieder nach dem Zweiwegesystem
bewehrt angenommen und mit Unterlagsplatten ausgefithrt. Das Eigen-
gewicht der Platte und die Nutzlast liegt direkt auf dem Boden auf,
kommt also fiir die Berechnung nicht in Frage.
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Probst, Vorlesungen iiber Eisenbeton. II. 12

1
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Belastung:
oberes Stockwerk (Elgengewmht +- Nutzlast) 0,165 kg/om?
unteres Stockwerk . . . . . .. . . 028 ,,

Dazu auf ein Feld
vom Dach . . . . . . . . . .10 t
obere Siule . . . . .20t
untere Siule ( Querschmtt O 363 mz)

0,363-24-50 . . . . . . 44t

16,4 ¢
16400 R

oder GOGE T ottt 0,046

0,497 kg/em? = 0,5 kg/em?.

MaBgebend fiir die Plattenstirke ist das Moment im #ufleren Gurt-

streifen:
—105.98 _ 195.00° 600
M =125 o5 = 1,25 %5 = 9000 kg cm/cm.
Als zuldssige Spannung im Beton soll 6,4 = 50 kg/em? angenommen
werden.
Man findet fiir o;; = 50 und ¢, = 1200 kg/em?:
B =h—a>0,410Y9000 > 39 cm; A = 41 cm.
Der Eisenq uerschnitt ergibt sich an dieser Stelle zu 0,216 cm?/cm.
Der Eisendurchmesser zu 16 mm gewiblt, ergibt auf die Breite des
Giirtels von 3 m eine Zahl von

0,216 - 300 .
—‘—2‘,0T‘— = 32,2 o~ 33 Eisen.
In den Mittelfeldern sind 25 v. H. weniger erforderlich, oder
32,2 .
195 = = 26 Eisen auf 3 m.
. . 0,5- 6002
Inder Plattenmitte betrigt dasMoment: M. =gy = 5620 kgem/cm;

Fir #' = h—a = 38,5 wird:
F,> 0,135 cm?/cm.
0,134 - 300

Notwendige Eisen auf 3 m —251*‘ = 20 Stck.

In den AuBenfeldern 25 v.H. mehr oder 20 + 1,25 = 25 Eisen auf 3 m.
Die Unterlagsplatte, mit 2+ 2 m angenommen, hat eine Stirke:
41

»3—N135cm
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Das Moment am Sidulenful3:
_ 0,5+ 6002

M 6 = 11600 kg cm/cm;
Fir A =h—a=41 4+ 13,56 —3,0 = 51,5¢cm wird:
F, ~ 0,210.
Der SiulenfuB hat eine Breite von 1,2m. Es sind dann OiZ%Q(ﬁl@

= 12,5 Eisen notwendig.
Im Gurtstreifen liegen ???) - 1,2 = 8 Kisen.

Mithin sind also von der Gegenseite noch 5 durchzufiihren. Bei den
AuBensdulen sind entsprechend mindestens 4,5 - 1,25 = 6 durchzufiihren.

Schubspannungen.

Am Rand der Unterlagsplatte 2 -2 m:
_5000- (36 —4) .
= L.o00-41 = b9 kelem®.

Am Rand des Saulenkopfes:
Die Grofle des Saulenkopfes ist: 8- 0,6% - tg ?)% = 1,2 m?
Die Randlange betrigt: |
360

16'0,6' tg—l—6— = 4,0 m
. _ 5000 (36 — 1,2) )
Sonach ist: T= 400545 8kg/em?.

Die Zahl der aufzubiegenden Eisen:
Entfernung von Saulenmitte, wo 7, = 4 kg/om?, wie vorher:

. — 9000(36 —2%) .
°7 4-2-100-41 7
Bis zur Unterlagsplatte sind also aufzubiegen:

100 4-117,5 4 — 4,9
2 2
201 - 1200

2

Von der Unterlagsplatte bis zum SdulenfuBirand werden die Schub-
spannungen gréfBer.

Die aus den Sdulen in die Deckenplatte hineingefiihrten aufgebogenen
Eisen geniigen vollkommen, wie man sich durch iiberschliagige Rechnung
iiberzeugen kann.

Die Einzelheiten der Eisenverteilung in der Fundamentplatte nach
dem Zweiwegesystem sind in Fig. 19f dargestellt.

xr = 2,35 m.

35
~ 1 Eisen.

12*
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Fig. 19f. Fundamentplatte mit Verteilung der Eiseneinlagen. GrundriB.
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Beanspruchung der
Saulen: In den Innensiu-
len tritt, da die Last nahezu
gleichférmig iiber die Funda-
mentplatte verteilt ist, kein
Moment auf. Das Moment der
AuBensaulen ist:

0,5 - 600

kM4

0 - 120
= 540 000 kg cm.
DieSpannungensind demnach:
2 540
- 90 OO+ 000 35,7

4602 ~ 1269600
= 19,3 + 14,9 = 34,2 kg/cm?.
Dazukommennoch vomEigen-
gewicht der Saule

5-024 =12 kg/cm2 Fig. 19f. Innensdule Z.

so0 daB die groBte Spannung 35,4 kg/em? betragt.

Ein Vergleich zeigt, daB das Zweiweges ystem iibersichtlicher und,
wie sich leicht nachweisen li8t, wegen des geringeren Eisenverbrauchs et-
was wirtschaftlicher ist als das Vierwegesystem. Aus Fig. 19f kann man die
besondere Eignung der triagerlosen Decken fiir Fundamentplatten ersehen.

ITII. Entwurf einer Wagenhalle.

Der in Fig.20a—c dargestellte Bau?) zeigt die Anordnung der Haupt-
tragteile. Die Hauptbinder sind als dreistielige Rahmen mit para-
bolisch gekriimmten Riegeln ausgebildet; die Stiele sind gelenkig ge-
lagert, wobei die Gelenke in Hohe von Schienenoberkante liegen.

a) Berechnung der Dachhaut.

Platte a: Spannweite 7’03 M 3,50 m,
Neigungswinkel & = 14° (sinx =0,24192, cos & = 0,9703),
Belastung:
Eigengewicht 0,09-2400 . . =216 kg/m?
Dachpappe . . . . . . .. = 20 »
Putz . . . . . .. L. .= 18 ’
g =254 kg/m?
Schnee 75cosox . . . . . . = 73 '
Wind 125 sin%2o0 . . . . . . = 173

39

o p = 80,3 kg/m?

1) Entwurf und Ausfiihrung dieser Halle der Barmer Bergbahn stammen
von der FEisenbetonunternehmung Diicker & Co., Diisseldorf.
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Fir ein Endfeld der iitber 3 Stiitzen durch-
gehenden Platte wird:
M = (0,07g + 0,095 p) 12 = 312 kgm.

Das Zusatzmoment fiir eine Einzellast von
100 kg in der Mitte der Platte betrigt

1100 - 3,50 = 70 kgm.
Mithin ist:

Moy = 31200 4 7000 = 38200 kgem.

Fiir 0, =1000kg/em?® und o, = 40kg/cm? wird
nach Zus. I1, S. 16.

K = 0,438 V%[ = 8,5 cm,

f. = 0,002503 VM - b = 5,93 cm?,
gewdhlt:

h=95cm,

F, =59 cm? (7% Stibe o 10 mm).
Uber dem Unterzug ist:

M =0,125 (254 4+ 80,3) - 12,25 4 1 - 100 - 3,5,
= 51300 + 8750 = 60050 kgem.
Dementsprechend wird :

e
B = 0,438 Hl — 10,8 cm,

fo=0,0025 VM - b = 5,0 cm2,
gewihlt:
h =15 cm,

F,=15]11cm? (61 Stibe & 10 mm).

Fig. 20.
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Fiir die Platte b mit der Spannweite 1,80 m,
& = 32° (sinx = 0,52992, cosax = 0,84805):

Eigengewicht 0,08-2400 . . . =192 kg/m?
Dachpappe . . . . . . . .. = 20 »
Putz . . . . .. .. ... = 18 v

g =230 kg/m?

Schnee 75cosax . . . . . . . = 63,6 kg/m?
Wind 125sin%a . . . . . . . = 352 ,,

= 98,8 kg /m?

M =} - (230 4 988) - 1,82 + |- 100 - 1,8 = 134 + 45 = 179 kgm,
B = 0,438 V 5':- > 6,00 cm,

F, = 0,00254 M - b = 3,51 em?,
gewdhlt: = 8 c¢m,
F, = 3,52 cm? (7 Stibe @ 8 mm).
Der Unterzug 1 mit der Spannweite I = 10.,0 m hat eine Be-
lastung 4, = 1,25 (g + p)1:

Eigengewicht 0,25 - 0,70 - 2400

420 kg/m
von Platte a 3,50 - 254 .

889 ,,
1309 kg/m/lfd.

g =1309-1,25 . — 1635 kg/m/lfd.
Schnee 3,50 - 73 . . . = 256 kg/m
Wind 4-.8,50-7,3 . = 128 ,,
268,8 kg/m
p=2688-125 . . . .. .. .= 336kg/m/id.

Der Unterzug wird als kontinuierlicher Triger iiber drei Felder gerechnet
und ergibt fiir ein Endfeld:

M = (0,08 - 1635 4 0,1 - 336) 100 = 1646000 kgem.
Fiir den Querschnitt mit den Abmessungen nach Fig.21a:
h=80cm, ¥=h—a=80—5=75cm, b= 25cm,
d=95cm, B=2:-8d=a=16:9,5=152cm,
F,=2030cm?2 (4222 + 22 18mm); = =10

wird :
dz . 9 52 .15
2B +n-l-F, ~2~112 +10-75-20,30
- — . . = = 4 s
YT T4 BLn-F. 95152 1102030 — >4em
M
Opa

T B-w @ %@:d)z( 2 i)
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Nach Einsetzen wird:
1 646 000

— — 2
%= 153 135(7, 13,4)_152(13,4_9,53f(75 g) PUREY S O
2 T3 2-13,4 3/ 773
h—a—u=x 75— 134
Oe =M 0pg — —— = 10-24,8 - 134 = 1140 kg/cm?2.

Im Mittelfeld wird
M = (0,025 - 1635 + 0,075 « 336) 100 = 660000 kgem.

Fig. 21 a.

Mit demselben Betonquerschnitt wie vorher und F, = 8,04 cm?
(4 16 mm) wird:

9,52.152

. 5 -—f—lO-70-8,04—12890—5750m
9,5.152 + 10-8,04 2246 ’
Opy = 2 . 660 OOO - 7r — 2,07 kg/cm2,
5,75 - 152 (75 — ‘—’—")
3
66
O = OOOOr ey = 1125 kg/em?.
8,04 - (75 > )

Uber dem Rahmenbinder ist
M= —(0,1-1635 4+ 0,116 - 336) - 100 = —2024 000 kgem.

Der doppelthewehrte Querschnitt mit F, = F, = 27,04 cm?, & = 80 cm,
K =17cm, b=25cm, a=0a =5cm (4216 + 5222 mm) ergibt
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mit # = 10 nach Gl. (14), Bd. I, unter Vernachlissigung des Beton-
zugquerschnittes:

n- (F, + F; 2b[F;-a' + F,(h— a)]
= e — — 95 4
x b 14+1/1+ W, I F) 25,3 cm?,
25 - 25,33 . = o=
Jy = 3 +10-27,04 (25,3 — 5)% + 10- 27,04 - (75— 25,3)2= 911500 cm?,
mit M = — 2024000 kgecm wird:
M-z 2024000253 .
Gpg = o STV 56,2 kg/em

(liber dem Auflager ist eine héhere Druckspannung im Beton zuldssig),
2024000 - (75 — 25,3)

=10- 2 = k 2

G,, = 10 911500 1104 kg/cm?,

. 2024000 - (253 — 5) .

Geq = 10 - 911500 = 450 kg/em?.
Fig. 21b.

Die Berechnung der Schubspannungen aus den Auflagerdriicken
A = (0,49 - 1635 + 0,45 - 336) 10 = 9510 kg

und v
B =(11-1635+ 1,2 - 336) 10 = 21980 kg
ergibt
9510
—_— . — {5 2
N G E0— 585 o0 kelem®,
321980

T2

—— — B 2'

= 5580 —5 48 — »0kem

Es werden 3 Eisen aufgebogen mit F, = 11,4 cm? (Fig. 21b), die eine
Zugkraft von F,0, = 11,4 - 1000 = 11400 kg aufnehmen kénnen, die
die aus den Schubkriften sich ergebende Zugkraft nicht erreicht.

Die Pfette zur Unterstiitzung des Oberlichtes hat eine Spann-
weite von 5,00 m.
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Die Belastung besteht aus:

.4
Glasdach 3’702 0 — 74,0 kg/m
3,7
Schnee 75 cos 32° R = 1180 ,, .
. . 3,7
Wind 125sin? 32° ENRE = 62,4 ,,
g = 254,40 kg/m
M=1gl2=1.25440-25. . . . =795 kgm.

Die Momentebene schlieBt mit der Hauptachse des Querschnittes
einen Winkel (¢ = 58°) ein (Fig. 21¢):
(sin @ = 0,84805); (cos ¢ = (1,52992).
Die Seitenmomente:
M, = 79500 - 0,84805 = 67 500 kgem,
M, = 79500 - 0,52992 = 42000 kgem,

_ 67500 42000 o0 e

397 U 46,5
. Wl W2
Fig. 2lc. gewihlt: N.P. 25, Gewicht/m: 39,01 kg.

Auflagerdruck : A4 — 2544 %9 — 635 ke.

Der Zwischenbalken 2 mit der Spannweite 4,00 m hat eine Belastung:

Eigengewicht 0,20 - 0,45-2400 . . . = 216 kg/m

Einzellast 2-.635 . . . . . . . . . = 1270 ,,
216 -1 .

= 2000 B0 < 1702 g,

Fir 6, = 1000 kgf/cm?, 6,4 = 35 kgjem? wird mit Hilfe der Zu-
sammenstellung II, S. 16
h'= 40,0 cm, F,= 4,81 cm?
gewihlt: h=45cm; F, (3 Stibe 16 mm &) = 6,03 cm?2.
Auflagerdruck:

A4 =216- 4—’299 + 635 = 1067 kg.

DerUnterzug 3 hat eine Spannweite von 10,00 m und eine Belastung :

Eigengewicht 0,20 - 0,855 - 2400. . . = 420 kg/m
von Platte @ 0,375.254.3,5 . . . =334 ,,
vom Glasdach %1 <40, . .. ... = 37 ,,

g = 791 kg/m
Schnee (73 - 1,75 0,4375) +63. . . = 118,5 kg/m
Wind 7,3+ 1,75+ 0,4375 - 35,1 . . . = 40,65

p = 159,15 kg/m
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Einzellast in der Mitte:
P — A = 1067 kg.

Unterzug 3 ist gleich Unterzug 1 als kontinuierlicher Trager iiber

drei Feldern gerechnet.
Im Endfeld wird bei einem kontinuierlichen Triger iiber 3 Feldern

bei Il =10 m:
M = (0,08 - 7,91 4 0,1-160)100 + % - 1067 - 10 = 1007000 kgem,
b=1665cm, h=95cm, b =20cm, d=95cm,
F, (7 Stibe @ 16 mm) = 14,07 cm?,
o, = 833 kg/cm?,
opq = 10,90 kg/em?,
Im Mittelfeld wird:
M = (0,025 - 791 + 0,075 - 160) = 531000 kg/em,
h=95cm, b=1665cm, b =20cm, d=9,5cm,
F, (5 Stibe o 16 mm) = 10,05 em?.
Uber dem Binder ist:
M =—(0,1-1791 40,116 - 160) - 100 + 1106710 = —1244000kgcm,
h = 95 cm, b =20 cm,
F, (9 Stibe @ 16 mm) = 18,15 cm?
F/(1 Stab @ 10mm = 0,79 ,,
+ 5 Stibe @ 16 mm) = 10,05 ,,
F, 4 F, = 10,84 cm?
6pa = 33,0 kg/cm?,
o, = 421 kg/em?,
o, = 853 kg/em?.
Die Auflagerdriicke werden:
A=(0,4-791 4+ 045 - 160) - 10
1067

+ 5= 4413,5 kg,

B=(1,1-791 4+ 1,2-160) - 10
-+ 1067 = 11687 kg,

und die Schubspannung =26
kg/*cm.

In dhnlicher Weise werden die
Spannungsnachweige fiir die anderen
Unterziige gefiihrt, die in Fig. 21d
eingetragen sind. Fig. 21d.
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b) Rerechnnug der Hauptbinder.

Die statische Untersuchung des Binders erfolgte nach der Elastizi-
tatslehre, auf Grund des Satzes vom Minimum der Deformationsarbeit.
Das dreifach statisch unbestimmte System hat als Unbekannte die
beiden Horizontalkrifte der AuBenstiitzen und die Vertikalreaktion
der Mittelstiitze (s. Fig. 22b).

Die Belastung besteht aus dem als gleichformig verteilt angenom-
menen Eigengewicht des Binders und den Auflagerkriften der Pfetten,
die als Einzellasten angenommen werden. Der Winddruck auf die

Stiitzen wurde als gleichformig verteilte Last angenommen, iibertragen
durch das mit Flacheisenbiandern anschlieBende Mauerwerk, wihrend
der Winddruck auf die Dachfliche als Einzellast, im Schwerpunkte der
Horizontalprojektion der Dachfliche wirkend, angenommen wurde.
Die Berechnung erfolgte auf Grund des in Fig. 22a und b ersichtlichen
Belastungsschemas. Ausgehend von nachfolgenden Gleichungen:

M aM

MM s—o
57 dX, ’ b htd h
__ - A __ 1
MM A=glt Pog+ Wg—+whg—iX,
e —— o (g =
| 57 ax, o a htd 3
ModM B=glt Pop— W —whg—iX,

BT dx,
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ergaben sich unter Annahme eines gleichbleibenden £ und unter der

Voraussetzung gleichbleibender Trigheitsmomente der Stiitzen (J,) und

der parabolisch gekriimmten Riegel (Jz) (k = #) mit den in Fig.22b
8

angegebenen Bezeichnungen nachstehende Gleichungen zur Ermittlung

der statisch unbestimmten Grofien X,, X, und X,:

X[ h3k+l(h2+ fh+——f2)]—Xb-l_h3k+xczz(’i+é>
el ottt

v el ] o [ ]

X, l§h3k—Xb[§h3k+l(h2+§fh+1—5f2)] —Xc12<7i+1) =

6
Y RN S e e
Ban— Y ) rane -0 a1t Lon—si—a+
+§f _§§C]+wh[ h3k+z(h2 Tfh—[—%fzﬂ 8b)
wolh s x5
AR

Mit den MaBen in dem vorstehenden Beispiel:
h=560m, [ =1820m, f=43m, d=2,18m und ¢ = 2,60 m,

und

fiir die statisch unbestimmten Groéfen nachstehende Endgleichungen:
X,=19¢+ 2 P[0,0313a 4 0,00367 a2 — 0,0000289a% — 0,00000563 a*] +
+0,019W + 091wk,
X,=2,55g+ 2 P[0,05705a— 0,0033925 a2 — 0,00008115a3 4 0,00000522 a4] -+
+ 0,23615 W — 0,3755wh
Xy = 2,559 + 2 P[0,01575a— 0,0018975 a2} 0,00000385 a3 + 0,00000288 a*] +
— 0,349 W — 0,8585 wh,
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fir g=04-125.24=12 t/lfdm im Mittel:
P =10361t a, = 0,00 m Yy, =0
P, =10,391t a; = 1,60 m Yo = 1,395 m =
P, =11,69¢ a; = 5,60 m Yy = 3,706 m
P,=2198¢ a, = 910m Yy = 4350 m = f
P, =11,69t a; = 12,60 m Y5 = 3,706 m
P, =1039t a; = 16,60 m ¥ = 1,395 m
P,= 916t a, = 1820 m Yy, =10
Bei vertikaler Belastung durch Einzellasten auf dem linken
Binder und gleichmiBig verteilter Belastung iiber das ganze System:
X; = 13,06 t, X; = 4333t, X, =062,07t
und fiir Vollbelastung wird demmach :
X, =X, =X, + X}, — 2,55g = 13,06 + 3,33 — 3,06 = 13,33 t.
X, = X{ 4 (X, —19,0g) = 62,07 + 39,27 = 101,34 t.

4!
ﬁa(l— a)

Fig. 22¢c. Momente infolge vertikaler Belastung.

BeihorizontalerBelastung, Windangriff amrechten Binder, werden :

W =0,125-5,1":10,0 = 6,36 t,

wh = 0,125 - 5,6 - 10,0 = 7,00 t,

Xp0w=W-0236 — wh0,3755 = —1,13 t,

Xy = W-.0,349 — wh 0,8585 = —8,23 t,

Xew= W-0,019 4+ wh 0,91 = 6,491 t,
H,= 6,36 4+ 7,00 — 8,23 + 1,13 = 6,26 t.

Die Momente infolge vertikaler Belastung werden (Fig. 22c¢):

§2’~§ = —37,25 tm,
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