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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 zusammengefaßt 
ist, bildet die Grundlage für die An we nd u ng, wie sie hier an einigen 
Beispielen gezeigt werden soll. 

Nach dem in der Einleitung zum ersten Bande Gesagten müssen wir 
im Eisenbetonbau andere Wege gehen als z. B. im Eisenbau. Dement
sprechend war der Verfasser bemüht, für die statischen Berechnungen 
diejenigen Wege zu suchen, die am einfachsten zum Ziele führen, nach 
dem Grundsatze, daß der kürzeste und einfachste Weg zugleich der wis
senschaftlichste und wirtschaftlichste ist. 

Leider gibt es bisher nur wenige Untersuchungen an größeren im 
Bau befindlichen oder ausgeführten Bauwerken, die uns den Abstand 
vor Augen führen könnten, der sich zwischen den Ergebnissen der üb
lichen und brauchbaren Theorien der Berechnungen und den in der 
Konstruktion wirklich auftretenden Formänderungen 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 
häufigst vorkommenden auszusuchen, in dem Bestreben, Ausführungen 
und Methoden zu wählen, die sich bewährt haben. Diese Beispiele 
sollen weder ein Schema für 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 Auf ba u des F.nt
wurfes e;nführen soll. Dementsprechend werden bei den statischen 
Berechnungen, insbesondere bei der Bestimmung der auftretc>nden 
Spannungen in den Querschnitten und deren Be me s s u n g ver
schiedene Wege beschritten, die einen Vergleich über die Zweckmäßig
keit der Anwendbarkeit pei den· verschiedenen Fällen erleichtern sollen. 

Von diesen Gesichtspunkten geleitet, wurden die einzelnen Bei
spiele unabhängig von amtlichen Vorschriften durchgearb?itet, wie 
sie am Schluß im Anhang I abgedruckt sind. 



IV Vorwort. 

Die Einteilung ues z w e i t e n Bandes erfolgte nach den urei großen 
Gruppen der Anwendungen im Hochbau, Brüc ken ba u und Wasser
bau. Der Grundbau wird im Zusammenhang mit den Bauwerken 
behandelt. 

Von der Wiederholullg der in Taschenbüchern enthaltenen Ta be 11e n 
oder anderen Zusa mmenstellu ngen ist im allgemeinen abgeE'ehen 
worden. \Vo diese angewendet werden, wird im besonderen darauf ver
wiesen, wo sie zu finden sind. 

Der Krieg hat die Herausgabe ues zweiten Bandes verzögert. .xach 
fünf jähriger Abwesenheit von jeder Berufsarbeit mußte der Verfasser 
das vorhandene Material neu sichten und neue Erfahrungen berücksich
tigen. Einige Beispiele, die schon vorher durchgearbeitet waren, muß
ten ausgeschieden und durch andere ersetzt werden. 

Bei der Durcharbeitung der (inzeinen Beispiele hat mich mein 
damaliger Assist'cnt, Herr Ingenieur Oscar Triebfürst, wesentlich 
unterstützt, und ich möchte ihm an dieser Stelle herzliehst danken. 

Ferner will ich (s nicht unterlassen, der Verlagsbuchhandlung 
J ulius S p r i n ger für das bewiesene Entgegenkommen und die vor
zügliche Ausstattung des Werkes meinen wärmsten Dank aus
zusprechen. 

Der Yerfasser ist sich bewußt, in diesem Buche nicht alle diejenigen 
Erfahrungen einzuschließen, die tägliche Beobachtungen beim Bau 
bringen und überl1ißt diese Arbeit berufenpren Fachleuten aus der aus
führenden Praxis. Der Zweck dieses Buches ist, dem jungen Konstruk
teur eine wissenschaftliche Gru nd lage zu geben, auf der er in der 
Praxis aufbauen soll. Es soll ihm helfen, nicht kritiklos an über
nommenem und Yeraltetem vorüberzugehen. 

Karlsruh(' i. B., im Frühjahr 1922. 

Her \" erfasser. 
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Einleitung. 
Bei der Auswahl von Beispielen aus dem Anwendungsgebiete des 

Eisenbetons muß man sich von vornherein auf diejenigen typischen 
Beispiele beschränken; 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 
Da.chbinder nach der Form eiserner oder hölzerner Binder ausbildet, 
wird man sich nicht wundern dürfen, 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 Näherungsberech
nungen zulassen. Betrachtet man jedoch eine für den Eisenbetonbau 
typische Konstruktion, wie dies bei einem Rahmen der Fall ist, so 
wird man Voraussetzungen machen können, 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 Entwürfen von Eisen
betonbauten im Vergleich mit Eisenbauten zu untersuchen. 

Grundsätzlich wird immer darauf zu achten sein, daß man im 
Eisenbau mit der Ausnutzung von Elastizität und Festigkeit eines 
fabrikmäßig nahezu vollkommen herstellbaren Materials bis zum 
äußersten gehen darf. Dagegen wird man im Eis e nb e ton bau, wo 
die Herstellung des Materials gleichzeitig mit dem Bau erfolgt, 
die dadurch bedingten Unvollkommenheiten des Materials berücksich
tigen müssen. Wie im ersten Bande gezeigt wurde, hängt die Güte 
des Betons von sehr vielen Faktoren ab, und man wird daher schon 
beim Entwurf von einer vollkommenen Ausnutzung von Elastizität 
und Festigkeit des Materials absehen müssen. 

Man darf nicht vergessen, daß die bei Eisenbetonbauten auftretenden 
ungünstigsten Formänderungen und Spannungen von der Art der Ver
arbeitung des Materials im Bauwerke abhängig sind. Je größer das 
Bauwerk, je länger die Herstellungsdauer ist, desto größer werden die 
Unterschiede sein gegenüber den aus den Berechnungen sich ergebenden 
Formänderungen und Spannungen. 

Probst, Vorlesungen über Eisenbeton. H. 1 



2 Einleitung. 

Demgegenüber muß hervorgehoben werden, daß bei Eis e n bauten 
die aus der Berechnung sich ergebenden Formänderungen 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 Matcrial bei 
der Ausführung des Bauwerks keinerlei Einfluß hat. 

Daraus folgt, daß man im Eisenbau berechtigt und in sehr vielen 
Fällen auch in der Lage ist, auf eine Verfeineru ng der statischen 
Berechnungen hinzustreben. 

Diese Verfeinerung auch im Eisenbetonbau zu erstreben, ist nach 
dem vorher Gesagten nicht am Platze. Vielmehr muß es unser Be
streben sein, die Berechnungen bei Eisenbetonbauten weitgehendst zu 
vereinfache n, nicht nur weil es sich meist um Näherungsberechnungen 
handelt, sondern weil den zahlenmäßigen Ergebnissen nicht die Be
deutung zukommt, wie bei der Berp,chnung von Eisenbauten. Im 
Eisenbetonbau wird es weit wichtiger sein, die Berechnungsergebnisse 
richtig bewerten und den Abstand zwischen den wirklich auftretenden 
und den bei der Berechnung sich ergehenden Spannungen richtig a h
schätzen zu lernen. 

Sonach haben statische Bercch n u nge n lwi Ei se n heto n
hau te n einen ganz anderen Sinn als bei Eisenbauten. 

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

Ein weiterer Unterschied zwischen den Entwürfen von Eisen
und EiHenbetonhauten besteht darin, daß die Wirtschaftlichkeit 
unter sonst gleichen Bedingungen für die Bewertung von Material
und Arheitskosten bei Eisenbauten nur von ei ne m Material abhängig 
ist. Beim Eisenbetonhttu hängt 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 einmal vom Zement, das andere Mal vom Eisen 
abhängen, je nachdem sich deren Kosten gegeneinander verschieben. 

Bei der Beurteilung der Wirtschaftlichkeit hat man bei Eisen
bauten noch die Unterhaltungskosten zu berücksichtigen, während bei 
richtig entworfenen Eisenbetonbauten Unterhaltungskosten nicht in 
Betracht zu ziehen sind. über die Lebensdauer von Eisenbetonbauten 



Einleitung. 3 

bestehen bisher nur Vermutungen, da die Erfahrungen sich nur über 
wenige Jahrzehnte erstrecken. Ihre Erhaltung ist von der Güte des 
Entwurfs und der Ausführung abhängig. Wo diese einwandfrei sind, 
kommen Unterhaltungskosten praktisch nicht in Frage. Dagegen sind 
bei Eisenbauten Vorkehrungen gegen die Rostgefahr notwendig, sei 
es durch rostschützende Anstriche, die in gewissen Zeitabständen wieder
holt werden müssen, sei es durch Auswechslung einzelner Teile. Beides 
ist mit wiederkehrenden Kosten verbunden, die bei dem Entwurf ent
sprechend berücksichtigt werden müssen. 

Im Gegensatz zu Eisenbauten müssen Entwurf und Ausführung 
eines Eisenbeto nbaues in derseloen Hand ,ereinigt sein. Jener 
Entwurf und jede noch so sorgfältig durcngeführle statische Berech
nung wird wertlos, wenn der Konstrukteur keine Möglichkeit ha,t, die 
Beschaffung und die Verarbeitung des Materials zu überwachen. 
Im Zusammenhange damit sei auch darauf verwiesen, daß jede noch 
80 sorgfältig durchgeführte Prüfung einer statischen Berechnung von 
Eisenbetonbauten wertlos ist, wenn damit nicht eine Beaufsichtigung 
der Bauausfübrung Hand in Hand gent. 

Die vorstehend angeführten grundsätzlichen Unterschiede zeigen 
schon, daß man bei Eisenbctonbauten ganz andere Wege zu gehen hat 
als bei Eisenbauten. Hier liegt das Schwergewicht in einer möglichst 
genau durchgeführten statischen Berechnung, und die Ausführung 
des Bauwerks mliß sich vollkommen dem Entwurf anpassen. Im 
Eisenbetonbau muß sich die statische Berechnung auf den Nach~ 
weis der Tragsicherheit beschränken - mit je einfacheren Mitteln, 
desto wirtschaftlicher -, und der Entwurf hat sich im übrigen der 
Ausführ u ng des Bauwerks anzupassen, die sowohl die Voraussetzungen 
wie die Ergebnisse der statischen Berechnung ändern kann. 

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

Bei Hoch ba u te n wird man je nach dem Zweck einmal auf be
sondere Rostsicherheit, das andere Mal auf einen erhöhtcn Grad 
von Feuersicherheit oder Schallsicherheit zu achten haben. 
Während man in beiden erstgenannten Fällen auf eine genügende 
Einbettungstiefe der Eisen und eine möglichst große Dichtigkeit des 
Betons zu sehen haben wird, wird man eine erhöhte Schallsicherheit 
durch konstruktive Vorkehrungen zu erreichen suchen. 

Um einen genügenden Schutz gegen Wärme und Kälte zu erhalten, 
wird man wie bei der Erhöhung der Schallsicherheit u. a. hohle Kon
struktionsteile und keine allzu fetten Betonmischungen wählen müssen. 

1* 
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Im Brückellbau wird man zu beachten haben, daß die Eisen unll 
das Betonmaterial andere Bedingungen zu erfüllen haben, je nachdem 
es sich um Straßenbrücken oder um Eisenbahnbrücken handelt. Die 
Erschütterungen, Stöße und wiederholten Beanspruchungen durch die 
Eisenbahnfahrzeuge erfordern eine andere Ausbildung und zulässige 
Beanspruchung der Eiseneinlagen als dies bei gewöhnlichen Straßen
brücken der :Fall ist. 

Brückpu übel' Eisenbahnen und TlIllnelbautell erfordern 
beson(lcl'(, YOl'kehrllngen gegcn den Einfluß der rostbildcnden Sub
stanzen der ltauchgaHe der Lokomotiven. 

Im Wasserbau wird man zu unterscheiden haben, ob es sich um 
Bauwerke im Süß- oder Seewasser handelt, ob sie ständig im Wasser 
oder wechselnden Wasserständen ausgesetzt sind. Danach werden die 
Lage der Eisen, die Mischung des Betons und eventuelle Zusätze zu 
wählen sein. 

Bei Beton- oder Eisenbetonbauten im Grund wasser wird die 
chemische Zusammensetzung des Wassers auf die Wahl der Kon
struktion, des Mischungsverhältnisses und der Zusammensetzung des 
Betons von größtem Einfluß sein. 

Handelt es sich um Eisenbetonbauten besonderer Art, wie größere 
Behälter, Lagerräume für flüssige oder feste Stoffe irgendwelcher Art, 
so wird man vorerst zn prüfen haben, ob eine direkte Berührung mit 
dem Beton ohne schädliche Einwirkung bleibt, und durch welche be
sonderen Vorkehrungen im Entwurf zerstörende Wirkungen vermieden 
werden können. 

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

Der E nt wurf selbst hat nachfolgende Bedingungen zu erfüllen: 
1. Die Tragsicherheit oder Standfestigkeit muß gewährleistet sein. 
2. ER muß der Nachweis erbracht werden, daß gar keine Risse 

im Beton auftreten bei Bauwerken, die vollkommen rissefrei sein 
müsRen, oder daß nur die aus wissenschaftlichen Untersuchungen als 
unschädlich erkannten ganz feinen Risse auftreten, die bei allen Bau
werken zulässig sind, bei denen keine Rostgefahr vorliegt. Letzteres 
ist der Fall bei gewöhnlichen Hochbauten, die nur der Atmosphäre 
ausgesetzt sind. Von einem Bauwerk, das konzentrierten rostbildenden 
Substanzen ausgesetzt ist, wie es z. B. die Rauchgase sind, wird man 
verlangen müssen, daß es vollkommen rissefrei ist. 

Die Forderung, daß gar keine Risse auftreten, ist gleichbedeutend 
mit dem Nachweis, daß in keinem Querschnitt die Zugspannungen 
des Betons ein bestimmtes Maß überschreiten. 
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Bei Bauwerken, die nicht rissefrei sein müssen, wird der Nachweis 
für bestimmte zulässige Zugspannungen im Beton nicht notwendig 
sein. Man spricht dann von einer Berechnung "unter Vernachlässigung 
der Zugspannungen des Betons". 

3. Weder Beton noch Eiseneinlagen dürfen in irgendeinem Quer
schnitt die zulässigen Spannungen überschreiten. Diese müssen bei 
jedem Bauwerk je nach den vorhandenen oder erreichbaren Zuschlag
materialien und Bindemitteln bestimmt werden. 

4. Die Kosten des gesamten Bauwerks müssen ein Minimum werden. 
Danach müssen auch die Konstruktionselemente gewählt werden, so
fern sie nicht von vornherein festliegen. 

Die Erfüllung dieser Bedingung erfordert größte Wirtschaftlichkeit 
bei der Entwurfsbearbeitung, Sparsamkeit an Material und. Arbeit und 
größte Sorgfalt bei der Ausführung des Bauwerks. 

Unabhängig von den besonderen Zwecken, denen ein Bauwerk 
dienen soll, sind bei allen Eisenbetonbauten die Erfüllung gewisser, 
gemeinsamer Grundsätze zu verlangen, die zur Erhöhung 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, 
daß man dieser wichtigen :Frage bisher viel zu wenig Beachtung ge
schenkt hat. Die Forderungen nach einer. möglichst hohen Elastizität 
und Festigkeit auf der einen und einer möglichst hohen Dichtig
keit auf der anderen Seite, können nur erfüllt werden, wenn syste
matische Untersuchungen über die Zusammensetzung und Verteilung 
der Korngrößen des Zuschlagmaterials, die zweckmäßigsten Mischungs
verhältnisse und die notwendigen Wasserzusätze durchgeführt werden. 
Wir wissen, daß eine Betonmischung mit größerem Zementgehalt eine 
größere Elastizität und Festigkeit gibt als eine magere Betonmischung 
bei Verwendung derselben Mischbestandteilc. Wir wissen ferner, daß 
einer größeren Dichtigkeit eine größere "Festigkeit entspricht. Diese 
Erkenntnisse führten zu der unwirtschaftlichen FolgerUIig, daß wir 
mehr Zement denjenigen Betonmischungen zusetzten, von denen wir 
höhere Festigkeiten verlangten, ohne zu untersuchen, ob wir nicht auf 
anderen Wegen zum Ziele kommen könnten. Der Frage, welchen 
Einfluß die Mi s c h d aue I' auf die elastischen Eigenschaften des Betons 
hat, haben wir bisher zu wenig Aufmerksamkeit geschenkt. Dasselbe 
gilt von dem Einfluß der Verschiedenheit der Korngrößen und der 
Eigenfestigkeit des Zuschlagmaterials. Neue Forschungen zeigen, daß 
eine entsprechende Auswahl der Korngrößen, eine entsprechende Misch
dauer zur Erzielung einer hohen Elastizität und Dichtigkeit des Betons 
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vorteilhafter sind als ein Überschuß von Zement, besonders wenn er 
nicht genügend verarbeitet ist. 

Es gibt Bauwerke, bei denen eine sehr hohe Festigkeit des Betons, 
andere, bei denen nur eine sehr große Dichtigkeit ohne große Festig
keit verlangt wird. Wenn es auch richtig ist, daß mit einem hohen 
Grad von Dichtigkeit auch eine größere Elastizität und Festigkeit er
zielt wird, so darf man nicht übersehen, daß man große Dichtigkeit 
durch andere Mittel, als nur durch reiche Zementzusätze erzielen kann, 
wobei allerdings die Festigkeit geri"nger werden kann. Ferner kann 
man durch ZUi:!chlagmaterial mit hohen Eigenfestigkeiten und ent
sprechendem Wasserzusatz große Festigkeit auch bei Sparsamkeit mit 
Zement erreichen. 

Vielfach ii:!t es in der Praxis üblich, zur Erzielung großer Wasser
dichtigkeit sehr fette Betonmischungen oder Mörtel zu verwenden, 
ohne zu bedenken, daß diese gewisse Nachteile haben, die sich störend 
bemerkbar machen müssen. 

Unser Bestreben muß ferner danach gerichtet sein, mit natürlichen 
Mitteln ohne Füllmaterial oder Zusatzmaterial irgendwelcher Art dem 
Beton diejenigen Eigenschaften zu geben, die ihn widerstandsfähiger 
gegen mechanische und chemische Einwirkungen machen. 

Für die Vorbereitung der Eiseneinlagen sollte der Grundsatz 
streng eingehalten werden, daß Eisen nur dorthin zu legen sind, wo 
sie aus statischen und anderen Gründen unbedingt erforderlich sind. 
Ihre Verteilung über 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 größeren Wirtschaftlichkeit müssen wir uns 
auch bestreben, bei größeren Bauwerken mit sehr vielen gleichartigen 
Konstruktionselementen , deren Eiseneinlageh fabriksmäßig vorzu
bereiten, um an Arbeitskosten zu sparen. 

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

Bei allen größeren Bauwerken aus Beton oder Eisenbeton ist schließ
lich dafür zu sorgen, daß die durch das Schwinden und durch die ver-
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schiedenen Jahrestemperaturen hervorgerufenen Längenänderungen 
nicht schädliche Wirkungen auslösen. Es müssen Maßnahmen getroffen 
werden, die diese Wirkungen ganz oder zum größten Teile aufzuheben 
in der Lage sind. 

Die vorstehenden einleitenden Betrachtungen mußten voraus
geschickt werden, um den grundsätzlichen Aufbau des Buches dar
zulegen. Wie die hier vorgebrachten Gesichtspunkte bei den gewählten 
Beispielen aus dem Anwendungsgebiete des Eisenbetons berücksichtigt 
werden, soll in den nachfolgenden Kapiteln gezeigt werden. 

Der Inhalt gliedert sich derart, daß zuerst an verschiedenen Bei
spielen die Berechnungen und die konstruktiven Einzelheiten durch
geführt 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 Prüfung, 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 
Ausführungen deren Ursachen besprochen. 

Ein besonderes Kapitel gibt Anhaltspunkte für Kosten
berechnungen von Eisenbetonbauten, aber nicht ein Schema für 
Kostenberechnungen. Die Ermittlung der Kosten von Eisenbeton
bauten hängt von sehr vielen veränderlichen Einzelheiten ab, deren 
Prüfung nur dann einwandfrei erfolgen kann, wenn sie den besonderen 
VerhäUnissen bei jedem einzelnen Bauwerk angepaßt werden. Diese 
Aufgabe soll durch die Besprechung der Grundlagen für Kostenberech
nungen erleichtert werden. 

Den Schluß des Buches bildet die Besprechung von verschiedenen 
behördlichen Vorschriften für die Berechnung und .Ausführung von 
Eisenbetonbauten. 



Erster Abschnitt. 

A. Eisenbeton im Hochbau. 

I. Konstruktion eines Wohn- und Geschäftshauses. 
Aus der Reihe der zahlreichen möglichen Aufgaben sei ein Fall 

herausgehoben, der im Hochbau sehr häufig vorkommt. Es sollen 
Berechnung und konstruktive Durchbildungen an einem durch 
Grundrisse und Schnitte dargestellten Geschäfts- und Wohnhaus!) 
in allen Einzelheiten durchgearbeitet werden. Hierbei sei vorerst ange
nommen, daß die ganze Tragkonstruktion bis auf den tragfähigen Boden 
aus Eisenbeton auszuführen sei und die Wahl der Konstruktionshöhen der 
Träger und der ~tärke der Stützen dem Ermessen des Konstrukteurs 
überlassen ist. Er ist dadurch in der Lage, wirtschaftlicher zu arbeiten 
als in dem häufig vorkommenden Falle, daß z. B. für die Wahl der 
Trägerhöhen, deren Anordnung und Auflagerung Beschränkungen auf
erlegt sind. (Auch diese Fälle sollen im Rahmen des Beispiels be
sprochen werden.) 

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

Die Anordnung der Stützen, die Verteilung der Hauptunter
züge und der auf den Nebenunterzügen 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. Rücksicht genommen. 

Unterzüge und Stützen bilden das Rückgrat der Konstruktion, 
dem sie das Gepräge geben und bilden den Stockwerksrahmen, 
der in den Schnitten Fig. 8a und b besonders hervorgehoben ist. Durch 
diese erfolgt die übertragung der Kräfte auf die Fundamente. 

Die Gliederung der Konstruktion erfolgte in dem vorliegenden Beispiel 
r.ach folgenden Gesichtspunkten: Die Stockwerksrahmen wurden nach der 
kleineren Breite angeordnet. Die zur Aufnahme der Deckenplatten und 
zur Verbindung der Stockwerl{srahmen notwendigen Unterzüge liegen in 

!) Nach einem ausgeführten E n t w u r f des Ver f as s e r s. 
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der Richtung der längeren Seite und sichern mit den Decken die Sta
bilität des Gebäudes in der Richtung quer zu den Stockwerksrahmen. 

Decken, Unterzüge, Stützen (oder Säulen) 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 Unterzügen entstehen allseitig eingespannte rechteckige 
Platten. Man nimmt für die Berechnung an, daß es sich um durch
laufende Träger handelt, die auf den Nebenunterzügen aufliegen, eine 
Annahme, die dem wirklichen Einspannungsgrad über den Auflagern 
nicht Rechnung trägt. 

Betrachtet man einen im Grundriß des III. Stockwerks eingezeich
neten beliebigen Deckenzug D 27 bis D3l (Fig. 1 a), so würde man es 
mit einem über fünf Felder durchgehenden Träger zu tun haben. 

0 °Z7 1 028 Z 029 3 030 'I 031 5 

--+= ...,. ...... ::4}T, =t; =tm 
~'J,1I05 l2"'1.12- /3" 11,27- I -- l,,~ 11,21 'Zj"'I,27m -

I .- ..... 
Fig. la. 

Als Stütz weite wird die Entfernung der Mittellinien der Unter
züge angenommen, was ebensowenig zutrifft, wie die Annahme eines 
auf der ganzen Länge des Trägers unveränderlichen Trägheitsmomentes. 

Sonach gibt bei den gemachten Annahmen die Bestimmung der 
Momente und Querkräfte mit Hilfe der Theorie der kontinuierlichen 
Träger nur eine Näherung, weshalb man seit langem Vereinfachungen 
vorgenommen hat, die rascher zum Ziele führen und auch nicht 
schlechtere Ergebnisse liefern. 

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

MI (Feldmitte der Endfelder) 
l2 

q - = 0 091ql2 = iX ql2. 
11' l' 

M2 (Feldmitte der Mittelfelder) = 1~ = 0,075ql2 = iX 2ql2; 

M 3 (über den Rippen) = -,~ ql2 = - 0,125 ql2 = iX3 ql2. 

Hierbei ist q = 9 + P kgjlfd. m (Belastung aus Eigengewicht und Nutzlast) . 
Berechnet man zum Vergleich die Momente für Träger über unend

lich vielen Stützen mit gleichen Feldweiten bei den ungünstigsten 
Belastungen, so erhält man : 
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Stütze 0 

Feld 1 

Stütze 1 

Feld 2 

Stütze 2 

Feld 3 

Stütze 3 

Feld 4 

Stütze 4 

Feld 5 

r:ltütze 5 

Feld 00 

Stütze <:)0 

Konstruktion eines Wohn- und Geschäftshauses_ 

Momente und Auflagerkräfte für Träger über 
unendlich viele Felder. 

M = (ag + (lp)l' A = Q(yg + Jp)l 

}cinfluß von g Einfluß von p I Einfluß von g! Einfluß von p 
I---a------'----+-{l-~--,----- p--r---y---/ + <I I -,) 

0,3943 0,4472 0,0529 

1,1340 1;2189 0,0849 

0,9641 1,1628 0,1987 

1,0096 1,1877 0,1781 

1,9974 1,1817 0,1843 

1,0007 1,1834 0,1827 

1,0000 1,1830 0,1830 

Die GröfHmolllcnte sind bei verschiedenen Verhält-

q 

g 

Endfelder _ _ 1 M m 0' 

MittelfeIder . 2.11", = 

Mittelstützen . M s, = 

+- 0,0774 (12~92) 

o 0833 (._.~. .) 
, 12,01 

2 3 

+ 0,0885 (1l~30) + 0,0922 (1O~85) 

+ 0,0625 (l~) + 0,0696 (14\1) , 

- 0,0001 ( -l~) - 0,0139 ( - 7l~94) 
( 

1 . 
00986 . --) , 10,14 0,1036 ( !.I,~5) 
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Hieraus ergibt sich für die ungünstigsten Momente bei Vergleichung 
der Ergebnisse der Berechnung nach der Theorie der durchlaufenden 
Träger mit den vorher aufgeführten Vereinfachnngen: 

Für die Endfelder eine ziemlich gute Übereinstimmung, nicht 
aber für die Mittelfelder. Außerdem berücksichtigen die Verein
fachungen die möglichen negativen Feldmomente gar nicht (was aller
dings bei großem Eigengewicht im Verhältnis zur Nutzlast unter
bleiben kann). Die S t ü t zen mo m e n t e nach der Theorie der durch
lt>.ufenden Träger sind immcr kleincr. 

Es ist gar nicht auffallend, daß die Theorieder durchlaufenden 
Träger keine befriedigenden Ergebnisse liefert, da sie die vorhandene 
Einspannung an den Auflagern nicht genügend berücksichtigt. 

Man wird in jedem besonderen Fall prüfen müssen, wie die Koeffi
zienten <X zu ändern sind, je nach dem Grad der Einspannung, der 
nachgewiesen werden kann. 

Bei dünnen Platten und geringer Entfernung der diese tragen
den Unterzüge wird sich die Auflagerung der vollen Einspannung 
nähern. Diese wird um so vollkommener, je größer der Widerstand 
ist, den die Unterzüge der Verdrehung durch die Platten entgegen
setzen. 

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

Je größer das Verhältnis der Breite der als Auflager dienenden 
Unterzüge zur Spannweite der Decke ist, je steifer die Verbindung 
der Decke mit den Unterzügen, desto größer wird der Grad der Ein
spannung sein. Dementsprechend werden sich nicht nur die Feld
momente, auch die Stärke der Platten und der Querschnitt der Eisen
einlagen verringern. Einer gleichzeitigen Vergrößerung der Stütz-

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

4 5 10 
\ 

00 

+ 0,0941'(1O~62) + 0,0953 (10:49) + 0,0973 (1O~28) + 0,0996 q l2 (1O~04) 

+ 0,028 (35~7J - 0,0022 (4!5) - 0,0122 (81~ 7) - 0,0222 " (4~ö5) 
+ 0,0731 (13~68) + 0,0750 (13~33) + 0,0792 (12~63) + 0,0833 " (12~0l) 
- 0,0207 (48~31) - 0 0251 (~!~-) , 39,84 _ 0 0333 (1~) 

' 30,03 
- 0,0417 

" (23~93) 
0,1061 (9,~3) 0,1078 kb) 0,1l07 (9,~3) 0,1l38 

" (8,~9) 
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momente kann durch eine Verstärkung der Platten beim Anschluß an 
die Unterzüge Rechnung getragen werden. 

Bei Berücksichtigung der kontinuierlichen Wirkung muß man be
achten, daß das Verhältnis der Größe der Stützen momente zu den 
Feldmomenten abhängig ist einerseits von dem Verhältnis der Feld
weiten (ob gleich große oder ungleiche Felder) und von dem Verhältnis 
der ruhenden Belastung g (Eigengewicht, Estrich, Putz und fest 
eingebaute Maschinen) zur veränderlichen Last (Nutzlast) p. 

Bezeichnet q die Gesamtbelastung, so wird 

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

g = P = -~- (bei Nutzlasten p = 250 kg/qm und kleineren Spann",eiten); 

g = -! und p = ~f (für sehr hohe Nutzlasten). 

Die Untersuchung dieser drei Fälle für drei und mehr gleiche oder 
ungleiche Feldweiten bei gleichförmiger Belastung ergibt für die größten 
Momente 

in den Endfeldern zwischen ql2 b' ql2 
-- 18 
10,5 13 

Mittelfeldern 
ql2 ql2 

für die positiven M 
14,5 " 40 
ql2 ql2... . 

M 
" " " " 22,4 " 

- ---- fur dle neO'atlven 32 <:> 

über den Stützen 
ql2 ql2 

" 
- - an Endfeldern 

8 10 
ql2 

- ~~ zwischen Mittelfeldern. " " " 10,2 " 
Vergleicht man die Momente in den Endfeldern mit denjenigen für 

halbeingespannte Träger: 
l2 

Größtes Feldmoment = + q-2- ; 
14, 

l2 
Stützenmoment = - q -- -

18,3 

und die Momente in den Mittelfeldern mit denjenigen vollkommen' 
eingespannter Träger: 

ql2 ql2 
Größtes Feldmoment = + 24 ; Stützenmoment = - -1"2 ' 

so folgt daraus, daß man die positiven Momente für die Mittelfelder 
ql2 

keinesfalls kleiner als· 24 (beiderseitig eingespannter Träger) und die 

negativen Momente nicht kleiner als - -~~- nehmen soll. 
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Man wird bei der Berechnung der Deckenplatten mit kleinen 
Nutzlasten keine allzu großen :Fehler machen, wenn man für die posi-

. . [2 [2 
tiven Momente in den Endfeldern konstante Werte: L bis !J __ 

[2 [2 11 14 
und in den Mittelfeldern :14· bis ~4 annimmt. Für die negativen 

Momente über den Rippen kann man zwischen den Mittelfeldern 
q[2 

M > ...... wählen. 
-10 

Bei Nutzlasten über 1000 kg/qm und sehr großen und verschiedenen 
Feldweiten empfiehlt sich eine genaue Ermittlung der Feld- und Stützen
momente unter Berücksichtigung der ungünstigsten Lastverteilung, wie 
dies an einem Beispiel im Brückenbau gezeigt wird. 

1\) Berechnung der Pll\tten9uerschnitte in der Feldmltte. 

Die für die J-'rüfung der im Querschnitt a \J f t r e t e n cl e n S pan -
nun gen erforderlichen Gleichungen sind in Bd. I, S. 368ff. abgeleitet. 
Ohne Eisen im Druckgurt und ohne Berücksichtigung des Betonzug
teils gelten die Gleichungen: 

(16) x = nF'l- 1 + 1/1 + 2b (~~_ a)]; h - a = h' 
b V nF. 

(lld) 

(11e) 

(I6a) 

bh' 1 
Setzt man -F- = - , so lautet Gleichung (16): 

• cp 

x = .~ . If .'bh'[I/I + -.!bh'. - 1] = nh' (f! fl /1 + Y - IJ 
b ~ ncphV V ncp 

x = ~cp[V~ + ~n~- - 1] h' = Rh' . . . .. . ... Ia) 

R 
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6 M 
R(3 - R)' bh'2 

. _ .. Ib) 

und 

Diese drei Gleichungen kommen in Anwendung hei gegebenem M, 
h, b und Fe, wenn man die auftretenden größten Spannungen im 
Beton und Eisen bestimmen will. 

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

Aus der Zusammenstellung ersieht man, daß die Lage der Null
linie x mit zunehmendem Eisengehalt kleiner wird und die Nullinie 
sich der Oberkante des Querschnitts nähert. 

Für die Dimensionierung des Querschnittes bei gegebenem M, 
(Jbd und (Je erhält man h und Fe aus den auf S. 377, Bd. I abgeleiteten 
Gleichungen: 

und aus Gleichung (16a): 

Man schreibt h' in der Form: 

Wie bekannt, ist 

und 

r 

(h' - x) 
(Je = n ahd --------- -

X 

x = --'!!.!!.~ h' = 8 h' 
0, + nObd ---8 

2b) 
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16 Konstruktion eines Wohn- und Geschäftshauses_ 

SOllach wird 

M M F. = ~~--- = -~-.-.~~~~ 

(j h'(I- 8) (j rJiJ1'!(1-8) 
e 3 e b 3 

'---,,--

t 
- r -.. -

Fe-qMb ......... . 2c) 

Die Koeffizienten r, 8, t sind lediglich Funktionen \0 on ab d , Oe und n. 

Nimmt man wieder n = 10 an, so erhält man nachstehende Zusammen
stellung II. 

Zusammenstellung 1I. 
der Koeffizienten r, 8 und t für verschiedene Oe und "bd' 

-n-bd----,_-==r=~_-~_=_I-==_1-2-00----.-----I--abd -T-----;--~'I = 100: 

50 
45 
40 
35 
:~o 
25 
20 

0,388 
0,422 
0,468 
0,523 
0,595 
0,702 
0,854 

0,294 
0,272 
0,250 
0,226 
0,200 
0,172 
0,143 

"e = 900 

0,002380 
0,002158 
0,001950 
0,001722 
0,001487 
0,001260 
0,001016 

50 
45 
40 
35 
30 
25 
20 

0,367 
0,396 
0,438 
0,490 
0,559 
0,655 
0,798 

0,333 
0,311 
0,286 
0,266 
0,231 
0,200 
0,167 

n, = 800 

0,003066 
0,002765 
0,002503 
0,002223 
0,001935 
0,001638 
0,001330 

_"~~ I r __ j_~=-__ ~========}==nb=d~I============== 
0,385 -r~~;;~ioo--50 

45 
40 
35 
30 
25 
20 

0,357 
0,387 
0,426 
0,475 
0,540 
0,630 
0,765 

I 0,357 
0,333 
0,308 
0,280 
0,250 
0,217 
0,182 

0,003530 
0,003225 
0,002912 
0,002586 
0,002250 
0,001902 
0,001545 

50 
45 
40 
35 
30 
25 
20 

0,345 
0,381 
0,401 
0,457 
0,517 
0,605 
0,730 

0,360 I 0,003858 
0,333 0,003342 
0,304 0,003042 
0,272 0,002644 
0,238 0,002251 
0,200 0,001825 

Die aus den Gleichungen (2a) und (2 c) berechneten Werte für h' 
und Fe ermöglichen eine volle Ausnutzung der zulässigen Bean
spruchungen (jbd im Beton und gleichzeitig (je im Eisen. Diesen Fall 
bezeichnet man als den Normalfall. Bei einem kleineren Fe muß 
die Höhe h' entsprechend vergrößert werden, damit die zulässigen 
Zugspannungen im Eisen (je nicht überschritten werden. Eine volle 
Ausnutzung der zulässigen Spannungen abd im Beton ist dann nicht 
möglich. Bei einem größeren Eisenquerschnitt Fe wird wohl die zu
lässige Betonspannung (jhd erreicht, nicht aber die zulässige Eisen
spannung (je' 

Eine Verringerung der Querschnittshöhe des Normalfalles erfordert 
eine bedeutende Vergrößerung des Eisenquerschnittp.s Fe bei gleich-
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zeitiger Verringerung der Eisenspannungen a.. Dies führt zu einer 
Verschwendung an Eisen. Die Einlage von Eisen zur Verstärkung der 
Druckzone ist ebensoweuig wirtschaftlich und soll auch aus anderen 
Gründen vermieden werden (s. S.281, Bd. I). 

b) Berechnung des Deckenzuges D27 bis D3lo 

Für die Berechnung des Eigengewichtes werden nachfolgende 
Deckenstärken angenommen: 

D27 D2S D29 D ao D a1 

h = 15 16 16 16 18 und für a = 2 
wird h' = 13 14 14 14 16 

Bei dem Raumgewicht für Eisenbeton r = 2400 kg 

wird r h = 2400 • 16 - 384" 
dazu Putz und Belag = 60" 

Eigengewicht g zusammen = 444 kgjqm 
für h= 15 g = 420 

h = 18 g = 492 

AIs Nutzlast wird p = 325 kg/qm angenommen. 
Für das Deckenfeld D 29 ergibt sich bei einer Spannweite l = 4,27 m 

das Feldmoment im Mittelfeld : 

M = (g + p) 4 27 2 = 444 + 325 4 27 2 = 100 100 k 
14' 14' cm g. 

Ähnlich werden die Momente in den anderen Feldern bestimmt. 

Nimmt man q; = :;" = 0,56%, so erhält man für: 

D 27 

F. in qcm = 7,28 

Da! 

8,96 

Da M, b, h und Fe gegeben sind, so wird der Spannungsnachweis 
erbracht nach den Gleichungen la) bis lc). 

Man erhält für eine Breite b = 100 cm bei: 

Ji'eld . . . . . . D27 DIS D29 Dao 
h' in cm . . . . 13 14 14 14 

F in cm 2 gewählt 
° in mm 

1 bh' 

Cf! F. 
M inkgm 
M 

bh'2 ... 

7,28 
IP/20 9mm 
(7,32 qcm) 

178 

784 
4,66 

Probat, Vorlesungen über Eiaenbeton. H. 

---.,---

932 

4,75 

7,84 
10010mm 
(7,85 qcm) 

178 

1001 

5,11 

8,96 
IP/20 1Omm 

(9,04 qcm) 

1001 

5,11 

2 

178 

1354 

5,28 
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:Mit Hilfe Zusammstellung I: 

x in cm 3,68 3,96 3,96 
(4,24)1 (4,56) (4,56) 

0ba in kgjqcm . 36,4 37,1 39,9 
(32,02)1 (32,07) (35,2) 

Oe in kgjqcm . 918 937 1008 
(932)1 (952) (1024) 

3,96 
(4,56) 

39,9 
(35,2) 

1008 
(1024) 

4,53 
(5,22) 
41,20 

(36,32) 
1042 

(1056) 

Bei der Annahme von n = 10, die dem Stadium der zulässigen 
Spannungen entspricht (s. Bd. I, S. 285) ist abd grö ßer, Oe aber kleiner 
als bei der Annahme n = 15. Für 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 zulässigen Spannungen 
zurück. Will man eine vollkommene Ausnutzung der Beton- und 
Eisenquerschnitte erzielen, so muß man die Normalhöhe und den 
normalen Eisengehalt suchen. Dies geschieht unter Zuhilfenahme der 
Zusammenstellung II durch die Gleichungen (2) in nachfolgender Weise: 

D 27 

= 0 4681/73700 = 127 
, ,I 100 ' 

'M 
h' =r VTcm 

D 29,30 

o 4681/~00100 = 148 , r 100 ' 

D27 

X = 0,25011/ cm = 3,18 

D29,:lO 

3,70 
D2i 

F. = t y Mb qcm = 0,00195 -V1oo . 73700 

D2!J,30 

= 5,29 

D27 

0,00195}'1oo.100100 

D29,30 

= 6,17 

D2J!, 

0,4681/93200. = 143 r 100 ' 
D 31 

0468 V135400 = 172 , 100 ' 

D 2R 

3,58 
D a1 

4,30 
D 28 

0,00195 -VlOO • 93200 

D a1 

= 5,95 

D28 

0,00195 -V1oo • 134500 

D 31 

= 7,18 
Daß die so errechneten h' und Fe wirklich eine nahezu vollkom

mene Ausnutzung von Beton und Eisen gewährleisten, ergibt sich aus 
dem Spannungsnachweis für D29 nach Gleichungen la) bis lc). 

1) Die eingeklammerten Werte sind unter der Annahme für n = 15 ermittelt 
worden. 
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Es ist X = Rh'; 
1 100·14,8 

weull--- = -- ------- = 240, 
(I' 6,17 

so wird: 

X = 0,248h' = 3,7 cm 

M 100100 
(Jbd = 8,797 bh'2 = 100. 1482 8,797 = 39,6 kgjqcm , 

(J. = 29,76 (Jbd = 1180 kgjqcm. 

Selten wird man die Normalhöhe annehmen können, weil diese 
nach Möglichkeit einheitlich für ganze Konstruktionsteile gewählt wird. 
Noch seltener wird man in der Lage sein, den nach Gleichung 2b) 
errechneten normalen Eisenquerschnitt zu wählen, weil man von be
stimmten zur Verfügung stehenden Stärken abhängig ist. Wählt man 
z. B. für D 29 6 Rundeisen 0 8 mm = 3,01 qcm und 5 0 9 mm 
= 3,18 qcm, zusammen F. = 6,19 qcm, so ist dies nahezu gleich dem 
als normalen Eisenquerschnitt F. = 6,17 qcm ermittelten Werte. Will 
man aber für eine Platte nicht verschiedene Eisendurchmesser wählen, 
so wird sich eine Übereinstimmung weniger leicht erzielen lassen. So 
ist z. B. für D27 bei einer Annahme von 11 0 8 mm = 5,51 qcm der 
gewählte Eisenquerschnitt größer als der normale 5,29 qcm. Die 
Spannungen im Eisen a. werden sonach unter der zulässigen Spannung 
von 1200 kg/qcm bleiben. 

Zum Entwerfen bedient man sich bei gegebenem M, abd und a. 

und b mit Vorteil der Gleichungen 2a) und 2b) und der Zusammen
stellung I. Die Koeffizienten r, 8 und t, die zu gegebenen abd und (Je 

gehören, ergeben sich aus Zusammenstellung 11. Danach wird 

h' = r-V~ 

berechnet. Die Einbettungstiefe der Eiseneinlagen a (mindestens 1 cm, 
bei Rost- oder großer Feuersgefahr für Decken mindestens 2 cm) ergibt 
die Stärke h = h' + a. 

Nach Gleichung 2b) wird Fe = t fMIi. Will man die Eiseneinlagen 
für 1 m Deckenbreite bestimmen, so setzt man b = 100 cm. Um die 
Größe von F. zu bestimmen, die zu einem bestimmten h' gehört, bildet 
man 

F. =tfMb = b t 

h' rv~ r 
Für b = 100 ist F. = 100 ~ h' . 

r 
• •• 211) 

2* 
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I~) Berechnung der Plattenquersehnitte über den Unterziigen. 

Unter der Anna,hme der Kontinuität ergebcn sich für die Stützen
querschnitte folgende Momente mit Hilfe der Winklerschen Zahlen 1): 

Stützpunkt 1: 
jlf!/ 

Mp 

- 0,1071 .0,444.4,122 = - 0,807 mt 
- 0,1205·0,325 - 4,122 = -0,664 " 

l~~max = -1,471 mt. 

Stützpunkt 2 = 3: 
jllg -0,0714· 0,444.4,27 2 = -0,573 mt 
M p - 0,1071. 0,325 . 4,272 = -0,636 " 

21J,fllta " = -1,209 mt. 

I:ltützpunkt 4: 
M!/ -0,1071.0,492.4,27 2 = -0,962 mt 
Jf p -0,1225 . 0,325 . 4,27 2 = -0,713 " 

3J1max = -1,675 mt. 
Nimmt man als Stützenmomcnt 

(I) + p) l2 
10 = - ~l1max, 

so erhält man für 
444 + 325 

M2 = - -- -- - --- 4 27 2 = - 140200 kgcm 10' . 

Das Stützenmomcnt ist sonach wesentlich größer als das Feld
mo me nt; es ist auch größer als das dazugehörende Moment, das unter 
-..... ~ t p;-- Annahme der Kontinuität errechnet wurde. 

'=-J b W J Bei einer Verteilung der negativen Mo-
-~- 0(11;/ l a ;"ß'-~ mente,diesichaufdieStrecke2aC'V2. 0,15l 

. (Fig.l b) erstrecken, ist z. B. für l = 3,3 m, 
; 2 a = 0,99 m, d. h. weit größer als die 
: Unterzugsbreite, die nach Schätzung höch-

Fig. 1 1>. 0 4 . . d· D h .. d stens , m sem WIr. a er mussen en 
großen negativen Momcnten entsprechende Querschnitte zu beiden 
Seiten der Unterzüge ausgebildet werden. 

Die erforderlichen Abmessungen rechnen sich wie vorher bei einer 
Breite b = 100 cm: 

Stütz- M 
punkt 

clllk~ 

i h '~ O , 468V:lt Ip'~ O.OOI95Yji~b ! Gewählt 0 

j ern i _. cm 2 ! ._ __~~-=---== ____ -=_ 

I 17,93 7,48 I 10010 mm (F, = 7,85 qcm) 
16,26 6,78 9010 " (Fe = 7,06 " ) 
19,1:3 7,98 , 101/ 2 010 " (Fe = 8,24 " ) 

1 1-147100 
2'4:3 -120900 

-167500 
'----------

I) Siehe Foersters Taschenbuch für Bauingenieure. 
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Angenommen, es wurde der vorher berechnete Deckenzug D27 bis D31 

als durchgehender Träger über fünf Pelder berechnet. 

Bei den auf Seite 17 angenommenen Deckenstärken ergeben sich 
ständige Belastungen (einschließlich Putz und Belag) von 

IJ = 420 -444 444 444 
1 = 3.405 4,12 4,27 4,27 

Sonach ist IJ [2 = 4860 7520 8090 8090 

492 kgm2 

4,27 m 

89;")0 kgm 
Da p = 325 ist pP = 3750 ;>510 ;")920 5920 6550 " 

Für die ständige Last g ergeben sich dic Feldmomente: 

Mg = IX r/ = 3:iO 320 3:i0 270 6!)0 kgm 

Daraus 
1 1 1 1 

IX =--
fJ 13,!) 23,.") 23 30 1:~ 

=0,072 = 0,0426 = 0,0433 = 0,0333 = 0,077 

Bei Annahme gleicher Feldweiten würde IX sich ändern; es würde 
bei gleichen Feldweiten 

, 1 
IXa = -

12,8 
1 1 
30 21,7 

1 1 
30 12,8 

= 0,080 = 0,033 = 0,046 = 0,0333 = 0,080 

Hierzu kommen die für die ungünstigsten Belastungsfälle a und b 
(Fig. lc) berechneten größten Feldmomente für die Nutzlasten: 

M p = IXp P 12 = -WO 400 490 440 :i80 kgm 

1 1 1 1 1 
IX - - -

p - 9,38 Daraus 
13,75 12 13,4 1I,3 

= 0,1065 = 0,0727 = 0,083 = 0,0744 = 0,0885 

Bei gleichen Feldweiten würde IXp sich gleichfalls ändern in 
, 

IX p ; 

es würde ' 1 1 1 1 1 
IX - --.-

p - 10 12,7 1I,6 12,7 10 
= 0,100 = 0,079 = 0,086 =: 0,079 =0,10 

Der Vergleich von (Xg mit IX~ einerseits und (Xp mit IX~ anderer
seits zeigt, daß die häufig in der Praxis zur Vereinfachung der Be
rechnung gemachte Annahme gleicher Feldweiten ein ganz anderes 
Bild von dem Verlaufe der Momente ergibt, als bei Berücksichtigung 
der tatsächlich verschiedenen Feldweiten. Diese Methode ist daher 
unter allen Umständen zu verwerfen. 

Die größten Feldmomente für ständige Last und Nutzlast sind 
M max = (IXgg + (Xpp) 12. Nimmt man an, die einzelnen Felder seien 
mit IJ + P belastet, so würden sich unter Beibehaltung der unter An
nahmc der Kontinuität errechneten größten Feldmomente M max die 
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Gleichung in der Form M max = IX (g + p) 12 schreiben lassen. Der 
Durchschnittswert IX würde sich wie folgt ergeben. Wenn 

M max = IXg g12 + IXp p12 = 750 720 840 710 1270 kgjm 

g + p = 74:5 769 769 769 817 kg 
so würde 

M max 1 1 1 1 1 
IX= = 

18 16,7 19,7 11,7 (g + p) [2 11,5 

= 0,0872 = 0,05;35 = 0,06 = 0,0507 = 0,0855 

; ,,{~::~ . ":J" 
b 1111 111111 11 1 l1li111 ,1 1111111111 

i ." ,,"," ! ,,,, ,,,,,, '" , ""111",, "",,{ 

• ." '-' . ~'" ·11 11 . ,. • "1" 11 " : i" """'''''''"'1 
if. oll"",,, (!I!!1jI !!lllI

j 
, .1 111 I, i

5 
Qam8~ ~ 1 i 1IIImlllili f~ II IIIIIIIIIIIII ~3 ~~IIII II II I III!l1 

0 j 1 

Ql)mlll I I I 

== 

I 
';: Vlmu: -;:; 
= 

!1111' 
1 

J 
c- (/lm lD 

(J ~ml) :I" 
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l z i 1 

! 

Fig. 1 c. Ungünstige Belastungsfälle. 

Wenn man sonach für die Endfelder unter der Belastung g + p 

IX = -1\ und für die Mittelfelder IX = :4 setzt, so hat man ein 

größeres Moment angenommen als nach der Berechnung für durch

laufende Träger. In unserem Beispiele ist E = 0,66 bis 0,77; die Nutz-
g 

last ist sonach rund 3/4 der ständigen Belastung. Die Koeffizienten 

werden sich ändern, wenn sich p ändert. Man wird daher ohne 
g 
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Schwierigkeit für andere Verhältnisse'!!.. die Koeffizienten ~ ermitteln 
g 

können, was die Berechnung außerordentlich vereinfacht. 
Führt man ähnliche Betrachtungen für die Berechnung der nega

tiven Stützenmomente durch, so kommt man gleichfalls zu Ver
einfachungen. Bei den vorher angegebenen Belastungen sind die 
größten Stützenmomente für die ständige Belastung 

MI M 2 M 3 M .. 
Mg = ßggl'l. = 585 680 635 895 kgm 

Daraus ergibt sich 

ß __ MI MI 
9 - gt: gl; 

= 0,12 0,078 

ß im Mittel = ° 099 = _! -
9 '10,1 

bei gleichen Feldweiten ist 

ß; = 0,105 =-~ 
9,<> 

0,0905 0,084 0,0785 0,0785 

1 1 
0,087 = II,5 0,0785 = 12,7 

1 
0,079 = 12,7 

1 
0,079 = 127 , 

0,110- 0,10 

1 
0105 =---, 9,5 

1 
0,105 = -9-

,a 

Die Berechnung für die Nutzlast unter Zugrundelegung neben
stehender ungünstiger Lastverteilungen ergibt (Fig. 1 c): 

Mp = ßp pl'l. = 545 640 645 775kgm 
M 

Sonach ist ßp = 
P l2 

0,145 0,099 

= Mittel 0,122 = 812 , 
bei gleichen Feldweiten ist 

1 
ßp =0,12 =835 , 

0,116 0,108 
1 

0,112 = 8,93 

1 
0,11 = 91 , 

0,109 0,109 0,1300,118 
1 1 

0,109 =92 0,124 = 8,07 , 

1 1 
0,11 = 91 012 =---

, , 8,35 

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

Setzt man wie früher ß (g + p) l2 = M mQX' so ist, wenn 
- Mmax = ßgg l2 + ßpg l2 1130 1320 1280 1670 kgm 
und (g + p)l2 8600 13030 14000 14000 15500 

ß = (:!-~)l2 0,1315 0,0868 0,101 0,0943 0,0915 0,0915 0,1192 0,1077 

1 1 1 r: 1 
ß = im Mittel 0,109 = 9.18 0,0976 = 10,25- 0,0915 = 10,9°,113<> = 8,82 
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Für das in diesem Beispiel vorkommende Verhältnis von 'e = 0,66 bis 0,77 
g 1 

sind für die Stützenmomente an den inneren Stützen ß = -üf und 

für die beiden äußeren Stützen ß = 1 zulässige Vereinfachungen. 
9 

Die entsprechenden Momente sind sonach : 

_ 1 _~<:l<_ .--;-_ _ 
J l J l'flU' .. 1 IR, 

= v ss: : 
-l:.f 1/,27 -

IA" ~ t'f' '~ilungWJ01 
- Q.z7m- ._- -

Z'c 
--------------~' 2 

___ .-J.I ~3 J' / \. 
~ ~~ __________ ~ ________ -J. ~ 

~,r-" ~ 1/' ~ 

~ilii~~;~t::::::: 
Grundriß 

.Fig. I d. 

Sowohl die Höhen h (= h' + a) als auch die Eisenquerschnitte F. 
werden größer als in den Feldern. Man hilft sich durch Verstärkungen 
(Vouten) beim Anschluß an den Unterzügen, wie nebenstehend. Der 
Mehrbedarf an Eisenquerschnitt wird durch besondere Eiseneinlagen 
gedeckt, die z. B. durch Weiterführung aus einem Felde in das andere 
erhalten werden, wie dies nebenstehende Fig. I d zeigt. 

d) Herechnung der Schubspannungen. 

Nach Gleichung (12) (S.363, Bd. I) ist (J = b-hQ - . 
ZD 

Setzt man für b = 100 cm lind für 

1'0 ist, 

, X , 0,5 h' 
hZD = h - :f = h - 3 . 

2,511,' 

3 

3Q 3Q 
T = 2;0·h' I für h' = 13 wird T = - ..... 

u 32;")0 
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Nimmt man für Tzu1 = 4 kg/qcm an, so müßte Qmax größer als 

Qb = ~250 = 4333 kg sein, wenn zur Aufnahme der Schubspannungen 

Eiseneinlagen abgebogen werden sollen. 
Für die Berechnung der größten Querkräfte unter Annahme bei

stehender ungünstiger Belastungen ergibt sich: 

für Eigengewicht Qp = )'g gl = 545 890 960 880 
für Nutzlast Qv = )'p pl = 520 770 820 800 
Ferner sind: g l = 1430 1830 1890 1890 

pl = 1106 1338 1385 1385 
Honach wird: )'y = 0,38 0,485 0,507 0,46;; 

)'1> = 0,47 0,575 0,592 0,578 
Setzt man wieder: 

1255 kg 

870 " 
2090 " 
1385 " 
0,60 " 
0,63 

y(g - p) l = "lg gl + IP pl = Qmax so ist Y = (g Q~a;-n ' 

da Qmax = Qu + Qp = 1065 1660 1780 1680 2125 kg 
(g + p)l = 2536 3168 3275 3275 3475" 

ist Y = 0,422 0,525 0,543 0,512 0,611 

Auf demselben Wege ergeben sich für die negativen Querkräfte 
die Koeffizienten b = 0,628 0,542 0,528 0,563 0,414 

Fül' den ungünstigsten Fall wird: 

Qm8x = 0,611 (g + p) 75 = 0,611(492 + 325) 4,2 = 2120 kg. 

Dieser Wert ist bei weitem kleiner als die vorstehend ermittelte Quer
kraft Qb, bis zu der der Wert von T = 4 kgqcm nicht erreicht wird. 

Man ersieht aus dieser überschlägigen Berechnung, daß ein besonderer 
Nachweis der Schubspannungen bei Platten sich erübrigt, da sie bei 
den verhältnismäßig kleinen Querkräften das zulässige Maß nie erreichen. 

Die in den Decken an den Auflagern hochgebogenen Eisen sind aus 
statischen Gründen daher nicht notwendig. Sie sind aber immer vor
handen, da man die in den Feldern an der Stelle der größten Momente 
vorhandenen Mehreisen hochführt, damit sie zur Aufnahme der nega
tiven Stützenmomente verwendet werden können. Diese Abbiegungen 
erhöhen den Schubwiderstand der Platten. 

Die Dimensionierung sowohl als auch der Spannungsnach
weis in den Platten können nach Vorstehendem durchgeführt werden 
unter der Annahme, daß sie als Träger zwischen den Unterzügen wirken. 

Da die Platte auch in der darauf senkrechten Richtung Kräfte 
überträgt, werden Verteil u ngsei8en eingelegt (8. S. 319, Bd. I). Diese 
sind um so notwendiger, je geringer der Längenunterschied der Seiten der 
Platte ist. In Fig. Id sind auch die Vertcilungseisell (v) eingetragen. 
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2. Allgemeines über 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 Stärke beträgt in der Regel 8 bis 12 cm. Größere 
Stärken werden wegen des allzu großen Eigengewichts dadurch ver
mieden, daß die Entfernungen der Unterzüge verringert werden. Wo 
dies nicht möglich ist, verwendet man andere Deckenkonstruktionen 
mit geringerem Eigengewicht. 

Liegen Platten auf Mauerwerk auf, so sind sie als Balken auf zwei 
~tützen frei aufliegend zu berechnen mit einer Stützweite, die gleich 
ist der Lichtweitc, vermehrt um die Auflagerlänge, die man in der 
l{egel gleich der Plattenstärke 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 berücksichtigen, wie dies an der 
Stelle der negativen Momente bei durchlaufenden Platten gezeigt wurde. 

Als Eiseneinlagen kommen in Frage Eisen von 7 bis 12 mm 
Durchmesser (Fe = 0,4 bis 1,2 qcm). Auf den laufenden Meter kommen 
5 bis 10 Eisen oder mehr. Die Verteil ungseisen werden in Stärken 
yon 5 bis 8 mm und in Entfernungen von 30 bis 50 cm gelegt; in der 
Mitte der Platte werden diese enger gegeneinander verlegt. Die für 
den gewöhnlichen Hochbau genügende Einbettungstiefe von 1 bis 
1,5 cm soll für feuersichere Bauten 2 bis 3 cm betragen. 

Die an den Stellen der negativen Momente über den Unterzügen 
notwendigen oberen Eisen erhält man durch Aufbiegen der zur Auf
nahme der Feldmomente nicht erforderlichen Eisen. Diese führt man 

auf eine Entfernung von ~ bis ~. in das nächste Feld, biegt sie dort 

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

lage besonderer Eisen in einer Länge von etwa i notwendig, wie dies 
in Fig. I d gezeigt wurde. 3 

In der Praxis kommt es in der Regel darauf hinaus, jedes zweite 
Eisen nach oben hin abzubiegen, so daß für die negativen Momente 
über den Unterzügen ebensoviel Eisen vorhanden sind wie für die 
größten positiven Feldmomente. 

Verstärkungen der Platten beim Anschluß an die Unterzüge 
durch V 0 u te n sind statisch nicht immer notwendig, besonders wenn 
die Unterzüge sehr breit sind, weil am Rande der Unterzüge die nega
tiven Momente MI und M 2 viel kleiner sind als Mmax über dem theore
tischen Auflagerpunkt (Fig. I e). Kleinere Vouten kann man durch 
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Abschrägen der am Unterzugsrande befindlichen Schalbretter erhalten 
(s. Fig. 1 e links). Eine andere Ausbildung für 'stärkere Vouten zeigt 
der rechte Teil der Skizze, wo die Verstärkung an der Übergangsstelle 
gleich ist der doppelten Decken
stärke. 

Eine zweite Art der im Hoch
bau vorkommenden Decken sind 
die Steineisendecken, die einer
seits das Eigengewicht der Deeken 
verringern und andcrerseits durch 
ihre größere Konstruktionshöhe und 
Hohlräume zur Erhöhung der 
Schallsicherheit dienen. (Sttlindecken 
ohne Eiseneinlagen können bis zu 
Spannweiten von 1,20 bis 1,50 m 
verwendet werden.) 

Die ersten Decken dieser Art 
bestanden darin, daß volle oder F ' 1 Jg. e. 
durchlochte Ziegelsteine mit den Ab-
messungen von etwa 10 X 15 X 25 cm und hoher Druckfestigkeit 
verwendet wurden. In die zwischen den Steinen befindlichen genügend 
breiten Fugen kamen, in Mörtel gebettet, Bandeisen oder Rund
eisen. Darüber kam eine 2 bis 3 cm starke Mörtelschichte. 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
stizitätskoeffizienten für das Steinmaterial wurde n = 25 gewählt. 
Zur Aufnahme der negativen Momente über den Auflagern der Decke 
ist es notwendig, besonders in Verbindung mit Eisenbetonunterzügen 

die Steineisendecke auf eine Länge von ~ - ~ am Auflager in vollem 

Beton auszuführen. Dadurch wird auch der Querschnitt zur Aufnahme 
der Schubspannungen vergrößert, der bei den Hohlräumen der Steine 
oft nur 30 bis 40 cm auf 1 m Breite beträgt. 

Ein weiterer Schritt in der Ausbildung der Steineisendecken zur 
Erhöhung der Tragfähigkeit erfolgte durch Verstärkung der Überbeton
schichte auf 3 bis.5 cm. Da eine gute mechanische Verbindung mit 
den Steinen erforderlich ist, entstanden eine große Zahl von Steinformen 
aus ve!"Schiedenem Material, die in der Praxis durch Musterschutz oder 
Patente als "Deckensysteme" in Erscheinung traten. Die gute mecha
nische Verbindung zwischen den Steinen und dem überbeton wurde 
durch Naßmachen der Steine und mit Hilfe der in diesen enthaltenen 
Nuten erreicht. 
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Je stärker die Überbetonschichte wird, desto mehr nähert sich die 
Decke einer Eisenbetondecke, bei der der Beton der Zugzone durch 
leichteres Material mit Hohlräumen ersetzt wird. Das Material der 
Steine braucht dann keine hohe Druckfestigkeit zu besitzen. Die Fugen 
zwischen den einzelnen Steinen müssen genügend groß sein, damit die 
Eiseneinlagen gut von Mörtel oder Beton eingehüllt werden. Ver
schiedene Steinformen sind unten mit einem Fuß versehen, der die 
Fugen verdecken soll. 

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

Was die EiseneinlageIl hetrifft, 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 großen Zahl der Steineisendecken sei ein Beispiel in Fig. 2 a 
dargestellt. Die Tonhohlsteine (nach dem Erfinder Ackermann-Steine 

Fig.2:1. 

genannt) sind his zu 20 cm zweiteilig wie in der Figur, bei größeren 
vierteilig. Durch die Vorsprünge an den Außenflächen der Steine wird 
eine mechanische Befestigung mit dem Beton erzielt. 

Die dritte Art von Decken im Hochbau sind die Decken mit 
Hohlräumen. Hier unterscheidet man zwischen Hohlkörperdecken 
und Hoh1decken. Zu ersteren gehören auch die Steineisendecken. 
Die Hohlkörper aus Ziegel, Beton oder aus einem anderen Material 
dienen zur Verringerung des Eigengewichtes der Decke. Nur selten 
wird die obere Wandung der Hohlkörper bei sehr hoher Druckfestig
keit des Materials zur Aufnahme der Druckspannungen mit heran
gezogen. In der Regel sind es :Füllkörper mit sehr geringem Eigen
gewicht, die den ganzen Zuggurt ausfüllen. Zur Aufnahme 4der Druck
kräfte dwnt die über den Hohlkörpern vorhandene Retonschichte; zur 
Aufnahme der Zugkräfte dienen dic Eiseneinlagen, die in den Fugen 
zwischen den Hohlkörpern eingebettet sind. Ein Beispiel für einc 
Hohlkörperdecke mit geringem Eigengewicht ist die in Fig. 2b 
dargestellte mit Bi ms beto nhohlsteinen. Diese Steine werden in Höhen 
von 12 bis 26 Cln bei einer Tiefe von 20 cm hergestellt; ein anderes 
Beispiel zeigt :Fig. 2c mit Tonhohlsteinen. 

Während die Hohlkörperdecken nur für geringe Belastungen 
und bis zu Spannweiten von 6-7 m in Betracht kommen, können die 
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Hohldec ke II auch für größere Belastungen, wie sie z. B. bei Fabrik
bauten vorkommen, angewendet werden. 

Hier sind zu nennen die Eisenbetonri ppendec ken, bestehend 
aus Rippen von 5 bis'lO em Breite in einer Entfernung von 50 bis 60 em 

00 oc 
25 

Fig.2b. 

und einer Konstrukt,ionshöhe von 20 cm und höher. Die die Rippen 
verbindende Platte kann bis zu einer Mindeststärke von 5 cm aus
gebildet werden. 

Hier können zur Herstellung der Hohlräume hölzerne, eiserne u. a. 
Formen verwendet werden, deren fabrikmäßige Herstellung die Scha
lungskosten erheblich verringern kann. 

Fig.2e. 

Ein Beispiel für die Verwendung eiserner Hohlkörper ist in Fig.2d 
ersichtlich. 

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

Fig.2d. 

60 cm voneinander entfernt sind. Durch Längshölzer werden die Scha
blonen verbunden und bilden das Gerüste für Baculagewebe, auf die 
Dachpappe gelegt wird. Dadurch ist die Form der Betonrippen fest
gelegt. Nach dem Erhärten wird das Gerippe entfernt und das Ba-
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culagewebe, das mit den Hippen verankert ist, mit Vorteil als Putz
träger verwendet. 

Die Berechnung der Hohldecken oder Rippendecken ist dieselbe 
wie bei Eisenbetondecken. Bei der Berechnung der Steineisen- oder 
Ho h! k ö r perdecken bedient man sich nachfolgender Näh e r u ng s-

pl2 
rechnung. Man nimmt für die Momente der Mittelfelder MI = -W-

und für die Endfelder M z = p~2 als konstante Werte an. Diese Werte 

sind größer als die für die Eisenbetondecken gewählten Momente, was 

Fig.2e. 

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

hei einer Stärke der Steine von 10 12 15 18 cm 

beträgt das Steingewicht ,. HO 132 1605 198kgjqm2, 

die Stärke der Aufbetonierung von .5 cm 120 120 120 120 
" 

Hierzu kommt für Putz und Belag 60 60 60 60 

Somit erhält man für das Eigengewicht 290 312 345 378 

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

Wählt man 0bd = 35 kg/qcm und o. = 1000 kg/qcm, so ergibt sich 
nach Gleichung 2) und der Zusammenstellung 11: 

h' =0,490V~ und Fe = 0,00222 yMb-; X = 0,266h'. 

Für den Deckenzug D27 bis Dai (Fig. Ja) ergibt sich bei einer 
Nutzlast p = 325 kg/m, einer Breite b = 100 cm und einer Überbeton
stärke von 5 cm: 
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Der Nachweis uer Schubspallnun
gen erübrigt sich aus denselben Grün
den wie bei Eisenbetonplatten. 

Jedoch ersetzt man beim Anschluß 
an die Unterzüge die Steine durch 
Beton, wie aus beistehender Fig. 2f 
ersichtlich ist, soweit wie die negati
ven Stützenmomente reichen (etwa 

! -!). Beim Hochführen einzelner 

Eisen erzielt man durch die schrägen 
Aufbiegungen einen größeren Schub
widerstand. 

Endlich sind noch diejenigen Dek
ken zu nennen, die sich aus fa bri k-

Fig.2f. 

mäßig 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. 2 g) und die Siegwart-Balkendecke 
(Fig. 2h). 

_.~-----_ .. _~---~ 

Die Vorteile dieser Decken bestehen 
darin, daß die Balken unter guter 
Aufsicht und von geschulten Arbeitern 
sorgfältig in der Fabrik hergestellt 
werden können. Ferner tritt eine 
Verringerung der Schalungskosten ein, 
und der Bau der Decken kann rascher 
voranschreiten. 
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Nachteilig ist die Notwendigkeit 
eines großen Lagers, der Transport und 
die Schwierigkeit, eine vollkommene 
Verbindung der Einzelteile zu erzielen. 

Schließlich 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 Steineisendeckell 
vorkommen. Bei der Verwendung von einfachen Lochsteinen wird 
es kaum möglich sein, ein Eindringen des Betons in die Hohlräume 
zu verhindern, wodurch ein Verlm;t an Betonmaterial und eine Er
höhung des Eigengewichtes eintritt. Dies führte zur Verwendllng von 
allseits geschlossenen Hohlsteinen. 

1;~~Jt': t ~ ?f' -11 "L;l 

y • ' /'i . . fW • 
b -

Längssch nitt. li'ig. :2g. Quersch llitt. 

Eine Nähcrungsberechnullg für Decken, die in beiden Rich
tungen tragfähige Eiseneinlagen besitzen, geht von der Annahme aus, 
daß die Durchbiegung in der lVIitte für beide Belastungsrichtungen 
gleich ist und daß man die Belastung im umgekehrten Verhältnis zu 
den vierten Potenzen der Spannweiten verteilt. 

Längsschnitt. Fig. 2h. Querschnitt. 

Bei dieser Näherung werden diese Decken rationell für q uadra
tische Grundrisse. Ist z. B. eine Seite das F/2fache der anderen Seite, 
so kommt auf die kürzere Seite so viel von der Gesamtlast, daß 
man zweckmäßiger von dieser Art Decken absieht. 

I 
~ 

~ I~~~~ ~~ ~;~ g ~ ~ . ~~~ ~~ ~ ~ 
!'>o " 8110--fir /,t. 
~ C). l 

\w~ 
-< - Q. >-
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Fig.3a. 

, ~ 

6.30 
It' 
l 

Ein Bei 8 pie I 
für eine durchlaufende, 
kreuzweise bewehrte 
Eisenbetondecke mit 

den Spannweiten 
la = 6,30 m in der Rich
tung a und in der ande
ren Richtung lb = 6,0 m 
(Fig. 3a). Die Decke 
wurde 18 cm stark an
genommen bei einer 
Nutzlast von 250 kgqm. 
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Das Eigengewicht der Platte ist: 0,18. 2400 = 432 kg/qm 
Deckenputz . . . . . . 20 " 
Estrich. . . . . . . . 60 

ständige Belastung . 
Nutzlast ..... 

. g = 512 kgjqm 

. P = 250 " 
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Die Näherungsberechnung nimmt die Verteilung der Lasten nach der: 

Richtung a: (g + P)a = (g + p) . -6,346~~6~04- = (g + p) . 0,45 

" b: (g + P)b = (g + p) • 0,55 . 
Für die Richtung a wird mit Hilfe der Winklerschen Zahlen: 

M a = (0,07. 512 + 0,096 . 250) . 0,45 . 6,3 2 = 1070 mkg. 
Die gewählten Abmessungen sind: 

h = 18,0 em h' = h - a = 15,5 em 
8010 rn/rn = 6,28 qem 2• 

Der Spannungsnachweis ergibt: 

= 10· 6,28 [1./1 _2 . 100 . 15,5 _ IJ = 3 8 
x 100 . + 10 . 6 28 ' cm , 

2·10700 
(/bd = ~~~ 3 8 = 39,7 kgjqcm 

100·3,8 (15,5 --t) 
107000 

~~~~---::--c::-- = 1200 kgjqcm. 

6 28 . (15 5 - ~-'~) , , 3 

In der Richtung b bilde die Platte das Endfeld eines über fünf 
Stützen durchlaufenden Trägers: 

Mb = (0,077·512 + 0,1 . 250) . 0,;')5 . 6,0 2 = 1270 mkg. 
Die gewählten Abmessungen sind: 

h = 18,0 em h - a = 15,5 em 
90 10 mm = 7,07 qcm. 

Der Spannungsnachweis ergibt hier: 

x = _~ ___ 7,Q~ [1/1 + ~}o~~~] - 1] = 4 '> cm 
100 r 10 . 7,07 ,~ 

2·127000 
(Jbd = 4 2 = 40,0 kgjqem 

100 . 42 (16 5 - ~-) , , 3 

127000 
(Je = 42 = 1190 kgjqcm. 

7 07 (16 5 - -,--) , , 3 

Pr 0 b s t, Vorlesungen über Eisenbeton. H. 3 
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Das Stützenmoment in Richtung a ist: 

M~ = 0,125 (512 + 250) . 0,45 . 6,3 2 = -1700 mkg. 

Die Deckenstärke wird hier um die Stärke der Voute (6 cm) größer: 

h = 18 + 6 = 24 cm h - a = 22,5 cm. 
Gewählt: 

10 010 mim = 7,85 qcm. 

Der Spannungsnachweis ergibt: 

x = 10· 7~~ [I/~ +~: 100 .~2,5. _ 11 = 5,2 cm 
100 V 10 . 7,85 .I 

2·170000 
(Jhd = ---~ ( .. ~--5-,--C-2-) = 31,5 kgjqcm 

100 . ,),2 22,a - 3-

Öl' = 
170000 

_._--------"-----

( 52) 7,85 22,5 - . ~ 
= 1040 kgjqcm. 

Das Stützenmoment in Richtung b ergibt sich: 

M~ = (0,107· 512 + 0,121 . 250) . 0,55 . 6,0 2 = -1680 mkg, 

daher dieselben Abmessungen wie in der Richtung a. 

Srlilli/t "b'· . 

Fig.3b. 

Ein Beis pie I für eine kreuzweise bewehrte Hohlsteindec ke unter 
denselben Voraussetzungen wie vorher (Fig.3b). 

Bei denselben Spannweiten ergibt sich eine Belastung: 

überbeton 0,05 . 2200 = 110 kg/qm 
Hohlsteine einschl. Betonrippen = 150 
Deckenputz .... . = 20 
Estrich ...... . = 60 " 

Eigengewicht 
Nutzlast _ . . 

g = 340 kg/qm 
p = 250 
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Sonach wird das Moment in der Richtung a: 

M a = (0,07.340 + 0,096 . 250) . 0,45 . 6,3 2 = 850 mkg 
pro Rippe M, = 850·0,29 = 245 mkg. 

Bei einer Steinhöhe von 15 cm und der Stärke des überbetons von 
5 cm ist die nutzbare Höhe h' = 15 + 5 - 3 = 17,0 cm. Die Eisen
einlage pro Rippe wird mit 1 0 14 mm = 1,54 qcm angenommen. Der 
Spannungsnachweis ergibt dann: 

x = 10~~54 fl/-1-+-2=-' 2C:-9~. ~2,~ - 11 = 3,7 cm. 
29 l· 10· 1,54 

Die Nullinie fällt noch in den Überbeton: 

2·24500 
abd = (---3=-=7)C- = 29,0 kgjqcm 

29 . 3 7 17 ° - --~ , , 3 

24500 
a. = ---c- -37 = 1010 kg/qcm. 

1 54 (17 ° - -'--) " , 3 

In der Richtung bist 

Mb = (0,077·340 + 0,1·250) . 0,55.6,0 2 = 1010 mkg; 
pro Rippe M,= 1010 . 0,29 = 293 mkg. 

Bei einer nutzbaren Höhe h' = 15 +5 -1,7 = 18,3 cm; 

Eiseneinlage pro Rippe I 0 14 mm = 1,54 qcm. 

Der Spannungsnachweis ist wie folgt: 

x=1O·1,54[li1 2.29.18,3 1]- 9 
-2g- r + 10. 1,54 -- - - 3, cm 

2·29300 _ 
abd = ( 3,9 = 30,.) kgjqcm 

29·3 9 18 3 - ----) , , 3 

29300 
a. = ( 39) = 1120 kg/qcm. 

154 183 --~ , , 3 

Das Stützenmoment in der Richtung a ist: 

M~ = 0,125 (340 + 250) . 0,45 . 6,3 2 = 1317 mkg. 
Im Bereich der negativen Momente ist an Stelle der Hohlsteine Voll
beton vorgesehen. Die nutzbare Höhe h' = 20 - 1,6 = 18,4 cm; ge
wählt wurden Eiseneinlagen 0 12 mm i. Abstande e = 14,5 cm, also 
pro 100 cm Platte 

3* 
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Der Spannungsnachweis ist: 

x = 10· 7,8 [1./~---2' 100·18,4 _ 1] = 46 cm 
100 . + 10·7,8 ' 

2·131700 
0bd = -----.. -------.-- = 34,0 kgjqcm 

100 . 4 6 (18 4 _ 4,~) , , 3 

131700 
(je = ( 46) = 1000 kgjqcm. 

7 8 184- '-, , 3 

Das Stützenmoment in Richtung bist: 

M~ = (0,107·340 + 0,121 .250) . 0,55 . 6,0 2 = 1317 mkg. 

Die Dimensionierung erfolgt wie in Richtung a. 
Fü~ die Berechnung der Schubspannungen an den Endauflagern 

bestimmt man die Querkräfte. In der Richtung a: 

A a = 0,375 (340 + 250) . 0,45 . 6,3 = 630 kg. 

In der Richtung b: 

Ab = 0,39 (340 + 250) . 0,55 . 6,0 = 760 kg. 

Die größere Auflagerkraft in Richtung b ergibt pro Rippe: 

A~ = 760 . 0,29 = 220 kg. 

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

220 
1 = -.------- = 3,2 kgjqcm. 

4 (18,3 _ 3~9) 

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

Wir sehen aus dem Vorstehenden, daß es sieh um grobe Annähe
rungen handelt, die zum Teil von den tatsächlichen Verhältnissen sehr 
erheblich abweichen. Für die Berechnung von Hohlsteindecken wird 
man sich mit dieser Methode begnügen können, nicht aber für Eisen
hetondecken. Auf diese Aufgabe wird bei der Besprechung der träger
losen Decken noch zurückgekommen. 

3. Konstruktion und Berechnung der Unterzüge. 
Wie in Band I an Hand der Versuche gezeigt wurde, darf man 

auf eine Mitwirkung der Platten bis zu 1/3 der Spannweite der Unter
züge rechnen. In der Regel wird die mitwirkende Plattenbreite B 
kleiner als 1/3 der Spannweite sein, weil die Unterzüge näher aneinan-



Konstruktion und Berechnung der Unterzüge. 37 

der liegen. Bei großen Spannweiten und dünnen Platten wird zu unter
suchen sein, ob und wieweit auf eine Mitwirkung der Platten gerech
netwerdendarf(Bd.I,S.401). 

Die Wirkungsweise der 3,1 

Unterzüge im Rahmen der 7II 

ganzen Konstruktion ist we
niger einfach, als sie meist So 
für die Berechnung ange
nommen wird. Es ist daher 
notwendig, die Wirkung der 
Unterzüge im Zusammen
hang mit den anderen Ele- .s;. 
menten der Stockwerksrah

, 

f 

men zu betrachten. 

1 

Aus dem nebenstehend 
skizzierten Gerippe (Fig. 4a) 
des ganzen Tragwerkes be- ~ 

trachten wir den Unterzug 
U:I der Decke über dem 
11. Obergeschoß als Glied des Sk 
Stockwerksrahmens. 

, 

Eine genaue Untersu
chung des Stockwerksrah-

Vo 

Ur 

s/ 

s,z 
k 

mens ist z. B. von Strassner 1) durch
geführt worden, auf die an dieser Stelle 
besonders verwiesen werde. 

Die Berechnung des vorliegenden 
Beispiels als Rahmenkörper, der einmal 
fest eingespannt (Fig.4b), das an
dere Mal gele n kig gelagert ist (Fig. 4c), 
wurde unter der Voraussetzung durch
geführt, daß die durch die Decken über
tragene Last so in Rechnung gesetzt 
wird, als wären die Decken frei aufge
lagert. Ferner wurde angenommen, daß 
dieLagederstatischenAchse, welche 

S~ 

30 2 
'JT 

V: 

s~ 

0rz 

si 

Ur" 

lIe 

vI vi 

si s; 

Fig.4a. 

Fig.4b. 

Fig.4c. 
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die Schwerpunkte aller wirksamen Querschnittsflächen verbindet, 
mit der Schwerachse des ideellen homogenen Betonquerschnittes zu-
sammenfällt. 

1) Beiträge zur Theorie kontinuierlicher Eisenbetonkonstruktionen besonders 
der mehrslöckigen Rahmen usw. 1912 und Neuere Methoden zur Statik der 
Rahmentragwerke und der elastischen Bogenträger. 1916; heide Werke im 
Verlage Ernst & Sohn. Berlin. 
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Bezeichne: 
Uh, Uh und Uh 
S}b ~I' Sh, Sh 

die Querschnitte der Unterzüge; 
die dazugehörenden Stützen im zweiten Ober
geschoß; 

und S}ll' 8}1l' Shb S}ll die entsprechenden Stützen im dritten Ober
geschoß, 

so ergeben sich z. B. für die in Fig. 4d angenommenen Querschnitte 
die QuerschnittsflächenP, die statischen Momente So, die Schwer-, 

'4'\il 
s.' 

~ .....,~ s.l 
111 • :i:~ I:J 

UD' I 1.:0' 1/.1 

- r I - -------- --

~'" I 
j, ,,,S ~~ '!)' 6,95 - I sj 5."5 -s.l I .. 

=t: =t:~ 11 1 , 

- JO -

~'D·;{ . ' ~'i l' ~ 

• :;IX " I 

Jf . 1 J 
25-

15 

Fig.4d. 

punktlagen x lind die 
folgt: 

Trägheitsmomente J x auf die Bezugsachse wIe 

Querschnitt F in 
CIIl 2 

14·220 3080 

46·30 1380 

10 . 40 (nF.) 400 
--.F =4860 

St. Moment So in 
cm3 

3080 . 7 = 21 560 

1380·37 = 51100 

400 . 5.5 = 22000 

Trägheitsmoment J o in 
cm4 

~~. 143 = 174000 
3 ' 

330 . 6()3, = 2160 000 

10.40.552 = 1210000 
---s;; = 94 660 J 0 = 3544000 

So 94660 
x = F = 4860 = 19,4cm; 

Fx2 =4860.19,42 = 1830000 
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Für Uh, Qh werden J., geschätzt mit 0,82 J o von U}f 
354 

S}/ hat ein J., = -f2 = 125 500 

+ 10· 12,57 . 142 = 24 600 

und Sh: hat ein 

J I = 150 100 cm4 

2.')1 

J x = 12 = 32 500 

+ 10· 6,16'10,52 = 6800 
39300cm4 
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Die vorstehend berechneten Querschnitte sind dem ausgeführten 
Beispiel entnommen und sind unter Zugrundelegung der allgemein üb
lichen und zulässigen Berechnungsmethoden ermittelt worden, wenn 
Unterzüge und Stützen als getrennte Konstruktionseinheiten betrachtet 
werden. 

Bei der Berechnung der Trägheitsmomente der in Betracht ge
zogenen Unterzüge und Stützen wird angenommen, daß es sich um 
ideelle homogene und nicht gerissene Betonquerschnitte handelt, bei 
denen der Eisenquerschnitt mit dem nfachen 'Vert eingesetzt wurde. 

Wir haben hier die Trägheitsmomente für je einen Stützenquer
schnitt und für den Unterzugsquerschnitt in Feldmitte berechnet. 
Diese Werte müssen sich ändern, wenn die Lage und die Zahl der Eisen 
im Querschnitt sich ändern, wie dies z. B. bei den Unterzügen gegen 
das Auflager hin der Fall ist. Sie ändern sich ferner mit der gegen die 
Auflager zunehmenden Querschnittshöhe, und wenn auf die Mitwirkung 
der Zugspannungen im Beton verzichtet wird. Daraus folgt, daß man 
für den Verlauf der Trägheitsmomente über die ganze Länge des Trägers 
kaum einen ganz zuverlässigen Ausdruck finden wird, der den tatsäch
lichen Verhältnissen Rechnung trägt. Auch die Annahme eines Mittel
wertes aus den Trägheitsmomenten 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 Trägheitsmomentes. 

In dem Zahlenbeispiel kommt ferner klar zum Ausdruck, daß nicht 
nur die Berechnung der Schwerpunktsachse und damit der statischen 
Achse sowohl als auch die Bestimmung von Fund J mit den tatsäch
lichen Verhältnissen nur schwer in Übereinstimmung zu bringen sein 
wird. 

Bedenkt man ferner, daß der Elastizitätsmodul Eb d mit der Span
nung veränderlich ist, so ist damit eine weitere Unsicherheit in der 
Berechnung der statisch unbestimmten Träger gekennzeichnet. 

Unter den vorher angeführten Voraussetzungen wurde der Verlauf 
der charakteristischen Momente für den Unterzug Uh bestimmt als 
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Glied eines 'kontinuierlichen Trägers, eines gelenkigen und eines fest 
eingespannten Rahmens. In den beiden letzten Fällen wurden die 
Nebenmomente nicht berücksichtigt, die dadurch entstehen, daß sieh 
die Knotenpunkte infolge der dort auftretenden, aus der Momentenüber
tragung resultierenden Horizontalkräfte verschieben. (Außerdem wären 
noch Zuschläge infolge der Normal- und Querkräfte hinzuzufügen.) 
Doch sind diese Einflüsse prozentual gering und haben dieselbe Be
deutung wie die Nebenspannungen bei Eisenkonstruktionen. 

Für die Knotenmomente ergaben sich in dem vorstehendem 
:Falle folgende cX-Werte: 

bei fest eingesp. Rahmen; 
für Eigengewicht: cXg = 

+ 
1 . 

für Nutzlast: cXp = 

bei Gelenkrahmen 

+ 
1 

12,35' 

u. b. kont. Trägern 

+ 
1 

124; , 

1 1 1 1 1 1 
148 12,3; 97,3 1l,0 ; 98,5 1l,0' 

Für Eigengewicht ist der Unterschied für cXg in allen drei Fällen 
gering. Größer ist der Unterschied für cXp bei Nutzlasten. Das 
größte Auflagermoment ergibt sich bei der Bereehnung nach der Theorie 
der kontinuierliehen Träger, das kleinste beim eingespannten Rahmen. 
Der Unterschied würde beträehtlieh größer werden, wenn die Trägheits
momente von Unterzügen und Stützen nicht so versehieden groß werden 
wie in vorliegendem Beispiel. Mit zunehmender Stärke der Stützen würde 
deren Trägheitsmoment größer werden und sich demjenigen der Unter
züge nähern, wodurch der Unterschied in den größten Momenten bei 
den drei Konstruktionsarten und den entsprechenden Koeffizienten 
weit mehr in die Augen fallen würden. 

Für die Feldmomente ergaben die Berechnungen nachfolgende 
Koeffizienten: 
bei fest eingesp. Rahmen; bei Gelellkrahmen u. b. konto Trägern 
für Eigengewicht: cXg = 

+ + + 
1 1 1 

19,8 22,7 22,6 
für Nutzlast: cXp = 

1 1 1 1 1 1 
- ~-- 38,0; 33,1 . 15,4 68,5' 14,2 13,4 

Auch hier sind Unterschiede zu verzeiehnen, für Eigengewicht 
weniger als für Nutzlast. Am kleinsten werden die Momente beim fest 
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eingespannten Rahmen, am größten beim kontinuierlichen Träger, wie 
zu erwarten war. 

Diese vorangehenden Vergleichs berechnungen beziehen sich 
auf einen ganz bestimmten Fall. Die Endergebnisse, wie sie im vor
stehenden durch Nebeneinanderstellung der Koeffizienten LX zum Aus
druck kommen, zeigen, daß die sehr umständliche Berechnung der 
Unterzüge als Glied des ganzen Tragwerkes nicht gerecht
fertigt erscheint, besonders wenn man bedenkt, daß die Annahmen 
für die statische Achse und für die Trägheitsmomente nicht 
mit den tatsächlichen Verhältnissen übereinstimmen. Berechnet man 
bei Stockwerksrahmen mit hohen Stockwerken auch den Einfluß der 
Windkräfte, berücksichtigt man ferner die durch die Temperatur
veränderungen hervorgerufenen Zusatzmomente, so werden die der 
Bemessung der Querschnitte zugrunde zu legenden Momente nicht 
unbeträchtlich erhöht. Man wird daher in unserem Falle von den 
Ergebnissen der genauen Berechnung nur wenig abweichen, wenn man 
folgende Werte annimmt: 

Für die Unterzüge wird bei Eigengewicht das Moment über 
g l2 g l2 

den Stützen MI = - 12 bis - 10 und für das Feldmoment M 2 bis zu 

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

Je mehr sich das Trägheitsmoment der Stützen demjenigen des Unter
zuges nähert, je breiter die Stütze wird, desto kleiner kann LX ge
wählt werden. 

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

für das Auflagermoment : 
pl2. pl2 

M =--- bIS---
11 10 

pl2 . pl2 
M =-- bIS~-

16 13 . für das Feldmoment : 

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

Bei sehr großen Feldweiten und hohen Belastungen wird 
sich für die Unterzüge zur Ermittlung der Momente und Quer
kräfte für die ungünstigsten Lastverteilungen die Annahme der Wir
kung kontinuierlicher Träger empfehlen. Dabei ist zu beachten, daß 
diese Werte größer sind als die wirklich auftretenden und daß 
die erzielte Sicherheit damit wächst. 

Bei kleinen Spannweiten und kleinen Belastungen kann man 
sich für die Berechnung der größten Feldmomente und Auflager
momente mit Vorteil der vorher angegebenen Durchschnittskoeffizienten 
bedienen. 
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.. 
Eine sehr gute übersicht 

über die Verteilung der bei 
~.... den Unterzügen wirkenden 

~tlll!~~~~~I~r~~~1 Momente innerhalb eines Stockwerksrah mens 
gibt das in den österreichi
schen Vorschriften enthal
tene Näherungsverfah
ren. 

Für die Knoten- (Auf
lager) Momente Mi wer
den die Unterzüge als 
vollkommen eingespannt 
gerechnet. 

Die abwärts biegenden 
Feld mo me n te M z in den 
Mittelfeldern werden mit 
~ Mi berechnet, unter der 
Annahme teilweiser Ein

.;: spannung. Hierbei soll eine 
ci: Einspannung an den End
~ stützen nicht berücksich

tigt werden. 
Für die Stützen wer

den die Momentennull
punkte in den unteren 
Drittelpunkten angenom
men. Für die Einspann
momente K am Kopfe 
werden die vollen Ein
spannmomente Mi der an
schließenden Balken bei 

ungünstigster Feldhela
stung angenommen. Das 
Einspannmoment F am 
Fuß der Stütze wird mit 
K 
- gerechnet. 
2 

Da in jedem Knoten die 
Summe der Momente gleich 
Null sein muß, ergibt sich 

daraus eine ,Beziehung zwischen Säulen- und Balkenmomenten. 
Die ungünstigsten Momente der Balken entstehen bei Vollbelastung 
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der Felder, die größten Beanspruchungen der Säulen bei dem größten 
Unterschied der Einspannmomente der benachbarten Balken, d. i. wenn 
ein Balkenfeld belastet, das Nachbarfeld unbelastet ist. 

Die Querkräfte sollen wie bei durchlaufenden Trägern berechnet 
werden. 

In Fig. 4e ist für unser Beispiel auf Grund des vorstehend be
schriebenen Näherungsverfahrens der Verlauf der Momente aufgetragen. 

Wir wollen diese Darstellung zum Ausgang unsere.r Betrachtungen 
über die Bemessung dcr Querschnitte für die Unterzüge und die 
Stützen machen. 

I"egt man den T-Querschnitt in l!'ig. 4d der Berechnung des Eigen
gewichtes zugrunde (unter Vernachlässigung der Eiseneinlagen), nimmt 
man ferner die Nutzlast mit 325 kgjqm an bei einer Binderentfernung 
von 4,10 m, so ergeben sich für die 

Öffnungen 
bei den Spannweiten 

Eigenlast g = 2400(4,10·0,14+0,30·0,46) 
Nutzlast p = 325 ·4,10 

II und l2 
5,45 6,95 m 

1 710 1 7l0kg/lfdm 
1332 1332 " 

g+p 3042 3042 " 
g l2 = 50 800 82 600 kgm 
p l2 = 39 600 64 400 " 
(g + p) l2 = 90 400 147000 " 

Das Knotenmoment im Balken bei vollständiger Einspannung ist 

infolge Eigenlast gM! = i: = 4230 6880 kgm 

pl2 
in folge Nutzlast pM1 = 12 = 3300 5370 " 

M - (g +12!~ - 7530 12250 
!max - 12 - " 

Bei teilweiser Einspannung ist M a = -~ MI und das Knotenmoment 
infolge 

Eigenlast 9 M 2 = 2820 4580kgm 
infolge Nutzlast pM 'I. = 2200 3580 " 

M 2max 5020 8160 
" 

Beim einfachen Träger ist Mg = g ~2 = 6350 10300 " 
pt2 

4950 8050 Mp=g = " 
Mg + M" = Mmax = 11 300 18 380 kgm 

Danach ist nach Fig. 20 in der Öffnung II Mmax = 8900 kgm 
in der Öffnung l2 M max = 10220 kgm. 



Konstruktion eines Wohn- und Geschäftshauses. 

Diese beiden Werte für M max legen wir der Querschnittsbemessung 
in der Feldmitte der Unterzüge U; - 3 zugrunde; in der Öffnung 12 ist 

1 
M = 10220 kgm = -~- (g + p) 12 . in den Öffnungen 11 und 13 ist 

mu 1~4' 

1 
Mmax = 8900 kgm = 10 1 (g + p) 12 • , 

Für die Querschnitte über den Auflagern verwenden wir die 
Auflagermomente der Unterzüge M 1max ' über den Endstützen 

Am 801 I C/!F 0 'l11 
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Fig. 4f. 

ist sonach M lIl1aX = - 7530 kgm und über den Mittelstützen ist 
M 1max = -12250 kgm, was in beiden Fällen dem Einspannungskoeffi-

. ß 1 . h zrenten . = -12- entspnc t. 

In den Stützen treten Biegungsmomente auf, deren Größe sich 
nach dem Näherungsverfahren wie folgt ergibt: 

Im oberen Geschoß ist in A; 
das Kopfmoment K = 7530 

das ]<'ußmoment F = 3765 

in B 
8020 
4010 
in B 
8345 
2330 

650 kgm 
325 

Im unteren Geschoß ist in A; 
das Kopfmoment K = 5415 

das Fußmoment F = 2707 
4660 
4172 

(Diese Werte ergeben sich bei der Belastung nach Fig. 4 f.) 

" 

Die Querkräfte ergeben ihre Größtwerte Qmnx = 0,6 (g + p) 1. 
Sonach ist im Endfeld Qmax = 0,6' 3042 . 5,45 = 10 000 kg 

im Mittelfeld = 0,6 . 3042 . 6,95 = 12700 kg. 

a) Querschnittsbemessung der Unterzüge. 

Entscheidend für die Querschnittsbemessung sind in jedem Felde 
jeweils die Mitten- und Auflagerquerschnitte; letztere müssen große 
Querkräfte und Momente, erstere in der Hauptsache nur Momente auf
nehmen. Am besten legt man zuerst den Mittenquerschnitt fest, da 
dieser für die Gestaltung des I~aumes in erster Linie entscheidend ist. 
Hierbei ist zu beachten, daß die Stegbreite b der Unterzüge aus kon-
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struktiven Gründen, insbesonders mit Rücksicht auf eine gute Ver
teilung der Eiseneinlagen, ein gewisses Mindestmaß nicht unterschrei
ten darf. Die eventuell notwendige Vergrößerung der Auflagerquer
schnitte infolge der negativen Momente muß dem Mittelqnerschnitt 
angepaßt werden. 

Die Gleichungen (24) bis (37), S.38lff. im 1. Bd., gestatten bei 
gegebenen Abmessungen der Unterzüge die in Beton und Eisen auf
tretenden Spannungen zu ermitteln. 

Angenommen, der Querschnitt des Unterzuges Uh habe die 
Abmessungen von Fig. 4d, wobei die mitwirkende Plattenbreite 
B = 120 cm gewählt wird. Wenn auch mit der Mitwirkung einer größeren 
Plattenbreite gerechnet werden kann, so wird mit Rücksicht auf die 
geringe Breite und Höhe des Trägers für die Berechnung B nur gleich 
der doppelten Höhe h gesetzt. 

Das größte Feldmoment wird nach dem Näherungsverfahren mit 
M max = 10220 kgm eingesetzt; die Binderentfernung betrage 4,10 m. 

Danach ergibt der Spannungsnachweis für Uh unter Vernach
lässigung des auf Zug beanspruchten Querschnittsteiles des Betons: 

Nach Gleichung (33), Bd. I, ist 

~ Bd - bd + nFe r_ 1 Vi b[Bd2 - bd2 + 2nFeh']1 
x - b l + 1 + [nFe + d(B - b)]2 J' 

wenn angenommen wird, daß x> d ist. 
Für n = 10 wird 

= (120 - 30) 14 + 10· 40[_1 l/ 30[142(120 - 30)+ 20.40.55]1 = 166 
x 30 + 1 + [10.40 + 14(120 - 30)]2 J ' 

x = 16,6 cm (> d = 14), wie angenommen. 
Das Trägheitsmoment Jz des wirksamen Querschnittes ist: 

Bx3 (B-b)(x-d)3 , 
J x = 3- - ---3-- + nFe(h - X)2 = 

120.16,63 

3 

= 772270 cm' . 

Es wird dann: 

90.2,63 

3 + 10 . 40 (55 - 16,6)2 = 

Mx 1022000 ·16,6 
°bd= Jz = 772270 "",22kgjqcm, 

a = '!". M(h' - x) = 10 ·1022000·38,4 = 507k I 
e Jz 772270 g qcm . 
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Berechnet man x nach Gleichung (35) unter Vernachlässigung des ge
drückten Steges, so wird 

Bd2 120.142 
-~- + nh' l' -~- + 10 . 55 . 40 
2 • 2 

x = -;Ti3 + nF. = 120.14 + 10.40 = 16,2cm, 

120 . 16,23 (120 - 30) 2,23 4 
.J = ---- - ------------ + 10.40.3882 = 704240 cm 

'" 3 3 ' , 

1022000·16,2 
O/id = 704240 = 23,5 kgjqcm , 

1022000 . 38,8 
0. = 10· 704240 = 563 kgjqcm_ 

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

Die Ergebnisse werden sich um so mehr nähern, je geringer der 
Unterschied zwischen x und d und je kleiner bund h ist. Der Span
nungsnachweis zeigt, daß die errechneten Spannungen im Beton und 
im Eisen die zulässigen nicht erreichen, daß sonach der Querschnitt 
unwirtschaftlich ist. 

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

Aus der Gleichung 0.1'. (h' - ~) = M = 1022000 erhält man für 
o. = 1200_ 

l' - 1022000 '" 17 cm 
• - 1200(55 -7)= ,8q . 

Wählt man 3020 + 4016 mm, so wird F. = 17,38 qcm. 
Will man untersuchen, ob die Nullinie in die Platte fällt, so bildet 

I Bh' . 
man zuerst -~ = - = 379 und bestImmt x nach GI. la). 

q; Fe 
Die Zusammenstellung I könnte dementsprechend erweitert werden) 

x=nrpl,/~~-2 --llh'= 10 11/1+~379-1155=12,8cm. 
nf[' 379 V 10 J 

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

2M 2·1022000 
0bd = -- = --------------- '" 26 kgjqem , 

XB(h' _§) 12,8.120(55 - 4,3) 

M 1022000 
O.~ = 1738.507 = 1160kgjcm. F.(h' - ;) , , 
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Würde man auch noch h verkleinern, so könnten die Betondruck
spannungen besser ausgenutzt werden. Es empfiehlt sich aber nicht, 
bei der großen Spannweite des Unterzugs U~I h kleiner als 60 cm zu 
wählen, weil dadurch ein Auftreten von Zugrissen in der Feldmitte 
gefördert wird. 

Bei der D i m e n s ion i er u n g eines T-förmigen Querschnitts bei 
gegebenen M, 0bd, 0. ist zu beachten, daß die Stärke d durch die Be
rechnung der Platte festgelegt ist, die mit Rücksicht auf die Ent
fernung der diese tragenden Unterzüge gewählt wurde. 

Es handelt sich also um die Bestimmung der g ü n s t i g s t e n oder 
(Mindest) - H ö h e h und des dazu gehörenden Mi n des t querschnitts 
F. der Eiseneinlagen. 
Hierbei wird man beson
ders unterscheiden müs
sen, ob es sich um Unter
züge mit schmalen Rip
pen und normalen Platten
stärken oder um Unter
züge mit breiten Rippen 
und verhältnismäßig klei
nen Plattenstärken han
delt. 

Nimmt man seh r 
sc h mal e R i P pe n an 
bei normalen Plattenstär
ken, so ist zu erwarten, 
daß die N ullinie in die 
Platte hineinfällt oder daß 
x - d nur sehr klein wird. 

Fig.4g. 

t;: ... .. _ 1 ___ 1 ----- _Z 

b 
Fig.4h. 

Fällt 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 Nähe des Plattenrandes, 
so daß x - d sehr klein wird (Fig.4g), so wird hZD nur wenig ver

d 
schieden sein von h' --:f . 

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

Unter Vernachlässigung 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 (3 X - 2d) 

Y=a"(2x-d) ............. 3a) 

dann wird 

h = h' _ = h' _ d (3 x - 2 d) 
ZD Y 3(2x-d) ........ 3b) 

und M 
(Je = "---."". -

FehZD 

(Je = nObd (h' - x) 

x 
Zusammen-

1 B h' 
cp=F;; 

Für n = 10 

! 1 s, = 0,10 I 8. = 0,15 I 8. = 0,20 I 8, = 0,30 I :: = r~~-'I 1 ~~" 8, '"' 8, I" 8, ,n 8, I I" 

0,01000 100 0,525 9,05 0,445 12,46 0,400 15,00 0,363 17,56 0,360 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 19,86 338 19,57 
769 30 463 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 19,76 305 122,80 290 24,48 302 23,12 
556 80 389 15,72 325 20,75 296 ,23,80 283 25,32 297 23,70 
527 90 378 16,46 315 21,72 288 24,72 277 26,10 293 24,12 

0500 200 367 17,27 306 22,68 280 25,72 272 26,76 289 24,62 
477 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 20,32 276 26,25 255 29,20 254 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 28,89 241 31,48 243 31,14 268 27,30 
357 80 300 23,33 253 29,52 237 32,20 240 31,68 266 27,60 
345 90 294 24,00 248 30,32 233 32,92 237 32,20 264 27,90 

0333 :{OO 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 26,28 234 32,75 222 35,08 231 33,28 258 28,74 
303 30 271 26,88 230 33,50 218 35,88 229 33,68 256 29,08 
294 40 266 27,68 226 34,25 216 36,30 227 34,08 254 29,40 

0286 350 261 28,34 223 34,90 213 37,00 224 34,68 253 29,52 
278 60 257 28,93 220 35,45 210 37,65 222 35,08 251 29,86 
271 70 252 29,68 216 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 (Je n (h' - x) 
11 = -- = ---- --------
'Obd X 

3c) 

F ·· Fe d d h" d ur q' = -B-h' un = 81 W1r 

Bd2 + nF.h' 8i + nq' 
X = ~~----- = h' = 8 2 h' . . . . . 3d) 

Bd + nF. 8 1 + nq; 
Daraus läßt sich y, hZD (J. und 0bd nach vorstehenden Gleichungen 

d 
berechnen und für 8 1 = h' verschiedene Werte eingesetzt, ergibt die 
Zusammenstellung III: 

s tell u n g HI. 

si + nq' 
8 = . 

2 8 1 + nq; , 
Oe n (1 - 82) 

ll=-=-----
'Obd 8 2 

Für n = 15 

1 8, = 0,10 8, = 0,15 8, = 0,20 
'( -

I I i 'p 8, I' 8, I' 8, i' 
--.. _-

0,538 \ 12,86 0,01000 100 0,620 9,19 0,486 15,87 
0910 10 598 10,07 515 \ 14,12 465 17,26 

833 20 578 10,95 495 15,30 446 18,65 
769 30 559 11,83 477 16,45 430 19,88 
715 40 541 12,72 460 117,60 414 21,25 

0667 150 525 13,56 445 18,68 400 22,50 
625 60 510 14,42 431 19,77 387 23,75 
589 70 495 15,29 418 20,90 376 24,90 
556 80 482 16,12 405 22,08 365 26,10 
527 90 469 16,98 394 23,05 355 27,25 

0500 200 457 17,83 383 24,12 346 28,35 
477 10 446 18,63 373 25,20 338 29,35 
455 20 435 19,47 365 26,10 330 30,45 
435 30 425 20,28 355 27,25 322 31,52 
417 40 415 21,13 348 28,10 315 32,62 

0400 250 406 2194 339 29,25 308 33,70 
385 60 398 22,68 332 30,20 301 34,82 
371 70 389 23,54 325 31,15 296 35,70 
357 80 381 24,35 318 32,20 291 36,52 
345 90 374 25,08 311 33,25 285 37,66 

0333 300 367 25,89 306 34,00 280 38,56 
323 10 360 26,66 300 35,00 275 39,56 
313 20 353 27,49 295 35,90 271 40,33 
303 30 347 28,25 290 36,72 267 41,15 
294 40 341 28,96 285 37,60 263 42,10 

0286 350 335 29,76 280 38,55 259 42,90 
278 60 329 30,60 276 39,35 255 43,80 
271 70 324 31,28 272 40,15 252 44,55 
263 80 319 32,04 268 40,95 249 45,20 

Probst, Vorlesungen über Eisenbeton. H. 

1 __ ;: = 1'3~1 
0,434 19,56 

416 21,06 
400 22,50 
286 23,88 
374 25,10 

362 26,45 
353 27,50 
343 28,75 
335 29,75 
327 30,86 

320 31,88 
314 32,75 
308 33,68 
302 34,68 
296 35,68 

292 36,38 
287 37,30 
282 38,25 
278 38,94 
274 39,75 

271 40,40 
268 40,95 
265 41,60 
263 42,10 
260 42,65 

258 43,15 
256 43,60 
252 44,55 
248 45,45 

8, = 0,40 

8, I 
0,418 

404 
391 
379 
369 

360 
352 
344 
338 
331 

326 
320 
316 
312 
307 

303 
299 
297 
295 
293 

289 
287 
284 
282 
280 

278 
276 
274 
272 

4 

I' 

20,88 
22,10 
23,33 
24,55 
25,65 

26,68 
27,65 
28,60 
29,35 
30,28 

31,00 
31,88 
32,55 
33,10 
33,88 

34,52 
35,08 
35,50 
35,87 
36,20 

36,90 
37,30 
37,85 
38,22 
38,56 

38,9 
39,2 
39,7 
40,1 

4 
8 
5 
2 
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Die von Saliger abgeleitete lind für n = 15 durchgerechnete Zu
sammenstellung III ist hier für n = 10 gerechnet worden. Man be
dient sich der Zusammenstellung In, um den Spannungsnachweis im 
T-Querschnitt rasch durchzuführen. 

In unserem Beispiel S.44 waren gegeben: M = 10 200 kgm; b = 30 cm, 
B = 120 cm; d = 14 cm; h' = 55 cm und Fe = 40 qcm. Will man die 
Zusammenstellung III brllutzen, so bildet man: 

14 
- - '- 0,25. 

55 

Mit cp und 81 erhält man durch Interpolation aus Zusammenstel
lung III: 

82 ;'-'. 0,300, ./1 '- 22. 

Sonach wird x = 82 h' = 0,3·5.) = 16,5 cm > d. 
Aus (Je Fe hz D = M erhält man 

M x 
(Je = hz D ft'e (hzD = h' - 3" = 55 - 5,;) = 49:5) , 

(J = ~~O 000 ~ 515 kgjqcm 
e 49,5 . 4.0 -- , 

(Je 515 . 
(Jbd =!~- = 2f ~ 23 kgjqcm. 

Im Nachfolgenden soll die Mindesthähe h' und der dazugehörende 
Eisenquerschnitt Fe berechnet werden, wenn M, (Je' (Jbd gegeben sind. 

Ist wieder d = 8) h' 

, ,d (3.1: - 2d) 
lind hz n = 11.-- 11 = 11. --. -- -- - -- . 

• 3 (2.r - d) 

Hetr.t man ferner :.f = 8~ h', HO erhält man: 

lt = ß 8 2 - 381 - 381 82 + 28i h' 
ZlI 3{282 -81) 

Es ist ferner 

Für 

J) = (J"-d + (Jt.." d. B. 
- 2 

x -- d 
(Jbu = -- (J/Ill wird 

x 

D= 

Da Z = D = Fe (Je, wird 

Fe = (Jbd ~~~2 - 8 1) 8 1 Bh' . 
(Je 28l 
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Setzt man: 
(je n (h' - :/:) 
-- = 11 = --....... _ .. -
(Jbd' X 

so wird 
,11 X = n (h' ~ X) 

und 

Mithin wird 

Fe = (~8_2-=-~_~1 Bh' = (282 - 81)81 Bh' 
2,tt82 2n(I-82 ) 

_.--..0' 

Cf' 
Fe=cpBh' ............ . 4b) 

Zur Bestimmung der Mindesthöhe h' bedient man sich der Gleichung 

M = DhzD = 81 [682 - 381 (1 + 82) + 28f) (282 - 8 1 )](Jbd . Bh'z 
3 (282 - 81) 2 82 

h' = -li 6 82 I/~~ 
[682 - 381 (1 + 82) + 28n~d r B 

T2 

4c) 

Mit Hilfe der Gleichungen 4a) bis 4c) werden umseitige Zusammen
stellungen IV berechnet, die man zum Dimensionieren verwenden kann. 

Will man einen Querschnitt dimensionieren, der ein Moment M 
und die Höchstspannungen (Je und (Jbd aufnehmen soll, so schätzt man 

d 
zuerst 8 1 = I? . 

In unserem ~'all ist 

_ d _ !.4,0 2~ 
8 1 - h' - 55- , u. 

Für 81 = 0,25 wird, wenn (Je = 1200 und (Jbd = 30 kg/qcm und n = 10 

82 = 0,2 und X = 0,2 h' = 0,2.55 = 11,0 < d, 

m.ithin gelten die Gleichungen für den rechteckigen Querschnitt. Nimmt 
man für (Jbd = 40 kg/qcm, so wird 82 = 0,25. 

Die Mindesthöhe h' wird dann nach Gleichung 4c) 

h' = T~ 1 / M Tz = 0,466 (aus der Zusammenstellung IV). 
- V B 

Da M = 1022000 und B = 120, wird 

h' = ° 466 1// 1 022 000 -'X 43 1 , 120 - ,. 

Sonach würde die Mindesthöhe h = h' + a "': 45 cm. 

4* 
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Zusa mmens tell un g en IV. 

(Die eingeklammerten Werte gelten für n = 15.) 

a) Ist (Je = 1200; (Jbd = 40; Oe = /1 = 30 und 8 2 == --~--- = 0,25(0,394) , 
(Jbri n + ,/t 

so erhält man für die Werte: 

I 
d (28, - S,) 81 l/ 68. 

81 =" '{ =--~- r. = I -
2n(l - 8,) - [68,-381 (1 + 8,) + 28'1]81""d 

-- - _. 

0,10 0,00266 (0,00283) 0,571 (0,555) 
0,11 0,00286 (0,00306) 0,554 (0,.')35) 
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 
I 

0,004165 (0,00521) 0,466 (0,421) 

Oe n 
b) Für"e = 1200; "bd = 30; ~ = /1 = 40 und 82 = - - = 0,2(0,272) 

0bd n + /1 
werden für die Werte: 

81 0-:: q = r:l = 

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) 1 0,624 (0,585) 

-----1--
0,15 0,00234 (0,00272) I 0,615 (0,572) I 
0,16 0,00240 (0,00282) 

I 
0,608 (0,562) 

0,17 0,00244 (0,00292) 0,603 (0,554) 
0,18 0,00247 (0,00301) 1 0,601 (0,546) 
0,19 0,00249 (0,00310) 

I 
0,599 (0,540) 

0,20 0,0025 (0,00316) 0,597 (0,535) 
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O. 
c) O. = 1000; (1bd = 40;-- = !' = 25 und 82 = 0,286 (0,375). 

°bd 

Für '1 ~ I 11' ;::; 
-

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 _ •• _._. 

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· ~ d . ) o. = 1000; 0bd = 30; - = It = 33,333 un 82 = 0,231 (0,310) . 
(1bd 

Für Bl~ I 'l'~ _ .. 

0,10 0,00235 (0,00252) 0,6fj8 (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) O,5(i3 (0,518) 
0,21 0,00343 (0,00417) 0,561 (0,5]3) 
0,22 0,00345 (0,00426) 0,560 (0,503) 
0,23 0,00346 (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) 
O,2!i 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) 
O,2!l 0,00325 (0,00463) 0,574 (0,491 ) 
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Der dazugehörige Eisenquerschnitt ist nach Gleichung 4 b) 
Fe = gJ B h', g; aus der Zusammenstellung IV mit 0,004165 eingesetzt, gibt 

Fe = 0,004165 - 120 - 43 "21 qcnL 

Entsprechend der kleineren Höhe wird Fe größer als der vorher bei 
einer größeren Höhe herrechnete Eisenquerschnitt, wie auch zu er
warten war. 

Will man allgemein für ein bestimmtes Moment .LW bei gegebenen 
Oe, 0bd und d den kleinsten Betonquerschnitt mit der Mindesthöhe h 

d 
hestimmen, so wählt JIlan vorerst 81 ='h' Mit diesem Werte ergibt 
sich 

n x 

n +!~ 
Mit 8 1 und 8 2 erhält llIan aus der Zusammenstellung IV die Koeffi

zienten (I' und "2- Daraus bestimmt man die Min<lesthöhe 

h'="tl ~ und 

WIe vorher gezeigt wurde. 
In der Regel ist die Mindesthöhe, bei der Oe und 0bd das zulässige 

Maximum erreichen, nicht wirtschaftlich_ Einerseits wird die Mindest
höhe sehr große Zugspannungen im Beton ergeben, was besonders bei 
großen Spannweiten eintreten wird. Wenn man die Mitwirkung des 
auf Zug beanspruchten Betonteils nicht berücksichtigt und daher auf 
den Nachweis der Betonzugspannungen verzichtet, so darf diese Wir
ku n g der Mindesthöhe nicht übersehen werden. 

Andererseits wird bei der Mindesthöhe h des T-Querschnittes 
ein größerer Eisenquerschnitt Fe erforderlich als bei größerem h, was 
wirtschaftlich um so ungünstiger ist, je teurer verhältnismäßig das 
Eisen ist. 

Aus diesen beiden Gründen wählt man nur in Ausnahmefällen die 
Mindesthöhe; in der Regel ist der T-Querschnitt höher und dem
entsprechend Fe kleiner. Man wird die Höhe so groß wählen, daß die 
Druckspannungen im Beton die zulässigen nich t erreichen. 

Wähl t man h1 > h (Mindesthöhe), so kann man Fe bestimmen entweder 

M I,T = 
" d ' 

Oe (lt; --3-) 
wenn zu erwarten ist, daß x - d sehr klein ist, oder 
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wenn die Nullinie in den Steg fällt. Der weitere 
gibt sich wie vorher. 

Rechnungsgang er-

über den Auflagerquerschnitten 
ergab die Näherungsberechnung an den 
mittleren Auflagern 

MI = -12250 kgm, 

an den Endauflagern 

M 2 = -7530 kgm. 

Der für die Aufnahme von MI er
forderliche Querschnitt (Fig. 4i) erhält 
nach Gleichung 2a) eine Höhe 

F. ' <' 

Fig.4i. 

( 1 , I IM d (1 
ft + v) = r1 ~/ b un x = 8 1 ,t + v) ; 

- 1 

wobei v die notwendige Verstärkung durch die Voute ist. 
Mit Hilfe von Zusammenstellung 11 ergibt sich für 

a. = 1200 und ahd = 45 , r l = 0,422 und 8 1 = 0,272 . 
Es ist so nach 

h' 92 -, / 1 225000 8-1=0,4. ,1 30 ~;) cm, 

x = 0,272h~ = 23,1 cm 
und 

, 1225000 
F. = 1200 (85 _ 7,7) = 13,2 qcm. 

Gewählt 2020 + 4016 mit F: = 14,32. 
In derselben Weise wird über der Endstütze bei einer Annahme von 

(h + v)' = 65; (h + v) = 70 cm ein Eisenquerschnitt von 12 0 20 und 
2 0 16 mit F; = 10,3 cm2 gewählt. 

Bezüglich der Randträger, der unsymmetrischen l-Träger, sei auf 
die Versuchsergebnisse verwiesen, die im 1. Bd., S.285ff. besprochen 
wurden. Wenn auch hier eine andere Spannungsverteilung zu erwarten 
ist, wie beim T-förmigen Querschnitt, so genügt für die im Hochba.u 
vorkommenden Fälle die Berechnung wie bei diesen unter Annahme 
kleiner zulässiger Druckspannungen im Beton (etwa 2fa abd des gleichen 
T-förmigen Querschnittes). 

b} Bestimmung der schrägen Eiseneinlagen. 

Zur Verstärkung der Unterzüge gegen die in der Nähe der Auf
lager auftretenden Hauptzugspannungen verwendet man schräge Eisen
einlagen, wie dies im I. Bu., S. 362ff. gezeigt wurde. 
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In unserem Beispiel ist über den mittleren Stützen unter der An
nahme der Kontinuität die größte Querkraft über der Mittelstütze. 

Q::", 0,6(g + p) 12 = 0,6·3042·6,95 = 12700. 

Mithin ist Tl = b'i-. Da b = 30 em 
. 12700 ZD 

" ( 30) und hz D ~ 85 - 3 = 75em 

Ist Tl = 30. -75 = 5,6 kg/qem . 

Die Querkraft Qb' bis zu der die Sehubspannungen des Betons die 
als zulässig angenommene Größe T O = 4 kgjqcm nicht überschreiten, 
rechnet sich 

Qb = Tzul.b· hZD ' 

Da hier der }'eldquerschnitt in Betracht kommt, ist 

14 
ltZD = 55 - 3- ":: 50,3 und b = 30. 

Fig. 5a. 

Qa = 8000 kg und 

::\-Iithin ist 

Qb = 4·30·50,3 C": 6040 kg =Q4' 

Die Entfernung a von der Mitte, 
bis zu der die Sehubspannungf'll 
kleiner sind als Tzul.' ergibt sich 
nach Fig. 5a: 

. _ l2. 
QI·Q4 - 2· a , 

Qb l2 6040 . 6,95 
a = ~-= 1,5m. 

2QI 2·12700 

Beim übergang der Voute 
in die Stütze ist bei einer Ent
fernung von 0,38 m von der 
Stützenachse 

Q2 = 11 210 kg. 

~ Das Q2 entsprechende 

11210 
T 2 = "30.70- = 5,3 kgJqcm. 

An der Anschlußstelle zwi
sehen Voute und Unterzug ist 

8000 
Ta = --- = 5,3 kg/qem. 

30·50,3 

Wir sehen, daß zwisehen Q3 und Ql dureh die Verstärkung der 
Betonquerschnitte trotz der verschiedenen großen Querkräfte die 
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Schubspannungen fast unverändert bleiben. Sonach werden die mitt
leren Zugkräfte in den schrägen Eisen wie folgt berechnet werden 
können. 

Zwischen Ql und Q3 ist die mittlere Zugkraft im Eisen nach Glei
chung (13), S. 364, Bd. I 

lZm = (Ql + _Q3) 136 = (12700 + 8000) 136 
2 . y2 . hz D 2 . y2 . 65 

(wenn hz D im Mittel 65 cm gesetzt wird); dann ist lZm = 15310 kg. 
. . (8000 + 6040) 61,5 

ZWlSchen Q3 und Q4 1st 2Zm = ,f< . .- = 6160 kg . 
2· r2 ·50,3 

Dic Austeilung der schrägen Eisen ist in Fig. 5a nach dem im I. Bd. 
gezeigten Verfahren erfolgt. Zwischen Ql und Q4 sind an schrägen 
Eisen vorhanden: 

3020 = 9,42qcm 
5016 = 10,05 qcm 

Fe = 19,47 qcm. 

Die gesamte Zugkraft im Eisen ist Z = lZm + 2Zm =,21470 kg. 
Mithin ist die Beanspruchung in dem schrägen Eisen 

Z 21470 
Oe = F = 1947- = 1100 kgjqcm. 

e , 

über die Anordn ung und Verteilung der Eiseneinlagen in den 
'LTnterzügen ist folgendes zu sagen: 

Hat man die Zahl der Eiseneinlagen für die :Feldmitte und für die 
negativen Momente am Auflager bestimmt, so läßt sich die Zahl der
jenigen Eisen bestimmen, die schräg hochgezogen werden und zur 
Verstärkung der Unterzüge gegen die auftretenden Hauptzugspannun
gen verwendet werden können (s. Bd. I, S.362ff.). 

Da die Eisenlängen in der Regel größer sind, als sie für ein Feld 
notwendig sind, können sie im nächsten Feld wieder schräg herunter
geführt werden und dort zur Verstärkung der Zugzone des zweiten Feldes 
ausgenutzt werden, wenn man es nicht ,vorzieht, bei sehr langen Unter
zügen die Eisen nur bis über die Auflager wegzuführen. Letzteres wird 
man besonders in denjenigen Fällen tun, wo man die Stöße nicht an 
den am stärksten beanspruchten TrägersteIlen anordnen will. 

Bei der Bemessung der Eisenquerschnitte ist immer darauf zu 
achten, daß die Verteilung über den Betonquerschnitt möglichst einfach 
ist, und daß ein genügender Betonquerschnitt zwischen den einzelnen 
Eisen vorhanden ist. Man wird also trachten, die Eisen nach Mög
lichkeit in einer Reihe anzuordnen, und bei sonst gleichen Verhält
nissen wird man stärkere Eisen als 0 26 mm zu vermeiden suchen. 
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An den vorstehenden grundsätzlichen Erwägungen über Bemessung 
der T-Querschnitte und der Anordnung der Eiseneinlagen ändert sich 
nichts, wenn die Biegungsmomente innerhalb der Felder und über den 
Auflagern anders als nach dem Näherungsverfahren bestimmt werden. 

c) Allgemeines über Querschnittsausbildung und Verteilung der Unterzüge. 

Die bisher gezeigte Berechnung und Ausbildung der Unterzüge gilt 
sowohl für die Haupt., als auch Nebenträger. Nur bei der Verstärkung 

Fig.5b. 

an den Auflagerstellcn ist 
ein Unterschied zu ma
chen. Ijegeu die Träger 
auf Stützen oder Mauern, 
HO bietet die Verstär
kung durch Vouten keine 

Fig.5c. 

Schwierigkeiten. Ein Beispiel dieser Art ist, in Fig. 5 b dargestellt. 
Handelt es sich um den Anschluß von Nebenunterzügen, so ist die 
Höhe der Vouten begrenzt durch die Höhe der Hauptunterzüge. Man 
wird hier manchmal gezwungen sein, die notwendige Verstärkung der 
Unterzüge an den Auflagern durch Verbreiterung der Nebenunterzüge 
zu erreichen (s. :Fig. 5c). Hierbei ist zu beachten, daß man mit Rück
sicht auf die Kräftewirkung an derartigen Anschlüssen die zulässigen 
Druckspannungen im Beton gegenüber Feldmitte erhöhen kann (siehe 
Bd. I, S. 420). 

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

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

Die Entfernung der die Deckenplatte tragenden Unterzüge richtet 
sich nach der Stärke und der Belastung der Deckenplatte und der 
Anordnung der Hauptunterzüge. 
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Man trachtct starke Deckenplatten mit hohem Eigengewicht zu 
vermeiden. Daraus ergibt sich die bei einer bestimmten Belastung 
größtmögliche Deckenspannweite oder· die Entfernung der die Platte 
tragenden Nebenunterzüge. Die Hauptunterzüge sind durch die Grund
rißeinteilung und die Anordnung der Stützen festgelegt. 

4. Berechnung der Stützen. 

Die Stützen (oder Säulen) werden als Glieder des Stockwerkrahmens 
durch Momente beansprucht. Dies wird in der Praxis bei gewöhnlichen 
Hochbauten meist nicht berücksichtigt. Es wird vielmehr durch eine 
Hcrabsetzung der zulässigen Beanspruchungen ein Ausgleich zu 
schaffen versucht. nic niedrigen zulässigen Beanspruchungen genügen 
aber nur selten als Ersatz für die nicht berücksichtigten Momente, 
wie dies noch gezeigt werden soll. 

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

Die Bea ns pruch u ng erfolgt ein
mal durch ständige Lasten. Hierbei 
treten in den Mittelstützen bei voll
kommener Einspannung der Unter
züge, wo der Verdrehungswinkel über 

8 

8 

A 
Fig. 6a. 

den Stützen Null ist, nur geringe oder gar keine Einspannungsmomente 
in den Stützen auf, vorausgesetzt, daß die Achsen der übereinander
liegenden Stützen zusammenfallen. 

Bei Nutzlasten, die felderweise auftreten können, treten Ver
drehungen in den Säulenköpfen ein, die am größten werden bei der un
günstigsten Belastung in den übereinanderliegenden Stockwerken. 
Diese Momente in den Stützenköpfen können aus den Einspann
momenten der Unterzüge über den Stützen abgeleitet werden und 
sind verschieden, je nachdem es sich um Randstützen oder Mittel
stützen handelt, und je nachdem es sich um Stützen in unteren oder 
oberen Geschossen handelt. Da ferner auch der Einfluß der ungün
stigsten Belastung zu berücksichtigen ist, so werden danach die Ver
biegungen der Stützen in den einzelnen Stockwerken verschieden sein. 

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

Angenommen, die Verteilung der Momente an Stützenkopf und 
Stützenfuß erfolge nach dem in l<'ig. 4 e bezeichneten Näherungsver-
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fahren, das allerdings erheblich ungünstigere Beanspruchungen 
ergibt als eine genaue Berechnung nach der Theorie der Stock
werkrahmen. Das Kopfmoment beträgt bei der Randstütze S}I1 des 
obere n Geschosses KiI1 = 7530 kgm. 

Der Stützendruck P setzt sich zusammen aus dem Eigengewicht 
der über den Stützen befindlichen Decken und der Nutzlast. Bei der 
Randstütze Shl berechnet man P in folgender Weise: 

Das Eigengewicht der Decke ist 0,14.2400 = 336 kg/lfd.qm, das 
Eigengewicht des an die Stütze grenzenden Unterzuges ist = 0,46 
. 0,30· 2400 = 330 kgjlfc1. m, 

die Nutzlast p = 325 kg/qm. 

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

eine Belastungsfläche von 5,45' 4,10 - 11 16 qm Sonach kommt 2 -, . 

auf die obere Randstütze Khl 
ein Deckengewicht von 11,16·336 = 3750 kg 

ein Balkengewicht von 5,45 . 330 = 900 
2 " 

eine Nutzlast von 11,16·325 = 3630 " 
zusammen 1 P K = 8280 kg. 

Auf den Säulenfuß von SiI1 wirkt ein Moment FiI1 = 376 500 kgcm 
und die Belastung IPF = PK + Pg, dem Eigengewicht der Stütze. 
Bei einer Höhe (3,45 - 0,14) und einem angenommenen Querschnitt 
von 45· 30 C11l ist 

Pg = 0,45. 0,3 (3,45 - 0,14) 2400 ~ 1070 kg. 

Mithin wirkt auf den Säulenfuß P,g + IPk = 1070 + 8280 = 9350 kg. 
Auf den Kopf der unteren Randstütze Sh wirkt bei der Annahme 

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

zusammen == 14 000 kg 

Am :Fuße von Sir kommt noch hinzu Pg = 1070; sonach wirkt 
hier 15 070 kg. 

Bei der oberenMittelstütze beträgt das Kopfmoment Kill = 8020kgm. 
Die Stützendrücke bei den Mittelstützen Sill und S~lI setzen 

sich zusammen aus der halben Belastung des End- und Mittel
feldes. Die Belastungsfläche des Endfeldes ist 11,16 qm, wie vorher 
ermittelt wurde, die auf Sill entfallende Belastungsfläche des Mittel-

feides ist 6,95 4,10 = 14,25 qm; der Stützendruck 2Pk berechnet sich 
2 

für die ungünstigste Belastung nach Fig, 4 f wie folgt: 



Berechnung der Stützen. 

Eigengewicht der Decke und des Balkens von links 
wie vorher ..... 

Eigengewicht der Decke von rechts 14,24. 336 

Eigengewicht des Balkens von rechts 6,95 .330 
2 
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4650 kg 
4790 " 

1 150 " 

Nutzlast auf die rechte Belastungsfläche 14,24·325 = 4630 " 
zusammen 2PTc = 15220 kg 

Am Fuße von Shr wirkt 2PF = 15220 + Pg' dem Eigengewicht. 
Wird der Querschnitt der Mittelstütze mit 30· 55 cm angenommen, 
so ist Pg = 0,30 . 0,50 . 3,30. 2400 ~ 1300 kg. Mithin wirkt am 
Säulenfuß 16 ;)20 kg; das entsprechende Fußmoment 2l!'nl ist 4010 kgm. 

Bei der Mittelstütze des unteren Geschosses sir betragen das Kopf
moment Kir = 8345 kgm und das Fußmoment 2Fn = 4172 kgjqm 
(Fig.4e). 

Der Stützend ruck am Kopfe von sir beträgt 3P Tc = 30740 kg. 
Am Fuße von Sir, deren Eigengewicht wieder 1300 kg beträgt, wirkt 
dann 3P F = 32 040 kg. 

Unter Berücksichtigung der nach dem Näherungsverfahren er
mittelten Biegungsmomente und der vorstehend berechneten Stützen
drücke bestimmen wir die Abmessungen der Stützen, die in Fig. 6 b 
eingetragen sind. Hierbei wurden 0bd bis zu 40 kgjqcm und Oe bis 
zu 1200 kgjqcm als zulässig angenommen. Die Berechnung der Span
nungen in den rechteckigen Querschnitten erfolgte einmal nach den 
Biegungsmomenten, das andere Mal unter Berücksichtigung des exzen
trischen Lastangriffes. So ist z. B. für die obere Randstütze bei einem 
größten Moment am Kopfe vonK}II = 7530 kgm und einer Verteilung 
der Momente nach Fig. 4e der Stützenquerschnitt von 30·45 cm ver
stärkt mit 8016 mm als genügend ermittelt worden. Gegen den Kopf 
zu mußte die Stütze verstärkt werden, wie dies in Fig. 6 b gezeigt wird. 

Bei einem Stützendruck am Kopfe von Shr von 8280 kg ergibt 
sich eine Exzentrizität für den Kraftangriff : 

K}/l 753000 
e = -;'fi,,- = 8280 = 91 cm. 

Der Spannungsnachweis (nach VIII, Bd. I geführt) zeigt, daß die 
im Beton auftretenden Zugspannungen bis 0bz ~ 32 kgjqcm errechnet 
werden. 

:Für die untere Mittelstütze S;1 , die bei ungünstigster Belastung 
der verschieden großen End- und Mittelfelder ein Kopfmoment 
K;1 = 8345 kgjqm und einen Stützendruck aPK = 30740 kg aufzu
nehmen hat, beträgt die Exzentrizität 

K;/ 834500 
e1 = 3P~ = 30740 = 27,1 cm. 
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Berechnung dcl' Stiit7.CIl. 

:\lit l:{ üeksicht auf die 
vorhandene kleine Exzen
trizität wurden hier bei dem 
angenommenen Stützen
querschnitt von 30·55 cm 
und 6016 mm die Zug
spannungen im Beton 0bz 

immerhin noch bis 
12 kgjqcm errechnet, ob
gleich der Stützenkopf er
heblich verstärkt wurde. 

Der auf Grund der Mo
mentenverteilung in Fig. 4e 
geführte Spannungsnach
weis für verschiedene Wand
und Mittelstützen mit den 
in Fig. 6b gezeichneten 
Querschnitten zeigte, daß 
die zulässigen Spannungen 

0bd = 40 kgjqcm und 
Oe = 1200 kg/qcm gut aus
genutzt, aber nicht über
schritten wurden. 

Vorstehende Betrach
tungengelten grundsätz
lich auch dann, wenn die 
in den Stützen auftreten
den Formänderungen un(l 
Rpannungen nicht mit Hilfe 
des vorher beschriebenen 
Näherungsverfahrens, 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 größer oder kleiner werden, je nachdem die Momente 
und Normalkräfte sich von den Näherungswerten unterscheiden. 

Zusam menfassend ergibt sich aus den vorausgegangenen Be
rechnungen, daß in den Stützen, als Glieder des St.ockwerkrahmens 
betrachtet, Biegungsspannungen auftreten, die an den Köpfen am 
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größten werden und infolgedesi:len eine kräftige AUi:lbilclung der Stützen
köpfe erforderlich machen. Die im Beton auftretenden Zugspannungen 
sind besonders bei Randstützen und bei ungünstiger Belastung der 
Mittelstützen nicht unbeträchtlich und machen eine starke Eisen
bewehrung erforderlich. 

Berechnet man die Stützen als ze n trisch belastet, so besteht 
folgende Beziehung: 

P = F i 0bd (Fi ist der ideelle Stützenquerschnitt). 
Die Kraft P berechnet sich aus den Auflagerdrücken der auf den 
Stützen aufruhenden Träger. Unter der Voraussetzung, daß die darüber-

Fig.6c. 

~ , 

~--~ 
~ __ 1 
I I 

2S 

3S 

~ D __ ~ 
liegenden Stützen dieselbe Achse haben wie die zu berechnende (was 
z. B. bei Frontwänden selten der Fall ist) und daß die Belastungen 
zentrisch weitergeleitet werden (s. Fig. 6c), genügen die quadratischen 
Querschnitte vollkommen, wie nachfolgende Berechnung zeigt. Für die 
Stützen des oberen Geschosses bei 25 cm Seitenlänge und 4 0 14 mrn 
(Fe = 6,16 qcm) wird: 

F i = 252 + 20 . 6,16 = 748,2 qcm. 

Für die Stützen des unteren Geschosses wird bei 35 cm Seitenlänge 
und 4020 (Fe = 12,57 qcm) 

Pi = 352 + 20.12,57 = 1476,4 qcm. 

Es wird sonach die Tragfähigkeit der oberen Stützen, wenn für 
0bdzul. = 35 kgjqcm gesetzt wird: 

PI = 748,2·35 = 26,2 t. 
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Für die unteren Stützen wird 

P = 1476,4 . 35 ~ 52t. 

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

PI = 8,8 t. 

Auf die Mittelstütze 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'l. = 8280 + 10 570 + 500 (Eigengewicht der Stütze) = 19,4 t. 

Selbst weIUl die Stützendrücke bei der Annahme kontinuierlicher 
Wirkung 'der Träger größer werden, bleiben PI und P3 weit unter 
dem Betrag von 26 t, der vorher für die Tragfähigkeit der oberen 
Stützen berechnet wurde. 

Am Fuße der Randstützen des unteren Geschosses wirkt 

P'l. = 2 . PI = 2· 8780 ~ 17 6 t. 

Auf die Mittelstützen des unteren Geschosses wirkt außer dem 
Eigengewicht von SJII = 500 kg die Belastung der beiden Decken 
2 (8280 + 10570) = 37,7 t. Hierzu kommt das Eigengewicht von sir 
mit 900 kg. Mithin ist. 

P4 = 37,7 + 0,5 + 0,9 = 39,1 t. 

Hier gilt dasselbe, was für die oberen Stützen gesagt wurde. Die 
berechnete Tragfähigkeit der 35 cm starken quadratischen Stützen
querschnitte von 52 t wird nicht erreicht. 

Aus dem Voranstehenden läßt sich für die Berechn ung der 
S t ü t zen folgendes sagen: 

Bei Mittelstützen wird der biegende Einfluß um so geringer, je 
kleiner der Unterschied in den Spannweiten der anstoßenden Feld
weiten und der Belastungen ist. Bei Randstützen ist die zu er
wartende Verbiegung durch entsprechende Eiseneinlagen zu berück
sichtigen. 

Wenn eine starke Verbiegung der Stützen zu erwarten ist, so wirken 
rechteckige Querschnitte mit der längeren Seite in der Richtung der 
längeren Unterzüge günstiger wie quadratische Querschnitte. 

Wegen der in den Stützenköpfen auftretenden Momente ist auf 
einen kräftigen Anschluß der Stützen an die Unterzüge zu sehen, was 
durch die vorhandenen Vouten und die dort befindlichen größeren 
Eisenquerschnitte möglich ist. 

Berücksichtigt man diese konstruktiven Maßnahmen, so wird man 
bei gewöhnlichen Hochbauten im allgemeinen von der umständlichen 

Pr 0 b s t, Vorlesungen über EiRenbeton. II. 5 
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Berechnung der Stützen als Glieder von Stockwerkrahmen absehen 
können. 

Die Gleichung 
P = F i (Jbd ; (F. = F b + nF,) 

ermöglicht uns die infolge zentrischer Beanspruchung entstehenden 
Druckspannungen (Jbd im Beton nachzuweisen. Hierbei wird n = 20 
angenommen. Die zulässige Druckspannung 0bd wird aus den vorher 
erwähnten Gründen im allgemeinen kleiner als bei df'r Berech
nung der Decke und für die Randstützen kleiner als für Mittelstützen 
gewählt. In den Randstützen verteilt man die Eiseneinlagen derart, 
daß die größere Zahl nach der Seite kommt, wo die größere Ver
biegung zu erwarten ist. 

Eine "Cntersuchung der Eisenbetonstützen auf K nic ksicherhei t 
erübrigt sich meist, da die Querschnittsabmessungen in der Regel 

größer sind als ~ bis ~ - derjenigen Höhe, bei der für die Stützen 
15 18 

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

In Fig. 6 b sind die Ergebnisse der Berechnung der Unterzüge und 
Stützen mit den Einzelheiten der Eiseneinlagen dargestellt, wie sie bei 
Berücksichtigung der Momente notwellllig wären. In Fig. 6c sind die 
Abmessungen der Stützenquerschnitte aufgetragen, die sich ergeben, 
wenn man die Stützen nur in der Achse beansprucht annimmt. 

a) Allgemeines über Querschnlttsausblldung und Verteilung der Stützen. 

Am häufigsten sind die quadratischen Querschnitte, seltener 
rechteckige, kreisrunde oder achteckige Querschnitte. Letztere sind 
besonders zweckmäßig bei umschnürten Säulen, erfordern aber für die 
Schalung mehr Arbeit und Sorgfalt. 

Der Eisenquerschnitt Fe soll in der Regel nicht kleiner als 0,8 v. H. 
und nicht größer als 2 v. H. des Betonquerschnittes F b sein. Die Bügc I 
werden 6 bis 10 mm stark und müssen unverrückbar mit den Längs

. eisen verbunden sein. 
Die Länge der Eisen richtet sich nach den Geschoßhöhen; sie gehen 

höchstens durch 2 Geschosse; meist werden sie so lang gemacht, daß 
sie für ein Geschoß reichen. In diesem Falle werden sie entweder auf 
eine genügende Länge in die darüberliegende Stütze geführt oder nach 
obenhin abgekröpft, wenn die obere Stütze schwächer ist (Fig. 6c). 
Die Eiseneinlagen der oberen Stütze beginnen dann bei Oberkante 
der Deekenplatte. Auf diese Weise bilden die Längseisen der Stütze 
auch eine gute Verankerung nach der Höhe. 
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Was die Anordnung und die Zahl d$:lr Stützen betrifft, soll darauf 
verwiesen werden, daß die Entfernung von 5-8 m bei Belastungen 
unter 500 kg/m2 sich als wirtschaftlich erwiesen hat. Sofern man in 
der Anordnung der Stützen durch den Grundriß und besondere Rück
sichten nicht behindert ist, wird man zu beachten haben, daß lange 
Unterzüge in der Regel teurer sind als solche von mittlerer Spann
weite, daß es in diesem Falle also ,,,irtschaftlicher sein wird, die Stützen
entfernung nicht zu groß zu wählen; für Außenstützen kommt dabei 
in Betracht, daß sie keinen besonderen Platz fortnehmen. Werden 
die Außenwände als Eisenbetoruachwerke ausgebildet, so kommt es 
darauf an, ob die tragenden Eisenbetonstützen oder da!> Füllmauer
werk teurer sind, und danach wird man die Entfernung der Stützen 
zu wählen haben. 

Schließlich darf nicht übersehen werden, daß man bei der Annahme 
der Säulenentfernung, besonders in den unteren Geschossen mehrstöckiger 
Bauten mit schweren Lasten, auf die Stärke der Säulen Rücksicht nehmen 
muß. Je schwächer diese werden sollen, desto geringer wird man den 
Säulenabstand wählen müssen. 

In einem besonderen Beispiele, in dem eine Grundfläche von 
100 X 30 m zu überbauen war und die Säulenstellung und die Träger
anordnung frei gewählt werden konnte, wurde die wirtschaftlich gün
stigste Anordnung von Säulen und Unterzügen wie folgt berechnet. 

Das aus vier Stockwerken bestehende C':.ebäude sollte für eine Nutz
belastung von 500 kgjqm berechnet werden unter Berücksichtigung fol
gender 12 Fälle: 

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

mit einer Spannweite der Deckenplatte von 2,5 m; 

4.) 2 X 3,0 m auf 5,0 m; 5.) 2 X 3,0 m auf 6,0 m; 6.) 2 X 3,0 m 
auf 7,5 m 

mit einer Spannweite der Deckenplatte von 3,0 m; 

7.) 2 X 4,0 m auf 5,0 m; 8.) 2 X 4,0 m auf 6,0 m; 9.) 2 X 4,0 m 
a.uf 7,5 m 

mit einer Spannweite der Deckenplatte von 4,0 m; 

lO.) 3 X 2,5 m auf 6,0 m; 11.) 3 X 2,5 m auf 7,5 m 

mit je 3 Deckerueidern von 2,5 m Spannweite; 

12.) bei einer Säulenstellung von 5,0 X 5,0 m mit einer quadratischen 
kreuzweise ·bewehrten Deckenplatte. 

Die statische Berechnung und die Massenermittlung erfolgte für alle 
12 Fälle unter denselben Voraussetzungen; desgleichen die Ermittlung 
der Gesamtkosten K für 1 m2 überbaute Fläche. 

5* 
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Fig. 7 a. Dachgeschoß. 
F 1-86 = Pfeiler, B 87-107 = Binder, S 108-127 = Stützen. 
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Fig.1d. 

Berechnung der Stützen. 

Fig. 7 c. Austeilung der Unterzüge (U 40- 1(4) 
im m. tockwerk. 
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Fig. 7e. Austeilung der Galerietrii.llw (R 138- 142) und der 
Decken (Dl- !U) im I. Stockwerk. 

}'ig. 7r. 

'",-la 

Allsteilung der R ahmenbinder (R 201-20/ ) 
Stützen (S !U0- 281) im E rd geschoß. 

Fig. 7g. 
Ueckc n (D 1- 6), 

Unterzüge tU 7- 29); 
Stül7.Cn (S 243- 250; S 26 01- 280) 

im Z\\-ÜII'lwnli!l'''l'hoß. 
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Fig. 7h. Austeilung und St.'irke dl'r Stiit-7.Cn 
(S 205- J05) im Kellergescholi. 
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Setzt man für den Fall 1) K = 100, so ergeben sich auf Grund der 
durchgeführten Berechnung folgende Werte: 

Fall 1: K = 100 Fall 7: K = 131,5 
" 2: K = 105,5 ,,8: K = 134,1 

" 3: K=1l0,2 ,,9: K=139,1 
" 4: K = 113,1 ,,10: K = 112,4 
" 5: K = 115,4 ,,11: K = 117,5 
" 6: K = 120,8 ,,12: K = 120,1 

Aus den vorstehenden Ergebnissen geht zweifellos hervor, daß die 
Kosten mit der Entfernung der Stützen wachsen. 

Vergleicht man die Fälle 1-3 mit 4~9, so zeigt sich, daß die Kosten 
unter sonst gleichen Verhältnissen mit der Entfernung der Neben
träger wachsen. 

Ein Vergleich der Fälle 5 und 6 mit den Fällen 10 und 11 zeigt, 
daß die Verringerung der Entfernung der Nebenträger bei 
gleichen Kosten größere Säulenentfernungen möglich macht. 

Am wenigst wirtschaftlichsten zeigt sich der Fall 12 mit quadratischen 
Deckenplatten bei der vorher durchgeführten Näherungsberechnung. 

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

In den Figuren 7 a-h sind die Grundrisse mit der Stützen-, Decken
und Trägerausteilung enthalten, die nach den im Vorausgehenden be
sprochenen Grundsätzen erfolgten. Die Darstellung soll gleichzeitig ver
anschaulichen, wie die Bezeichnung der einzelnen Konstruktionsteile 
im Zusammenhang systematisch durchgeführt werden kann. Die Ab
messungen von Decken, Unterzügen und Stützen, soweit sie in den Dar
stellungen eingetragen sind, sind unter der Y oraussetzung errechnet wor
den, daß Decken und Stützen getrennt sind. Die konstruktive Ausbildung 
hat jedoch auf die StockwerkrahmengebiIde Rücksicht genommen, die 
in den beiden Schnitten durch das Bauwerk Fig. 8a u. b ersichtlich ist. 

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

5. Berechnung der Rahmen über dem 1. Stockwerk. 

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

Hierbei sind folgende Kräfte zu übertragen: 
Die Konsolbelastung (Rangkonstruktion), die Belastung 

der Rahmen und die von den darüberliegenden Stützen kommen
den senkrechten Lasten und Biegungsmomente. 



74 Konstruktion eines Wohn· und Geschäftshauses. 

Die Achse des der Berechnung zugrundö liegenden Rahmens soll die 
statische Achse sein, d. h. diejenige Linie, welche die Schwerpunkte 
aller wirksamen Querschnittsflächen verbindet. Für die Stiele ist dies 
annähernd die Mittellinie. Für den Riegel des Rahmens wird die sta
tische Achse unter der Belastung hin und her pendeln; sie wird in dem 
T-förmigen Teil in der Mitte anders liegen als in den Auflagerquerschnit
ten. Für die erste Berechnung wird zweckmäßig die Mittellinie des 

Unterzuges als statische 
1-----+---Jfi5----- ~20--

Achse angenommen. 

! 
I 

~ : 

i 
! 
I i r- -------t----
~ ~80~ 

~ 
I , 

\?: , 

J,J5m 

- 3,65 

1,0-

o. 

1,0 0.70 ,0-1'0 

________________ J 

1. 

1.0 0.90 !PI. 

Die in Fig. 9a skiz
zierte Rangkonstruk
tion besteht aus den 
DeckenplattenD, diezwi-
sehen die Unterzüge U1 

bis U 5 gespannt sind. 
Diese übertragen die La
sten auf die Konsole, die 
sie weiter auf die Rah
menständer ableitet. 

Die Decken wurden 
als Eisenbetonplatten für 
eine Nutzlast von 500 
kgjq m berechnet. Bei einer 
Stärke von 8 cm, einem 

ql2 
Feldmoment von TI und 

einemStützenmoment von 
ql2 
12 werden 10 Stück Rund-

eisen von 6 mm Durch-j<"ig. !la. 
messer notwendig, wobei 

die Spannungen im Beton und Eisen nicht voll ausgenutzt werden. 
Die U n terz üge, die elastisch eingespannt sind und unsymmetrische 

Querschnitte haben, werden in der früher gezeigten Weise berechnet, 
wobei für die Momente in den Feldern und über den Auflagern die auf 
S.41 angegebenen Näherungswerte zugrunde gelegt werden. Ul - 4 er
halten einen Querschnitt von 20 X 25 cm mit 2 0 12 mm, während U 5 

aus konstruktiven Gründen einen Betonquerschnitt von 25 X 60 cm 
erhält. 
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a) Statische Berechnung des Rahmens als "zweistiellger" Rahmen 
mit Fußgelenken. 

Längen der Stabachsen (Fig.9b): 

Höhe der Säulen: h = 9,30 m. 
Länge des Riegels: l = 17,35 m. 

C <1i - 0,1625 m 
D 

8 , , 
l ~ 17,J5m 

Fig.9b. 

r'- ~o 
80 

8 0 2211 - : 

Trägheitsmoment der Stäbe (Fig.ge): 
Trägheitsmoment der Säulen: 

bh3 80.803 

J. = 12 = 12 = 3413333 em4 = 0,0341 em4• 

Trägheitsmoment des Riegels: 

F = 224· 14 = 3136 em2 

+ 80 . 106 = 8480 " 
11616 em2 

14 
S = 3136 . - = 21952 em3 . 2 

+ 8480 . (14 + 1~~) = 568160 

590112 em3 • 

Demnach ergibt sich: 

S 590112 
x = F = 11616 = 50,9 em 

und daraus: 

75 

• 1'1 

224.5093 (224 - 80) . (50,9 - 14)3 80 (120 - 50,9)3 
J R = - - 3- '- - 3 + 3 

= 16250000 cm 4 = 0,1625 em 4• 

Elastizitätszahl. Für E. = 2100000 kg/qem und n = 10 ist 
E. 2100000 

Ebd = n = ---yo-- = 210000 kgjcm2 = 2100000 t/m2• 
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Ermi ttlung der statisch unbekannten Größe des Rori
zontalschubes für verschiedene Belastungen. 

Allgemein lauten die Elastizitätsgleichungen (s. Müller. Breslau: 
"Graphische Statik" Bd. II, 2. Abt., § 8, Nr. 34): 

La - Jat + Ja = boa - Jaa X a - JbaXb - JeaXe - .. . 
Lb - äbt + Jb = Job - JabXa - (5bb X b - JcbXe - .. . 

Da in unserem Falle die Lager keine Verschiebung erleiden sollen und 
der Einfluß der Temperatur zunächst unberücksichtigt bleiben möge, 
so werden die linken Seiten der Gleichungen gleich Null. Da es sich 
außerdem nur um eine einfach statisch unbestimmte Konstruktion 
handelt, erhalten wir: 

o = Joa - Jaa X a oder 

wobei allgemein ist: 

j!' dx j' dx J./c = N·N/c -- + M·M/c---
, • E· F 'EJ 

J't =fN.et dx +j!I.i dtdx " '8 h 

(LI t = tn - to) . 

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

N = No - Na X a - NbXb - Ne Xc - .. . 
M = Mo -MaXa -MbXb -MeXc - .. . 

Na und M a sind die Werte von N und M für den Belastungszustand 
X a = -1 usw. Verschwinden sämtliche Größen X, so entstehen die 
Werte No und Mo. 

Vernachlässigen wir den geringen Einfluß der Normalkräfte, so 
fallen alle Glieder mit den Größen N weg. 

Wir ermitteln die statisch unbekannten Größen für verschiedene 
Belastungen allgemein unter Vernachlässigung des Einflusses der 
Normalkräfte und erhalten bei Belastung des Querriegels mit 
einer Einzellast P. 

In Fig. lOa und lOb sind die M o- und die Ma-Flächen aufgezeichnet. 
Die Mo·Fläche entsteht als Momentenfläche, wenn am statisch bestimm· 
ten Rauptsystem die lotrechte Einzelkraft P am oberen Querriegel 
wirkt. Als statisch bestimmtes Hauptsystem wählen wir den in 
Punkt A gelenkig und horizontal frei beweglichen, im Punkt B ge
lenkig und unverschieblich gelagerten Träger. Die Ma-Fläche ana· 
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log, wenn im Punkte A die Horizontalkraft X/J = -1 angreift. Wir 
erhalten nun 

h I h 

() =fM M ~~- +fM M _d_x + (M M _d~ 
O/J 0 /J EJ. 0 /J EJR .i 0 /J EJ.' 

o 0 0 

h 

I,' dx 
MoM/JEJ =0; 

.' . o 

da Mo für die Säulen gleich Null ist. 

p 

__ ~------ b------~ 

Fig. IOa und b. 

Allgemein wird für Trapez und Dreieckfläche (siehe Fig. 10c): 

I Mi M", d8 = ~ [2 Yo 1 + Yl e + Y2 ~] . 
In unserem Falle ist für Rechteck und Dreieck zu setzen: 

Yl = Y2 = Yo = h; 
Pba 

Ya = ---; ~ = a; 
1 
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und es wird nun: 
I r dx Pba MaMa Er = 6lEJ~' (2hl + ha + hb) 

• R R 
o 

Es wird also: 
Pbah ä - ----

oa - 2EJR 

y, 

:<------ l.----->. 

.------_ (_' ------~ 

Fig. IOc. Fig. IOd. 

Entsprechend wird: 
h I h 

ba~ =jMaMa~J: +jMaMa;;R +jMaMa;*. 
o 0 0 

Wir erhalten dann: 

fM2d' l(2 +2) 
1. i x =3 y, + YIY2 Y2' 

die für den allgemeinen Fall zweier Trapeze gilt, sinngemäß (siehe 
Fig. IOd): 

h 

Jf' 2 dx h h3 

M ajFJ = 3EJ [0,02 + 0,0' 1 . h + (1 . h)2] = 3EJ 
• 8 8 8 
o 

I f dx l l· h2 
M~-~ = ---[(1 . h)2 + (1 . h) . (1 . h) + (1' h)2] = --. 

EJR 3EJR EJR 
o 



Bereohnung der Rahmen über dem 1. Stockwerk. 

Es wird demnach: 
h3 

~aa= 3EJ. 
l h2 h3 

+ EJR + -3EJR = 

2h3 • J R + 3h2 • l . J. 
3E· J •. JR 

79 

Mit obenstehenden Werten für baa und boa erhalten wir für die statisch 
unbestimmte Größe den Horizontalschub : 

x _ ~_ _ Pbah3EJ.JR 
a - baa - 2E J R(2h 3 J R + 3h2 ·l· J.) 

Setzen wir nun: 
h , . 

so erhalten wir: 

3Pba 
-~--~----

4h2 _{li. + 6h . l 
J. 

5a) 

3Pba 3Pba X a = H = ------~-.--- = --_ .. __ .... -_.-. 5b) 
2hZ (2. h .-!R_ + 3) 2hl (2k + 3) 

l J. 

Die für das System sich ergebenden endgültigen Größen berechnen 
sich wie nachstehend: 

HA = HB = X = 3Pab 
a +2h.l(2k+3) 

VA = V~ + V~ = Plb 

Pa 
VB = V~ + V: = -l-

3Pab 
MG = Mg - M~·Xa = 0 - h· 

2hl (2k + 3) 

3Pab _ D 

2l(2k + 3) - M . 

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

Belas tung des Querri egels mi t glei ch mä ßig 
verteilter Last q. 

Die Mo-Ifläche für gleichmäßig verteilte Voll belastung ist in Fig. lOe 
aufgezeichnet. Die Ma-Fläche ist bereits in Fig. lOb dargestellt. 

Wir erhalten nun: 
h l h 

~oa = rMoMa~} + (MoMajJa;- + (MoMa~; .J" • Jj R Jj • 
o 0 0 

h 

jMoMaii: = 0; 
o 

da Mo für die Säulen gleich N uU ist. 



h 

I 

RO Konstruktion eines Wohn· und Geschäftshauses. 

Allgemein wird für Trapez und Parabelabschnitt (siehe Fig. 10 f) : 

f 1 2l 
Mi' Mkdx = 3" (Yl + Y2) Y3 =a- Yo' Y3· 

q 12 • 
In unserem Falle, wo Yo = h, Y3 = . -8-' wIrd 

I 

IMoMa ;;R =3~~~ h ~2 = -lq-2h-E-~;· 
o 

Es wird demnach: 

A 

qhl3 
~o" = 12EJR ' 

8 
8 ~o : O 

·~~~-----l --------~ 
v. A !l.:..l 0 - 2 

Fig. 10e., Fig. 10f. 

~aa ergibt sich, wie bereits ermittelt, zu: 

~ = 2h3 J R + 3h2 1J. 
an 3EJ.' J R 

h2 (2hJR + 31J.) 
3EJ.· J R 

und wir erhalten für den Horizontalschub X a nachstehenden Wert: 

X _~a _ qhl33EJ.JR 
a - ~aa - 12EJRh2 (2h J R + 31 J~) 

q l2 q l2 
X a = - ---_.- ---_._--- - =-------- ----

4h (2 ~_ . ~.~ + 3) 4h . (2k + 3) 
1 J. 

ql3J. 
4r(2hJR + 3f'J.) 

Ge) 

wobei wir vor k = ~.~.~. Die für das System sich ergebenden end-
• 

gültigen Größen erhalten wir demnach wie folgt: 
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q l2 
HA - HB - X --

- - a -4h(2k +-3) 

VA = VA + VA = ql 
IJ tL 2 

VB = VB + VB = q l 
" a 2 

ql2 Me = Me _ Me . X = 0 _ h . __ q l~ ___ _ 
o a a 4h (2k + 3) 

--='--- - MD 
4(2k+3)- . 

Belastung einer Säule mit einem Moment Mx. 

Die Auflagerkräfte und die Momente des Nullsystems sind in Fig. lOg 
aufgezeichnet. Wir erhalten mit der bereits ermittelten Ma-Fläche 
nachstehenden Wert für ~oa: 

h I h 

~oa = {MoMa ~; + (MoMa :; +fMoMa ~; . 
. • ,; x • 
000 

t 8 M jv,, -+T 
Fig. lOg. 

Nach Fig. IOd ist allgemein für zwei Trapeze: 

!MiMJ:dX =~[Yl (2y~ + y~) + Y2 (2!h + 1ft)] . 

In unserem Falle wird sinngemäß für die linke Säule: 
h 

f dx (h - a) 
MoMa EJ = 6ilT-[h' (2Mx + Mx) + a (2Mx + Mx)] 

• • o 

M K (h + a) (h - a) 

2EJ. 

Probst, Vorlesungen über };isellbeton. H. 6 
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Für dic rechte Säule ergibt sich: 
h 

IMoMa :.j~ = 0, 
() 

da Mo hier gleich Null ist. 
Für den Riegel gilt: 

l f dx l MKhl 
MoMa ET = 6ET . [h (2MK + 0) + h (2' 0,0 + M K)) = 2EJ--

. R R R 
o 
Somit erhalten wir: 

boa = ~K(h-+2Ea-J)(h-a) + _ MKh~_ = .2IfK[(h 2 - a2 )JR +jdJ·L 
• 2EJR 2EJ,JR . 

Mit dem bereits ermittelten Werte von ~aa berechnet sich nun der 
Horizontalschub : 

X _ ~oa _ J.1tK [(hZ - a2 ) J R + hlJ,] 3EJ,JR 

a - b~~ - --. -27FJ.JR h2(2hJR +-:flJ.) 

3MK [(h 2 - a 2 ) • -!lI:. "'-- + h2] 
J. l 3 M K k (hZ - a 2 ) + h2 

X a = -- --- 5d) 
2h3(2~;~+3) 2 h3 (2k+3) 

. . f"h k J R h worm WIe ru er: = T T . 
8 

Die für das System sich ergebenden endgültigen Größen erhalten 
wir nun folgendermaßen: 

32lfK k (h 2 - a 2 ) + h2 
HA = HE = X = ---.-. -"--- ._-..... __ ._.-

a 2 h3 (2 k + 3) 

VA = VA + VA = _ Mli 
() a l 

M K VB = VII = VB = + ----
/} a l 

Me = MG _ Me. X = M _ h. 3MK . k (h 2 - a2 ) + h2 

u (t a K 2 h3 (2 k + 3) 

Me = M (1 _ 3 k (h 2 - a2 ) + h2) 

K 2 h 2 (2k + 3) 

MD = MD _ MD. X = _ h. ~MK. k (h 2 - a2 ) + h2 

o a a 0 2 h3. (2k + 3) 

3MK k(h 2 -a2 )+h2 

= - -2- '. h2 (2 k + 3) 



Berechnung der Rahmen über dem 1. Stockwerk. 

b) Brmittelnng der Belastungen. 

Die durch die mittleren Stützen im 3. Stock als Einzellasten P auf 
den Riegel übertragenen Lasten ermitteln sich bei einer Binderent
fernung von 4,27 m und einer daraus sich ergebenden Belastungsfläche 

F -_ 4,27 . 5,20 + 6,9~. -_ 26,0 qm f . d S . f 1 . . . ür Je c tütze WIC 0 gt (luerzu 
2 

Fig. 7 und 8): 

Dachgeschoß : 
Gesamtlast des Daches (Eigengewicht, 

Wind- und Schnee) g = 250 kgjqm 

4. Stockwerk: 
Eigengewicht der Decke: g = 300 kgjqm 
Eigengewicht der Stütze: 25/25; 3,25 lang 
Nutzlast: p = 250 kg/qm 

3. Stockwerk: 

ständ. Last 

6500 kg 

7800 " 
490 " 

Eigengewicht der Decke: g = 380 kg/qm 9880 " 
Eigengewicht der Stütze: 35/35; 3,25 lang 960 " 

Nutzlast 

6500 kg 

Nutzlast: p = 325 kg/qm 8450 kg 
Gesamtlast am 

Stützenfuß im 3. Stockwerke: Pg = 25630 kg; Pp = 14950 kg 
Pg = 25,63 t; Pp = 14,95 t 

Die gleichmäßig verteilte Belastung des Riegels ergibt sich nach
stehend: 

Ständige Last: 
Eigengewicht der Decke (380kg(qm): 380· 4,27 1622,6 kg(m 
Eigengewicht des Riegels: 80j120 2304,0 " 

~~~~----~~~ 
Ständige Last g: 3926,6 kgjm '" 3,93 tjm 

Nutzlast: 
p = (325 kgjqm): 325' 4,27 P = 1387,8 kgjm = 1,39 tjm 

Gesamte gleichmäßig verteilte Belastung des Riegels: q=5,32 tjlfd. m 
K 0 n sol bel ast u n g der Säulen: (Rangkonstruktion). 

Nach Fig. 9a erhalten wir: 
Das Kragmoment infolge der ge sam t e n Belastung: 

M P (3 3 0,80) ( 0,80) ( 0,80) 
KM = 1 , 5 + 2 + P2 2,45 + 2 + Pa 1,45 + 2 

+ P4 • (0,48 + 0:0) = 3,562' 3,75 + 4,22' 2,85 + 5,272 . 1,85 

+ 5,177' 0,88 = 40,51 mt. 
ij* 
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Das Kragmoment infolgc Nut zbelastung wird, wenn die Nutzlast 
Pp = (3,35 + 0,30) . 4,27 . 325 = 5,08 t, 

M Kp = 5,08 . '!-~~ = 10,28 mt. 

DaR Kragmoment infolge s t ä n d i ger Last ist, wenn 
Pg = 18,686 - 5,08 = 13,606 t, 

M Kg = 40,51 - 10,28 = 30,23 mt. 
Lasten der äußeren Stützen im 3. Stockwerk: 
Die linke Stütze im Anschluß an den Hauptbau hat eine Be-

l . fl" h F 5,20 + 4,185 astungs ac e = 4,27 ' - 2- --- = 20,0 qm. 

Das Dachgeschoß : ständ. Last Nutzlast 

Gesamtbelastung des Daches: g = 250 kgjqm 5000 kg 
4. Stockwerk: 

Eigengewicht der Decke: g = 300 kgjqm 6000 kg 
Eigengewicht der Stütze: 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 Stütze: 40/40: 3,25 m lang 1250" 
Nutzlast: p = 325 kg/qm 6500 " 
Gesamtlast am 

Stützenfuß im 3. Stockwerk: P g =20550kg P p =1l500kg 

Deckenlast übertragen durch den Längs
träger über dem 2. Stockwerk: 

4,185 
F = 4 27 . -- = 8 95 qm , 2 ' 
Eigengewicht: g = 418 kg/qm 
Nutzlast: p = 325 kgjqm 

= 20,55 t = 1l,50 t 

3740 
2930 

Gesam tlast: Pg = 24290 kg Pp = 14430 kg 
= 24,30 t = 14,43 t 

M;-17.72Smf 

'- ' a·s.zo~m>tE---- h.12,15"'''-----, 
I 

: Pg 25.63' 

I 
I 
I 

~ I 

I:~ : 

k-----l- 17,JSm.'----~ 

Fig.ll a . 
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Die rechte Stütze an der Außenwand hat bei einer Belastungs

fläche F = 4,27' ~~Q = 11,1 qm 
2 

Das Dachgeschoß bei einer ständ. Last 

Gesamtbelastung des Daches: g = 250 kg/qm 2780 kg 

4. Stockwerk: 
Eigengewicht der Dec~e: g = 300 kg/qm 3330 
Eigengewicht der Stütze: 30/30; 3,25 m lang 700 
Nutzlast: p = 250 kg/qm 

3. Stockwerk: 
Eigengewicht der Decke: g = 380 kg/qm 4220 
Eigengewicht der Stütze: 40/40; 3,25 m lang 1250 
Nutzlast: p = 325 kg/qm 

Nutzlast 

2780 kg 

3610 
Gesamtlast am Stützenfuß: Pg = 12280 kg 

= 12,28 t 
Pp = 6390 kg 

= 6,40 t 

Einzellasten in Höhe der Emporen, übertragen 
äußeren Randlängsträger: 

Linke Randträger im Anschluß an den Hauptbau: 

Belastungsfläche 1J' =4~?-,~J~~_ ständ. Last 
2 

+ 0,40 = 9,35 qm 
Eigengewicht der Decke: g = 418 kg/qm 3910 kg 
Eigengewicht des Randträgers : 60/25; 4,27 m lang 1540 
Nutzlast: p = 325 kg/qm 

durch die 

Nutzlast 

3040 kg 
Gesam tlast: Pg = 5450 kg Pp = 3040 kg 

= 5,45 t = 3,04 t 

Rechter Randträger an der Außenwand: 
Belastungsfläche F = 4,27 . 0,80 = 3,42 qm ständ. Last 

Eigengewicht der Decke: g = 240 kg/qm 820 kg 
Eigengewicht des Randträgers : 60/25; 4,27 m lang 1540 
Nutzlast: p = 325 kg/qm 

Nutzlast 

1110 kg 
Gesamtlas t: Pg = 2360kg Pp = 1110 kg 

= 2,36 t = 1,11 t 

Berechnung der durch die verschiedenen Belastungen 
hervorgerufenen Momente. 

Einfluß der Einzellasten P am Querriegel. 

Unter der Wirkung des Stützendruckes der linken Stütze infolge 
der ständigen Last Pg = 25,63t (siehe Fig.lla) erhält man nach der 
allgemeinen Ableitung für: 



8G Konstruktion eines Wohn- und Geschäftshauses. 

a=5,20m; b=17,35-5,20=12,15m; h=9,30m; l=17,35m; 

J R = 0,16250 m4 ; J. = 0,03413 m 4 

J R h 0,16250 9,30 
k = ~J . T = 003413 . 17 35 = 2,552 . , , 

HA = HB=+ 2ia~:ka !-~3) = p. 2~3.~;,~:(/::~~2 + 3) 

= 0,0724752 P = + 1,8575 t 

VI = l!b = p. ~2,1_5 = 070 P = + 17 941 t 
l 17,35' , 

Pa 5,20 
VB = -- = P . - -~ = ° 30 . P = ° 30 . 25 63 =-= + 7 689 t 

l 17,35' " , 

Me = MD = - h· H = - 9,30·1,8575 = -17,275 mt 

9J( =!~_b ___ ~ = 25,63· 12,15· 5,2 = 934 mt 
l 17,35 ,. 

Infolge der Nutzlast Pp = 14,95 t werden: 

HA = HB = + 0,0724752·14,95 = +1,0835 t 

VA = 0,70·14,95 = + 10,465 t; VJ/ = 0,30·14,95 = + 4,485 t 

JfC = _MD = - 9,30·1,0835 = -10,077 mt 

14,95· 12,15· 5,2 ~ 
m~ = - ~ ~~---~- ~- ---- = <>4,45 mt. 

17,3;) 

Infolge des S t ü t zen d ru c k e s der rechten Stütze erhält man sinngemäß 
die entsprechenden Werte wie vor, da die Belastungsgrößen die gleichen 
sind. 

Für die gleich mäßig verteilte Belastung des Querriegels er
hält man mit den vorher abgeleiteten allgemeinen Gleichungen bei der 
ständigC'n Last g = 3,93 t/lfd.m (siehe Fig. llb): 

/4; _ 35//9:1'"' 
-~ r:;.... 

I 
I 

I C 

Fig_ 11 L. 

8 H~+3ßZI/ ....,--
! 

V~fJl!Oß l 
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gl2 393.17352 
HA = HB = = _. --~---' - ~- -'----- ~--- = + 392414 t 

4h(2k + 3) 4·9,30' (2' 2,552 + 3) , 

VA = VB = ~ = 3,~~7~~ = 34,093 t 
2 2 

MG = MD = - 9,30 . 3,924 = - 36,493 mt 

gl2 3,93 ' 17,352 

W1 = -8 = ---8- -- = +147,880 mt. 

Für die gleichmäßig verteilte Nutzbelastung p = 1,39 tjlfd.m 
wird: 

A _ B _ pl2 _ 1,39' 17,352 

H - H - 4h .--(Zic-+ 3) -4-~-9 ,3 (2 . 2,552 + 3) 

= 1,39' 0,99851 = + 1,388 t 

VA = VB = ~ = ]._,~~ ____ ~7_,35 = 12058 t 
22' 

MG = MD = - 9,30' 1,388 = - 12,908 mt 

"TI _ 1,39' 17,352 _ ~2 303 
.;IJ~ - 8 - l) , mt. 

Fig. llc. 

Für die Konsolbelastung der linken Säule ist das Kragmoment 
infolge ständiger Konsollast : M Kg = 30,23 mt (siehe Fig. II c). 

- Nach den vorher ermittelten allgemeinen Gleichungen erhalten wir 
.. 0,90 

fur a = 3,40 - - 2 = 2,95 m 

A _ HB _ M . ~ k(h 2 - a2 ) + h2 

11 - - K 2 h3 (2k + 3) 

~ 3 "3' _~_ . 2,552 (9,302 - 2,952) + 9~302 
- 0,.. 2 9,303 (2 . 2,552 + 3) 

= 30,23 . 0,0655844 = + 1,983 t 



S8 Konstruktion eines Wohn- und Geschäftshauses_ 

~vfC = 1vIK " - h· HA = 30,23 - 9,30' 1,983 = 30,23 - 18,442 

= + 11 ,788 mt 

.lID = - h · Hli = - 9,30' 1,983 = - 18,442 mjt. 

Wird das an der Säule wir
kende Moment durch eine an 

->j.o---(l-c)-------oot 
einem Kragarm angreifende Ver
tikalkraft P hervorgerufen ge
dacht , so ist zu der an dieser 
Säule ermittelten Auflagenkraft ~~~~--- l--------~~ 

M, 
V,I = - l K , wie dieH in Fig. lId 

erläuternd dargestellt i;;t, noch 
die Vertikalkraft P hinzuzufügen, 
Wir erhalten demnach in unserem 
Falle : 

] - 4 ]IIi:" 30,23, . 6 6 ' = - 1 + P y = - "3- + 13,60 = + 11,8 4 t 
17, i) 

Jl1\'", 30.23 j -U ___ ." l-'~ ~ 1 - -+ 17.3;) = T .1..,,:; t. 

Das Kraglllolllent infolge Nutzbelastung der Konsole: 

111 Ii: p = 10,28 mt 
HA = RU = 10,28' 0,0655844 = + 0,6742 t 

.W = 10,28 - 9,3' 0,6742 = + 4,010 rot 
.lID = - 9,3' 0,6742 = - 6,270 mt 

]'.4 = _ 10,28 + P = _ 0593 + ;3 08 = + 4487 t 
17 ,35 J1 ' , , 

)"" - -t- 10,28. " 0 '"9'3 t - 17 35 "~ T ,.1. . , 
Wir erhalten für die Konsolbelastung der rechten Säule, da die Bc
lastungen die gleichen wie bei der linken Säule, sinngemäß infolgc 
stä ndi ger Konsollast : 

HA = RII = + 1,983 t 
.11(' = - 18,442 mt; lvI]) = + 11,788 mt 

VA ~-' + 1,742 t; VR = 1- 11,864 t. 
Infolge Nutz belast.ung der Konsole: 

RA = Hll = + 0,6742 t 

"W' = - 6,270 mt; MD c= + 4,010 mt. 
)'.1 = + 0,593 t.; r ll = +- 4,487 t.. 

In der nachfolgenden Zusammenstellung sind die Momente infolge 
:,;tänrliger Last, Imd infolge der Nutzbelastung enthalten . 
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90 Konstruktion eines Wohn· und Geschäftshauses. 

+y 

+X +x 

B -f-X' 
. ---~ 

--""""o---?-z-- i 

c) Statische B recbnung de 
IIn den Füßen elnge pnnnten 

zwei tieligen Rahmens. 

ie der Berechnung zu
grunde liegenden Abmes
sungen und Größen sind die 
gleichen wie für den Gelenk
rahmen. 

Bei Annahme unver · 
chieblicher Fußpunkte und 

ohne Berück ichtigung des 
Einflusses der Temperatur 
erhalten die Ela: tizität -
gleichungen für unseren Fall 
eines dreifa.ch statisch un
be timmten Systems nach· 
stehende Form: 

---'m!mr=~ ------0> t5oa-~aa Xa-~a b Xb-~ac X c=O, 

F ig. 12a- d. 

(5o b-/JbaXa-/Jb b Xb-~b. Xc=O, 

~o .-/Jc a Xa-~.b Xb-~ •• X c= O. 

In dieser Form hab n wir 
3 Gleichunaen mit 3 n
bekannten, bei welchen alle 
3 Unbekannten in jeder 
Gleichung orkommen. m 
nun 3 Gl ichungen zu er-
halten, in denen nur j ein 

o nbekannte teht, muß 
nachstehende Bedingung er 
füllt ,verden : 

/Job = O· bat = 0 ; böe = 0 . 
Die e Bedingung i t erfüllt , 
wenn wir d n Nullpunkt d s 
Ach. enkreuze in den sog. 
" chwerpunkt der elasti
. ehen G wichte" legen. Die 
i t d r Fall (siehe Müll er
Breslau : , Neuere M hoden 
der e tigkeit.~lehre"), we-nn 

1{.8-0fX1'l~ = O· f 1,d8 = O' fxd8 = 0 ' . J ,./ J ' J ' 



c 
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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
füllt, 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 für die zur Y-Achse senkrechten im Abstande 

q; 

Cr-----------ir-.---,O 
(.h·a) 

h 
a 

Fig. J:... ('. Fig. 12 f. 

P 

a , b 

'- UJ:? f 
I<-----l 

B Hf-o; 
z ~-:O. b--: 

llla'!. "'p 

( , ds Fig. 12g. Fig.12h 

JY -
c = f J zur X'-Achse gezogenen Parallelen (siehe Fig. 12a). Wir 

ds 
J 

erhalten dann für die 3 Unbekannten nachstehende Gleichungen: 

x - ~~ . X b = ~~ . X - do• . 5 . 
a - daa ' (Jb b ' • - (J.. e) 

Als statisch bestimmtes Hauptsystem wählen wir den im Punkte B 
eingespannten Kragträger, an dem wir die statisch unbestimmten Größen 
als äußere Kräfte wirken lassen. Mit Hilfe der M a- (Fig. 12b), 
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.111b• (Fig. 12c), .111e• (Fig.12d) und .1110 ' (Fig.12e-g) Flächen ermitteln 
wir die Werte boa, bbb' bee und bop und daraus dann die Größen 
X a, X b und Xe unter Vernachlässigung des Einflusses der Normal
kräfte wie vorher. 

Ermittlung der von der Belastung unabhängigen 
Größen. 

Der Abstand c des elastischen Schwerpunktes ist 

C =' 

C= 

Setzen WIr nun 

so erhalten WIr: 

J. , ds 
y -

J 
h h 2 lh 

2J. +.IR 

/~~ 
h·' J R l1 . -- -+- a 

.Is 

2h ~R + l 
s 

h2 

h (k -I- 1) 

(siehe Fig. 12a); 

f,= 

2k + 1 

Bereclll1Ung der Größf>n boa, 0bb und oee· 

Bei der Bildung der Integrale r~fi.111kdx ist zu beachten: Wenn 
eine der beiden jlf·Linien eine Gerade (siehe Fig. 12h), so ergibt sich 
(siehe Müller. Breslau, H. Bd., 2. Abt.): 

:r x 

1'~1 ud' - Ylj',,,- /d" + Y2{,"- d 
• ~/ i 1f1 k X - T. iU-k·1 X T. iY.lk X X. 

o 0 

Bezeichnet man nun mit @? und @? die statischen Momente der .111k· 
I 2 

l,'läche in bezug auf die Achsen I-I' und 2-2', so erhält man 

.J 1lfi llhd:r =} (Yl @?2 + Yz @?1) . 

. Mit der BezeichnungS' als statisehes Momentder 1llK·Fläche III 

bezug auf die Achse 1-2 ergibt sich: 

0V1 K • .111 K • d :1: = 2 S ' ; 
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Nach Fig. 12b wird: 

J' dx \' ce cl, (h-C)2 (h-e) L j') M M --= 2· .-.-- +2, - . . ~ 
a a E./ 2:~ E./s 2 3 E./" 

(h - c) I t 2 . (h - (:). 1 . . 
2 EJ R 

2 l'(h-c)2 
[c3 +- (h - C)3] -\- --, 

3E./. E./R 

2 l(h2 - 2hc +- c2 ) 
= [c 3 + h3 - 3h2 c _L 3hc2 _ c3] I 

3E./ ' T EJR 

F " J R h I '1 ur J • . -z- = ,; Wlrl 

, 2kh2 - 6khc +- 6kc2 -\- 3h2 -- 6hc +- 3c2 
(J - --------- ------- ----~----~-------

Oll - 3EJR 

1 
[h 2(2k + 3) - 6hc (k -\- 1) + 3c2 (2k + 1)]' Z 

3EJR 

In den Klammerausdruck im Zähler den früher berechneten Wert 
h(k + 1). . 

C = ---- emgesetzt gIbt, 
2k + 1 " 

h(k+l) h 2 (k+-l)2 
h 2 (2k -\- 3) - 6h (k + 1) ----- + 3 (2k -\- 1) . -------c-~ 

2k-\-1 (2k+l)2 

h2 

= 2k--t-l[(2k + 1) (2k -\- 3) - (6k + 6) (k + 1) + 

--L (3k + 3) (k + 1)] = ~~~ (k+ 2) 
I 2k + 1 . 

Sonach wird: 
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Ermittlung der von der Belastung abhängigen 

Größen: ()oa, ()ob' ()oe· 

Für die gleichmäßig verteilte Belastung des Riegels ist die 
Mo-Fläche in Fig. 12e aufgezeichnet. Man erhält nun durch Kom
bination derselben mit den M a-, M b-, Me-Flächen (Fig. 12b-d) nach· 
stehende Werte für ()oa, ()ob und ()o.: 

[ 
q l2 q l2 1 (h - c)(h - c) 2 1 c· c . 2 1 

- .~------_._--

2 EJ, 2 EJ. 

= _ ~[(h-c)ql4 +_(h-~)ql4] _ [(h-C)2 ql2 _ C2q l2 ] 
l 24EJ R 8EJ R 4EJ. 4EJ. 

ql3 (h - c) qZ2 = - --~ + ---[c2 - (h - C)2] 
6EJR 4EJ, 

q l2 
= --~- - --[6JR h c - 3JR h2 - 2J.Z· h + 2J,Z· c] 

12EJR -J. 

ql3 
= - - [6k c - 3k h - 2h + 2c] 

12EJR 

ql3 [ h (k + I) 2h (k + I) ] 
= 12EJR 6k (2k+l) - (3kh + 2h) + (2k + I) 

[6k2 h + 6k h - (6k 2 h + 4kh + 3kh + 2h) + 2kh + 2h] . 
(2k + I) , 

qZ3 k h 
()oa = 12Ei;; (2k + I) ; 

.r dx 
Um das IntegrayMoMb EJ für den RiegeiOD bilden zu können, 

müssen wir zunächst die statischen Momente der Mo·Flächen ermitteln 
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und zu diesem Zwecke erst die SchwerpunktB/),bstände derselben be· 
rechnen. Nach Fig. 12i ergibt sich: 

St" - St~' 
fI~ = F-F1 F-l\ 

qZZ 
Z-

F = _-,:-2_ qZ3 St" = qZ3 • ~ = !!~. 
3 = T; 6 4 24' 

_.~ 
F 1 = 2 8 _~. St,,=!!~~.(~+~)=_~ql4_. -fl" 

3 - 48' 1 48 8 2 48·8' f6 
ql4 5ql4 11ql4 C'. J 

8~ = =2-,4-~_4=8=.=8 384 III l I ~~ .. .i l~-i!f 
ql3 ql3 56qZS 56; Jll" 1 _1' _ _ _ I---S'~9: I ;0-'" 3z~.-j 
6 48 384 " 31 :, [' I 

1-<-.51=,--3"'8foo- I 
, I 1 

"l l 11l 17l I.. l ~ 
8 8 . :.......- [ "lE l----oJ 

1 = 2" - 2 = 2" = 56 = 56' t r r l 

! I 3l 
~=8' {' -* 

Für die linke Riegelhälfte erhalten t 
wir demnach: L Fig.12i. 

2 

fMoMb ;; = - 1 U F18~ + OF18~] 
o EJR 2; 

1 l ql3 l ql4 
= - EJR_l ·2· "48·8 = 384EJR· 

2 

Für die rechte Riegelhälfte : 
I 

fM M dx 1 [F " l F ,,] 
. 0 b EJ = + l o· 2. 82 + 2;. :1. 8 1 

I EJR ·-2 
"2 
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Belastung einer Säule durch ein Moment M K • 

Die Mo-Fläche für ein an der rechten Säule im Abstand a von der 
Einspannstelle angreifendes Moment M K ist in Fig. 12f dargestellt. 
Mit den in Fig. 12b-d aufgezeichneten M a-, M b-, Me-Flächen er
geben sich die Größen <5oa , ~ob, 150e wie folgt: 

<5oa = f MoMa ~j 
fMoMa ~~ = 0 + 0 +l- (a ~C)2. MK + c/. M K ] • E~~ 

M K M K 
= 'i:Ef, [- (a 2 - 2ac + c2) + c2] = 2EJ~ (2ac-a 2) 

= _MK_. [2a. h(k + 1) _ a2 ] 

2EJ8 2k + 1 
(für a < c erhalten wir den gleichen Wert). 

<5 _ M K • [2ahjk~ 1) - a2 (2k + 1)] . 
oa -2EJ8 (2k + 1) , 

<5Ob = f MoMö ~~ 
J dx l 1 M K a l 

MoMö EJ = + M K • a . 2" . EJ. = + - 2EJ • . , 

(50e = fMoMe ~j 
/
" dx 1 1~K . a 
MoMejJ:J=+MK·a'I·EJ =+ EJ . 

• 8. 
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Belastung des Riegels mit einer Einzellast P. 
In Fig. 12g ist die Mo·Fläche infolge einer am Riegel wirkenden 

Einzellast dargestellt und wir erhalten auf die gleiche Weise wie vorher: 

r dx 
~o" =. MoMaEJ 

{M M dx =0- bPb(k-c}._I _ _ (k-c}2. P2 . __ 1_+ 
• 0 aEJ 2 EJR 2 EJ. 

+ ~!b ._~ __ = P·b [~_ b(h-c) _ (h-C}2] 
2 EJ. 2 EJ. EJR EJ. 
Pb 

2 E J R • J. {J R • [c2 - (h2 - 2 k c + c2)] - b (h - c) • J.} 

Pb = --[2 k l c - k l k - b • h + b . cl 
2EJR 

= ~l_2kl'h' (k+ 1) _ k.l.h -b'k b· h· (k + 1)] 
2EJR 2k+l + 2k+l 

= ~ [2k.l.h.(k+l)-k.1.h.(2k+l)-b.h(2k+l)+b.h(k+l)] 
2EJR (2k+l) 

Pbh k(l- b) Pbhka 
t5oa = 2EJR • (2k+if= 2EJR (2k+i); 

r dx 
t50b = ,Mo Mb EJ 

(b-a) 

f d x 2 [P. (b -2 a) • (b -2 a) ] + Mo Mb EJ- = 0 - 6EJR 

l 

2 [ (b - a) l 1] 1 1 
+6EJR P·-2-· 2 +P.b.2· 2 +P.b.h· 2 · EJ, 

=Pbk1_ P(b-a)3 + P'l2 [(b-a)+4b] 
2E J. 48EJR 48 EJR 

P 
48EJR Je [24bh1JR -(bS-3b2a +3ba2-a3).J. + [2(5b -al' J.J 

P Pb 
48EJR (24b12k + 4b3 + 12b2a) = -12EJR (6l2k + b2 + 3ba) 

Pb12 [ (b)2 b a1 
= 12EJR 6k+ T +3 7 ' T 

= Pb12 • [6k+ (1-a)2 (l-a)._~] 
12 E J R 12 + 3 1 1 

Pb12 [6k + ~ _~.!!!. + ~ + ~_~ _ 3a~] 
12 E J R 12 12 - 12 12 12 _ 

1:: ~: (6 k + 1 + ~ - 2 ;:). 
Pro b B t. Vorlesungen über Eisenbeton. 11. 7 
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.. a 
Setzen wir_nun T = 17, so erhalten wir: 

Ermittlung der statisch unbestimmten Größen für die 
verschiedenen Belastungsfälle_ 

Mit Hilfe der vorher ermittelten Größen für lJaa lJ"", lJee , lJoa , lJo", lJo• 

ergeben sich die statisch unbestimmten Größen X a, X" und X. für 
die verschiedenen Belastungsfälle_ 

Bei der gleichmäßig verteilten Belastung q des Riegels: 

X __ ~".'! _ .. _!ll3kh ___ _ 3EJR (2k + 1)._ ql2 
a - lJa.a - 12EJR (2k + 1) lh2k(k + 2) - 4h(k + 2) 

X" = ßo" = ql4 12EJR ql 
b",,-24EJR (6k + 1) P(6k+ 1) =2; 

lJoc qP(3k + 1) EJR ql2 (3k + 1) X - .. - ..... -.--- _.- -----.-- - --- --------
c - lJee - 6EJR l(2k + 1) - 6 (2k + 1)-

Für die Belastung der rechten Säule durch ein Moment M K wird: 

X a = ~~a =:!WK[2ah(k + 1) - a2(2~_± .1)] 
baa 2EJR (2k + 1) 

3MK [2ah(k + 1) - a 2 (2k + 1)] --- . __ . - _. ---::~:;--

2 h3(k+2)' 

X" = /10" = MKal 12EJR 6 MKak 
lJ"" 2EJB P(6k+-l) = hl(6k+l) 

X _~_ MKa EJR 

c - lJe• - EJs l(2k + 1) 
MKak 

h(2k+ 1)-

3EJR (2k + 1) 
ih 2 k(k+2) 
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Für die Belastung des Riegels mit einer Einzellast P werden: 

X _~oa_ Pbhka 3EJR (2k+l) 3abP 
a - öaa - 2EJ (2k + 1) lh2 k(k + 2) 2hl(k + 2) 

Öob Pbl2 12EJR 
X b = Ö-';b = 12EJR- (6k + 1 + 'YJ - 2'YJ2) ZS(6k+T) 

Pb (6 k + 1 + 'YJ - 2'YJ2) • 
T· . ···(6 k + 1)- . , 

Xc = ~~a = _ Pbl. (2k + 1 - J/) ~_~ __ _ 
öee 2 E J R l (2 k + 1) 

Pb (2k + 1 - 1'}) 
= 2- ~+-1-) _. 

Berechnung der statisch unbestimmten Größen 
X a X b und Xc. 

Die Rahmenabmessungen und Berechnungsgrundlagen SOWIe die 
Belastungen sind die gleichen wie für Gelenkrahmen. 

h = 9,30 m; l = 17,35 m; 
J R = 0,16250 m4 ; J. = 0,03413 m4 ; 

k = J R !!... = 0,16250 . 9,30 = 2,552. 
J. l 0,03413 17,35 

Wir erhalten demnach die statisch unbestimmten Größen für die 
gleichmäßig verteilte Belastung des Riegels infolge ständiger 
Last g = 3,93 tjlfdm: 

gl2 3,93· 17,352 

X a = 4h(k + 2) = H~30' (2,552+2> = + 6,986 t; 

X b = ßJ... = ~,93 '1~35 = + 34 093 t. 
2 2 " 

X = _~ (3k + 1) =~,93 '17,352 (3' 2,552 ±.!) = + 279 387 mt. 
e 6 (2k + 1) 6 (2'2,552 + 1) , 

Für die Nutzbelastung p = 1,39 tjlfdm: 

pl2 1,39' 17,352 

Xa = 4h (k + 2)4 . 9,30' (2,552 + 2) = + 2,471 t; 

Xb=~= 1,39'17,35 = +12058t. 
2 2 " 

X = pl2. (3k+l) = 1,39'17,352 • (3'2,552+1) = +98887 t 
e 6 (2 k + 1) 6 (2 . 2,552 + I) , m . 

Bei Belastung der rechten Säule durch einMoment MKg = 30,23 mt: 
infolge stä ndiger Konsolbelast u ng: 

7· 
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x = 3MKg [2ah(k+l)-a2 (2k+l)] f" =295 'd' 
a 2 h8(k + 2) ur a , m WIr • 

X _ 3 . 30,23 [2 . 2,95 . 9,30 (2,552 + 1) - 2,952 (2 . 2,552 + 1)] 
. a - 2 9,303 (2,552 + 2) 

= +1,75596 t; 

X _ 6MKg ak 6· 30,23' 2,95' 2,552 _ ° 8804 . 
b - hl(6k + 1) 9,30' 17,35(6' 2,552 + 1) - + ,51 t, 

X _ ~!g~ _ 30,23' 2,95 . 2,552 _ 
C - h. (2k + 1) - 9,3' (2 . 2,552 + 1) - + 4,00907 mt. 

Infolge Nutzbelastung der Konsole durch M KP = 10,28 mt wird: 

X _ 3· 10,28 [2· 2,95 . 9,30(2,552 + 1) - 2,952 (2' 2,552 + 1)] 
a - . 2 9,308 (2,552 + 2) 

= +0,597132 t; 

X _ 6 . 10,28 . 2,95 . 2,552 _ 6424 . 
b - 9,30 '17,35(6' 2,552 + 1) - + 0,17 t, 

X _ 10,28' 2,95 . 2,552 _ 
c - 9,3' (2. 2,552 + 1) - + 1,36332 mt. 

Bei Belastung des Riegels niit einer Einzellast P; unter 
Wirkung des Stützendruckes der linken Stütze infolgeder ständigen 
Last Pg = 25,63 t: 

X - -- 3ab' P f b h 1 . 
a - 2h .l. (k + 2) ür a = 5,20 m; = 12,15 m er a ten WIr: 

X - 3· 5,20' 12,15' 25,63 _ 330700 t. 
a - 2 . 9,3 . 17,35 . (2,552 + 2) - + , , 

X b = _l!~~. (~~}_±_1]_- 21]2) für 1] = ~ = 5,20 = 02997 
l (6k + 1) l 17,35 ' 

2~,_6~12,15 . (6' 2,552 + 1 + 0,2997 - 2'0,29972) + 18,0806t; 
17,35 (6' 2,552 + 1) 

X _ p. b (2k + 1-1]~ _ 25,63'12,15 (2·2,552 + 1 - 0,2997) 
C - 2 (2k + I) - 2 (2' 2,552 + 1) 

= + 147,95994. 

Infolge der Nutzlast Pli = 14,95 t werden: 

X - 3· 5,20 . 12,15' 14,95 _ 928 3 . 
a - 2. 9,3 . 17,35 (2,552 + 2) - + 1, 7 t, 

X = 14,95' 12,15 . (6' 2,552 + 1 + 0,2997 - 2· ° ,29972) = 10 54640t. 
b 17,35 (6'2,552+1) +" 

X = 14,95' 12,15 (2' 2,552 + 1 - 0,2997) = 86 30515 
C 2 (2. 2,552 + 1) , mt. 
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Berechnung der durch die verschiedenen Belastungen 
hervorgerufenen Momente. 

Allgemein gilt: 
M = Mo - MaXa - MbXb - McXc; 
N = No - NaXa - NbXb - NcXc . 

Wir erhalten demnach für die verschiedenen Belastungsfälle nach
folgende Zahlenergebnisse : 

MC-- 'lJJ30",1 "'" ' , I 

I , 
I 

Bei gleichmäßig verteilter Belastung des Riegels: infolge stän
diger Last g = 3,93 tlJfdm (siehe Fig. 13a): 
MA = M1- M1Xa - MtXb - M1Xc; 

M A = 0 - (- c) • (+ 6,986) - ( + ~) . (+ 34,093) - (- 1) . (279,587); 

für c= k(k + 1) = 9,30' (2,552 + 1) = 54118 . 
2k+l (2'2,552+1) , Om, 

i = 17,35 = 8 675 m' 
2 2 ' , 

MA = 0 + 5,41180' 6,986 - 8,675' 34,093 + 279,587 ~ + 21,540 mt; 
MB = M: - M:Xa - MrXb - M:Xc 

= (_ g;2) _ (-c). (+ 6,986) _ (+ {) (+ 34,093) 

_ (-1)' (+ 279,587) = _ 3,93' ;7,352 + 5,4118' 6,986 

- 8,675' 34,093 + 279,587 '" + 21,540 mt; 
Me = M~ - M~Xa - MfXb - MfXc 

= 0 - (11, - c) • (+ 6,986) - (+ {) . (+ 34,093) 

- (-1) (+ 279,587) (11, - c) = 9,30 - 5,41180 = 3,88820 m 
= - 3,88820' 6,986 - 8,675' 34,093 + 279,587 ~ - 43,330 mt; 
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MD = M~ - M~Xa - M~Xb - M~Xc 

( q l2) . (l) = - 2 - (h - c) (+ 6,986) - - 2 (+ 34,093) 

- (-1)' (+ 279,587) = - 591,509 - 27,163 + 295,757 + 279,587 
~ - 43,330 mt; 

M"' = Wl + MC = qJ!_ + Me = + 147,880 - 43,330 = + 104,550 mt; 
8 

HA. = H~I - H1Xa - HtXb - H~Xc 
= 0 - (- 1)' (+ 6,986) - (0)' (+ 34,093) - (0) - (+ 279,587) 
= + 6,986 t = HB; 

VA = V~ - V~Xa - vtxb - v;txc 
= 0 - (0)' (+ 6,986) - (1) (+ 34,093) - (0)' (+ 279,~87) = 34,093t; 

VB = V~ = V!Xa - V:Xb - V~Xc 
= g ·l- (0)' (+ 6,986) - (+ 1) (+ 34,093) - (0)' (+ 279,587) 
= 3,93' 17,35 - 34,093 = + 34,093 t = VA.. 

Infolge der Nutzbelastung p = 1,39 tjlfdm erhalten wir ent
sprechend den vorstehend ermittelten Werten mit der Verhältniszahl 
1,39 
393 = 0,353690: , 

MA. = MB = + 21,540' 0,353690 = + 7,618 mt; 
MC = MD = - 43,330' 0,353690 = - 15,325mt; 
M"' =+ 104,550' 0,353690 = + 36,978 mt; 
HA. = HB = + 6,986' 0,353690 = + 2,471 t; 
VA = VB = + 34,093' 0,353690 = + 12,058 t. 

Die Belastung der rechten Säule durch ein Kragmoment, hervor
gerufen durch eine an einem Kragarme wirkende vertikale Kraft, ergibt· 
infolge ständiger Konsolbelastung: 

M Kg = - 30,23 mt (Fig. 13b). 

Fig. 13b. 
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Wir denken uns wieder das Kragmoment zerlegt in ein Kräftepaar 
und eine in der Achse der Säule wirkende Vertikalkraft Pg = 13,606 t 
und erhalten: 

MA = Mo - Ma' X a - MbXb - MeXe 

= ° - (- c)· <+ 1,75596) - (+ +) ·(+0,518804) - (-1)· (+4,00907) 

= + 5,41180·1,75596 - 8,675·0,518804 + 4,00907~: + 9,011 mt; 

MB = (- 30,23) - <-:-5,41180)(+1,75596) - (-8,675)· (+0,518804) 
- (-1) . (+4,00907) ~ -12,217 mt; 

MO = 0- (h - c)· (+ 1,75596) - (+ ! ). (+0,518804) - (-1)·(+4,00907) 

= - 3,88820·1,75596 - 8,675' 0,518804 + 4,00907 ~ 7,318 tm; 
MD = ° - (+ 3,88820)· (+'1,75596) - (- 8,675)· (+ 0,518804) 

- (- 1) (+ 4,00907) ~ + 1,682 tm. 

Moment in F unterhalb der Konsole: 

Mf = MKg - [-(e - a)] XII - (- ! )Xb - (- 1) . Xe 

= (- 30,23) + '5,41180- 2,95)' <+ 1,75596) - (- 8,675) (+ 0,511804)
- (- 1) .(+ 4,00907) = - 17,398 mt. 

Moment in F oberhalb der Konsole: 

M[ = ° - [-(e - a)]xa-{- !) X b - (-I)Xe 

= + 4,3228 + 4,5006 + 4,00907 N + 12,832 mt; 
HA = HB '= 0- (-1)· (+ 1,75596) ~ + 1,756 t; 

VA = ° - ° - (-1)· (+0,518804) - o~ +0,519 t; 
VB = + P g- ° - < + 1) ( +0,5188) - ° = + 13,606 - 0,5188 ~ + 13,087 t. 
Infolge der Nutzbelastung der Konsole mit M gp = -10,28 mt 
erhalten wir die Momente durch Multiplikation der vorher ermittelten 

Werte mit der Verhältniszahl !~;:: = 0,3,40060: , 
MA = + 9,OH· 0,340060 = + 3,064 mt; 
MB = - 12,217 ·0,340060 = - 4,155 mt; 
MO = -7,319·0,340060 = - 2,489 mt; 
MD = + 1,682' 0,340060 = + 0,572 mt; 
Mi" = - 17,398·0,340060 = - 5,917 mt; 
Mi = + 12,832' 0,340060_= + 4,363 mt; 
HA = HB = + 0,597 t; 
VA = + 0,176 t; 
VB = + Pp - (+ 1) . X b = 5,08 - 0,176 = + 4,904 t, . '. . .' 
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Die Belastung der linken Säule durch ein Kragmoment ergibt 
dieselben absoluten Werte wie bei der rechten Säule. 

Belastung des Riegels durch eine Einzellast. 
Unter der Wirkung des St~tzendruckes der linken Stütze infolge 

der ständigen Last Pg = 25,63 t (siehe Fig. 13c) wird: 

",12 -Zt7lJlJmI m 
",' (1. -5.20-",,",",,---, . 

I 

I 

Fig. 13c. 

M~1 = M~ - M1 X a - Mt X b - M1 X. 

= 0 - (-c) . (+ 3,307(0) - ( + !) . (+ 18,0806) 

- (-1) . (+147,95994) 
= +5,41180· 3,30700 - 8,675·18,0806 + 147,95996 

~ +9,008 mt; 

MB = (-p. b) - (-c) . X a - (!) X b - (1)· Xc (b = 12,15 m) 

= - 25,63 ·12,15 + 5,41180·3,30700 + 8,675·18,0806 + 147,9600 

~ + 1l,302 mt; 

MC=O-(h-C)Xa -(+ !)Xb -(-I).Xc 

= - 3,88820·3,30700.....:. 8,675 ·18,0806 + 147,9600 ~ - 21,748 mt; 

MD=(-Pb) - (h-C)Xa -(- ~)Xb-(-I).X. 
= - 25,63·12,15 - 3,88820·3,30700 + 8,675·18,0806 + 147,9600 
~ -19,454mt; 

an = ~_ba = 25,63·12,15·5,20 = 9340 t. 
~J~ l 17 35 +, m, , 

HA = HB = 0 - (-1)· X a - 0 - 0 = + 3,3070 t; 
VA = 0 - 0 - (-1)· X b - 0 = + 18,0806 '" + 18,081 t; 
VB = + Pg - 0 (+1) X b - 0 = + 25,63 - 18,0806 ~ + 7,549 t. 
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Infolge der Nutzlast Pp = 14,95 t erhalten wir die Momente durch 

Multiplikation der vorigen Werte mit ~:::~ = 0,5833: 

MA = + 9,008·0,5833 = + 5,254 mt; 
MB = + 11,302·0,5833 = + 6,592 mt; 
MG = - 21,748·0,5833 = - 12,621 mt; 
MD = -19,454·0,5833 = -11,290 mt; 

ffi') = 14,95·12,15·5,20 = 54 45 t· 
;J,J~ 17,35 ' m, 

HA = HB = X a = + 1,929 t; 
VA = X b = + 10,546 t; 
VB = + Pp - X b = 14,95 - 10,546 = + 4,404 t. 

Da die Belastungen bei ständiger Last und Nutzbelastung bei 
der rechten Stütze die gleichen wie bei der linken Stütze sind, so 
erhalten wir sinngemäß die gleichen Werte wie dort. 

In Zusammenfassung der Rechnungsergebnisse enthält umstehende 
Zusammenstellung die Momente und Auflagerkräfte infolge ständiger 
und veränderlicher Belastung: 

d) Ermittlung der Querkrärte. 

Die Quer kraftsfläche an einem Rahmenstabe setzt sich zusammen 
aus der Querkraftsfläche des an beiden Stabenden freiaufliegenden 
Stabes und der durch die beiden Einspannungsmomente hervorgerufenen 
Zusatzquerkraftsfläche. Auf diese Weise erhalten wir für die beiden 
Rahmensysteme nachstehende Querkräfte : 

Für den Zweigelenkrahmen. 
Am Riegel erhalten wir für alle Belastungen mit Ausnahme der 

Konsolbelastung, da die Einspannungsmomente in C und D stets gleich 
M'-Ml 

groß, d. h. Q = --Z--- = 0, die Querkraftsfläche wie für den frei-

aufliegenden Träger. Die Querkraft bei Konsolbelastung ergibt sich 
bei Belastung der linken Säule: 

infolge s t ä nd i ger Konsol belastung: 

QG _ M' - MI _ MD - MG _ (-18,442) - (+ 11,788) _ - 30,230 
R - Z - Z - 17,35 - 17,35 

= -1,742 t; 
infolge Nutzbelastung der Konsole: 

Q~ = (- 6,270) - (+ 4,010) -1 ~03~80 = - 0,593 t; 
17,35 , 



106 Konstruktion eines Wohn- und Geschäftshauses. 

Momente, Auflagerkräfte 11 I
M'" 

Riegelmitte 

Einzellast P.links (stän-
+11 .. 302 1- 21,748 ] dige Last) ..... + 9,008 - 19,454 - 46,037 

Einzellast P, rechts 

~ 
(ständige Last). . . +11,302 + 9,008 - 19,454 - 21,748 + 46,037 

Gleichmäßig verteilte :a ständige Belastung g I s: 
~ des Riegels. .. +21,540 +21,540 - 43,3301- 43,330 +104,550 
lZl Kragmoment M K. links .. := (ständige Last). . . -12,217 + 9,011 + 1,682 - 7,319 - 2,818 
~ Kragmoment ME, rechts 

(ständige Last). . + 9,Oll -12,217 - 7,319 + 1,682 - 2,818 

Gesamtmoment in. 
folge ständiger Be-

+38,644 lastung . . .... +38,644 - 90,169 - 90,169 +190,988 
Einzellast Pp links 

1+ 5,254 ... (Nutzlast) . . . . . + 6,592 - 12,621 - ll,290 + 26,915 
~ Einzellast Pp rechts 

11,290 
~ 

(Nutzlast) . . . .. '+ 6,592 + 5,254 - - 12,621 + 26,915 
Gleichmäßig verteilte 

~ 
Nutzlast p d. Riegels + 7,618 + 7,618 - 15,325 - 15,325 + 36,978 

Kragmoment M Hp links 
(Nutzlast) . . . . . - 4,155 + 3,064 + 0,572 - 2,489 - 0,958 

Kragmoment M Hp rechts 
(Nutzlast) . . . . . + 3,064 - 4,155 - 2,489 + 0,572 - 0,958 -_ .. 

, Größtmomente bei 
Nutzbelastung .. +22,528 +22,528 - 41,725 - 41,725 + 90,808 

-
Abs. Größtwerte bei 

Vollbelastung +61,172 +61,172 -131,894 -131,894 +281,1'96 

-I Abs. Kleinstwerte bei 
I +34,489 I +34,489 - 89,597/- 89,597 +189,072 Vollbelastung . . . 

bei Belastung der rechten Säule wird entsprechend: 
infolge ständiger Konsolbelastung: 

C (+ 11,788) - (-18,442) + 30,230 
QR = ··-.--·--17,35--·····-"-· = 17,35 = + 1,7,42 t; 

infolge Nutzbelastung der Konsole: 

QC = (+ 6,270) - (- 4,.~1O) = +.lO,280 = + 0 593 t 
R 17,35 17,35" 

An den Säulen erhalten wir, da an keiner der beiden horizontale 
Kräfte angreifen, die aus den Einspannungsmomenten sich ergeben. 

MO-Mu 
den konstanten Querkräfte Q = --h--' Da MU = 0 und MO = -H . h, 

H·h 
so wird also Q. = - h--- = - H. 

In Fig. 14a sind die Größ1iwerte der Querkräfte dargestellt. 
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un:tlb I O!Lb 
der Konsole 

M: I Mf 
unterhalb oberhalb 

der Konsole 
VB VB 

- 0,748 - 0,748 + 1,546 I + 1,546 \ + 3,307 + 18,081 I + 7,549 

+ 1,546 + 1,546 - 0,748 - 0,748 + 3,307 + 7,549 + 18,081 

+ 0,963 + 0,963 + 0,963 + 0,963 + 6,986 + 34,093 + 34,093 

-17,398 +12,832 + 3,831 + 3,831 + 1,756 + 13,097 + 0,519 

+ 3,831 + 3,831 -17,397 +12,833 + 1,756 + 0,519 + 13,087 

-1I,806 +18,424 -11,805 +18,425 +17,112 + 73,329 + 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 + 10,546 

+ 0,340 + 0,340 + 0,340 + 0,340 + 2,471 + 12,058 1 + 12,058 

- 5,917 + 4,363 + 1,303 + 1,303 + 0,597 + 4,904 + 0,176 

+ 1,303 + 1,303 - 5,917 + 4,363 + 0,597 + 0,176 + 4,904 

- 6,333 + 6,926 - 6,333 + 6,926 + 7,523 + 32,088 + 32,088 

-18,139 +25,350 -18,138 +25,351 +24,635 +105,417 +105,417 

- 9,243 \ +18,008 - 9,242 +18,009 \ +17,112 \ + 73,329 + 73,329 

-r----------------t-~"nC----------------

Fig. 14 a. 
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Für den eingespannten Rahmen. 

Es gilt hier bei symmetrischer Belastung das gleiche wie für den 
Zweigelenkrahmen. 

Bei Konsolbelastung der Säulen erhalten wir entsprechend am Rie
gel: bei Belastung der linken Säule: 

infolge ständiger Konsolbelastung: 

QG = (- 7,319) - (+ 1,682) = - 9,001 = _ 0 519 t. 
R 17,35 17,35 " 

infolge Nutzbelastung der Konsole: 

QG = (- 2,489) - (+ 0,572) = - 3,061 = _ 01 6 
R 17 35 17 35 ' 7 t. , , 

Bei Belastung der rechten Säule: 
infolge ständiger Konsolbelastung: 

QG = (+ 1,682) - (-7,319) = -±_~QO~ = 0519. 
R 17,35 17,35 +, t, 

infolge Nutzbelastung der Konsole: 

QG = (+ 0,572) - (- 2,489) = + 3,061 = 0176. 
R 17,35 17,35 +, t. 

An den Säulen ergeben sich die Querkräfte, da keine horizontalen 

Kräfte angreifen, nach Q = MO -;: Mt<. So wird z. B. bei Belastung 

des Riegels durch die ständige Last Pg = 25,63 t die Querkraft an 

der linken Säule 
QA _ MG - MA _ (- 21,748) - (+ 9,008) 

S - k - 9,30 

= _ 30,756 = _ 3,307 t = _ HA. 
9,30 

Wir sehen, daß auch hier die Querkraft an der Säule gleich dem Hori
zontalschub ist. 

In Fig. 14b sind die Größtwerte der Querkräfte eingetragen. 

e) Querschnlttbemessungen und Spannungsnachweise. 

]'ür den Zweigelenkrahmen. 

Die Belastungen des Querriegels durch die mittleren Stützen als 
Einzellasten P wurden unter der ebenso unwahrscheinlichen wie un
günstigen Annahme berechnet, daß in allen Stockwerken die volle 
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Höchstnutzbelastung vorhanden sei. Es ist wirtschaftlicher, wenn 
für alle über dem 3. Stockwerk gelegenen Decken nur die halbe Nutz
last gerechnet wird. Dadurch wird auch der durch die Stockwerks
rahmen bedingten Verminderung der Stützendrücke Rechnung ge
tragen. 

Bei dieser Annahme ergibt. sich dann die Gesamtlast am Stützenfuß 

im 3. Stockwerk zu: ~P = 14295 = 7,475 t und es werden dement

sprechend auch die dadurch hervorgerufenen Momente nur halb so 
groß. Es wird demnach das Moment in Riegelmitte für den Zweigelenk-

hm M · 28,843 
ra en m = + --2- = + 14,422 mt. 

Fig.14b. 

Der der Berechnung zugrunde gelegte Riegelquerschnitt (Fig. 9c), 
wie er aus besonderen Rücksichten der Ausführung zugrunde gelegt 
war, erweist sich unter normalen Verhältnissen als unwirtschaftlich. 
Zudem ist dieser Querschnitt im Verhältnis zur Spannweite zu niedrig 
und fördert Rißbildungen im Beton. 

Wählen wir aber den Querschnitt des Riegels 80 X 160 cm statt 
80 X 120 cm, so vergrößern sich die Momente infolge ständiger Riegel
belastung im Verhältnis der Eigengewichte. Es wird 

das Eigengewicht der Decke = 1622,6 kgjm 
" " des Riegels 80j120 = 3075,0 " 

zusammen g = 4697,6 kgjm ~ 4,70 tjm. 
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Es werden demnach die Momente infolge gleichmäßig verteilter stän

diger Belastung mit ::~~ =1,196 zu multiplizieren sein. Das Moment 

in Riegelmitte ergibt sich danach mit 

M m = 111,387 - 1,196 = + 133,40 mt. 

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

M'" = + 49,475 + 49,475 + 133,40 - 3,327 - 3,327 + 14,422 + 14,422 
+ 39,395 = + 293,935 mt. 

Es handelt sich nun darum, für dieses Moment die not wen d i g e 
Mindesthöhe und gleichzeitig die wirtschaftlichsten Beton- und 
Eisenquerschnitte zu ermitteln. Mit dieser Frage haben sich ver
schiedene Abhandlungen befaßt; von einer wird nachstehend Ge
brauch gemacht. 

Bei beschränkter Konstruktionshöhe bestimmt Stock (Armierter 
Beton, 1910) das Mindestmaß der statisch wirksamen Höhe unter der 
Voraussetzung, daß die Nullinie in den Steg fällt: 

M 
h:nin = Z + yz2 - W • d2 ; Z = 2 obr.! B d + md . 

Für n = 15, Oe = 1200 kg/cm2, obr.! = 45 kg/cm2 ergeben sich mit den 
Beiwerten m = 0,944, w = 0,926. 

l 17,35 
Für B:s:: - < c :s:: -- :s:: 4,27 m,' d = 14 cm,' - 4 - -- 4 --

M = + 293,935 mt; 

1/29393500 . 
x = 0,135 V 427 = 35,4 cm > d; 

Z = 29393500_ + 0944 . 14 = 545 + 132 = 677' 
2 . 45·427· 14' ", , 

h:nin = 67,7 + Y67,72"=- 0,926~Wi = 67,7 + 66,3 = 134,0 cm; 

hmin = 134,0 + 11 = 145 cm; 

Fe = aha B . d (1 _ ~_) ; 
o. 2x 

45 . 427 ( 14) 2 
Fe = ~OO . 14 1 - 2 . 35,4. = 180 cm . 

Wählen wir die statisch wirksame Breite der Druckplatte 

B = 2 . 8 . d = 2 . 8 . 14 = 224 cm, 
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so ergibt sich mit den obigen Werten: 

x = 01351/29393500 = 49 cm > d· , r ~4 ' 

29393500 
z = 2.45. 224 ~- + 0,944·14 = 117,2 cm; 

h:nin = 117,2 + Y 117,22 - 0,926.142 = 233,5 cm; 

hmin = 233,5 + 10,5 = 244,0 cm 

F =~5· 22~ . 14 (1 _ ~) = 101 cm2 
e 1200 2.49 . 
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Nach dem Verfahren von S t 0 c k wäre eine Mindesthöhe h= 
145 cm erforderlich. Wir wollen die Höhe etwas größer wählen (h = 
160 cm). Die Mtndestbreite des Steges wird b = 80 cm angenommen 
und wir legen der nachfolgenden nochmals durchgeführten Berechnung 
der statisch unbestimmten Größen die neu angenommenen Querschnitts
abmessungen zugrunde. 

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

Die erstere Annahme für den Riegelquerschnitt ist unter der Voraus· 
setzung gerechtfertigt, daß mit dem Auftreten von ganz kleinen Rissen 
gerechnet wird. Die zweite An-

nahme ist für die Berechnung "':·~~m~~~~ ""~~~$~~~ 
zu ungünstig und entspricht ~ ~ 

nicht den tatsächlichen Verhält
nissen, da ein Reißen des Be
tonzugquerschnittes bis zur 
N ullinie eine Eisenspannung bis 
über die Elastizitätsgrenze be
dingen würde. 

Für die Pfosten, die auch Fig. 15 a. 
Normalkräfte zu übertragen ha-
ben, kann angenommen werden, daß sie nur sehr kleine Zugspannungen 
erhalten. Deshalb kann hier mit den Trägheitsmomenten für den 
vollen Querschnitt gerechnet werden. 

Für den Querschnitt des Riegels (Fig. 15a) soll die statisch 
wirksame Breite der Druckplatte im Höchstfalle gleich 1/4 der Spann
weite sein. Der Grenzfall wäre hier entsprechend der Binderentfernung 
B = 427 m. 

h' = h - a = 160 - 10 = 150 cm; b = 80 cm; d = 14 cm; 
Fe = 36 026 = 191 cm2 (= 27 030) gewählt. 
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Unter Annahme der Mitwirkung des Betonzugquerschnittes 
bis zu dem Schwerpunkt der Eiseneinlagen erhalten wir für 
n = 7, n'= 0,5, B - b = 427 - 80 = 347 cm; nach GI. (32), Bd. I: 

x = 52,0 cm. 
Das Trägheitsmoment J R berechnet sich mit 

427 . 523 347 . (52 - 14)3 " 80· (150 - 52)3 
J RI = 3 - 3 + 0,5 . 3 + 

+ 7 ·191· (150 - 52)2 = 39050000 cm' = 0,3905 m 4 • 

Unter Vernachlässigung des ganzen Betonzugteiles ergibt sich 
nach GI. (33), Bd. I für n = 10: x = 38,8 cm 

J R = 427· 38,83 _ 347 . (38,8 - 14)3 + 10 . 191 . (150 _ 388)2 
II 3 3 ' 

= 30140000 cm' = 0,3014 m 4• 

Die Stützen mit den Abmessungen 80/80 cm und 

F = F' = 12026 = 637 cm2 (m = 63,7 = 001 = 1 v H)' 
e e , "" 80-80' .. , 
80 - 803 

J. = + 2·10· 63,7' (40 - 3,3)2 = 5128333 cm' = 0,0513 m4 • 

12 J h 
Es berechnet sich nun der Faktor k = -,/- - T 

im ersten Falle: • 

k = -!I!~ _ !!..- = 0,3905. 9,30 = 408' 
I J. l 0,0513 17,35 " 

im ·zweiten Falle: 

kII = J R~I. _ !!.-. = 0,3014 _ 9,30 = 3 15 . 
J. 0,0513 17,35 

Mit diesen Werten ergeben sich die für den Zweigelenkrahmen 
durch die verschiedenen Belastungen hervorgerufenen Momente an 
Hand der vorher durchgeführten Berechnung wie folgt: 

Die Einzellasten P am Querriegel ergeben: 
Unter der Wirkung des Stützendruckes der linken Stütze infolge 

der ständigen Last Pg = 25,63 t: 
HA _ HR _ 3 Pa b _ 

- - + 2 h l (2 k + 3) , 

für den :Fall kI = 4,OS: 
HA_HB_p_ 3-5,2-12,15 - 3' 

- - 2-9,3-17,35(2-4,08+3)-+1,5t, 

Me = MD = - h - H = - 9,30 - 1,35 = - 12,54 mt; 
17,35 

2 
Mm = 12,15 - 93,4 - 12,54 = + 54,21 mt; 

VA = + 17,94 t; 
BB =+ 7,69 t; 
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für den Fall kn = 3,15: 
HA _ HB _ po 3 0 5,2 0 12,15 _ 162' 

- - 2 09,3 017,35 0(2 03,15+3)-+' t, 

Me = MD = - h o H = - 9,30' 1,62 = - 15,06 mt; 

Mm = 66,75 - 15,06 = + 51,69 mt; 

VA = + 17,94 t; 

VB = + 7,69 t. 

Infolge der reduzierten Nutzlast Pp = 7,475 t erhält man für kI : 

für kn : 

HA = HB = +0,05265 07,475 = + 0394 t; 

Me = MD = - 9,30 0 0,394 = - 3,665 mt; 
8,675 

Mm = 12 15 . 27,225 - 3,665 = + 15,795 mt; , 
VA = + 5,23t; 

VB = 2,24t; 

HA = HB = + 0,063207,475 = + 0,472 t; 

Me = MD = - 9,30 00,472 = - 4,39 mt; 

Mm = 19,46 - 4,39 = + 15,07 mt; 

VA = + 5,23 t; 

VB = + 2,24t. 

Der Stützendruck der rech te n S t ü t z e ergibt sinngemäß die gleichen 
Werte wie vorher: 

Die gleichmäßig verteilte Belastung des Querriegels gibt für 
die ständige Last {J = 4,70 t/lfdm: 

{J l2 
HA = HB = -,in (2k + 3) ; 

für den Fall k[ = 4,08: 

HA = HB = 4,70 017,352 341 =+, t; 4 . 9,30 0 (2 0 4,08 + 3) 

Me = MD = - 9,30 03,41 = - 31,70 mt; 

Mm = 4,70 017,352 _ 31 70 - + 145 30 t· 8 ' - , m, 

VA = VB = 4,7 0;7,35 = 40,77 t. 

Für gleichmäßig verteilte Nutzbelastung p = 1,39 tjlfdm werden: 

pl2 
HA=HB= . 

4h(2k+3)' 

Probs t, Vorlesungen über Eisenbeton H. 8 
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für den Fall Tel = 4,08: 

HA = HB = ___ 1,39' 17,352 = 101 t. 
4 . 9,30 . (2 . 4,08 + 3) +, , 

MG =:= MD = - 9,30' 1,01 = - 9,40 mt; 

Mm = 52,30 - 9,40 = + 42,90 mt; 

VA = VB = 12,06 t; 

für den Fall Tell = 3.15: 

HA _ HB _ 1,39 '17,352 _ 

- - 4· 9,30 . (2 . 3,15 + 3) - - + 
MG = MD = - 9,30 . 1,21 = - 11,25 mt; 

Mm = 52,30 - 11,25 = + 41,05 mt; 

VA = VB = 12,06 t. 

1,2lt; 

Die Konsolbelastung der linken Säule mit dem Kragmoment infolge 
ständiger Konsollast M xg = 30,23 t ergibt: 

HA = HB = M ! Te (k2 - a2) + k 2 
X 2 h3 (2k + 3) 

für den Fall Tel = 4,08: 

HA = HB = 3 25'!' 4,08(9,302 -2,952) + 9,302 = 204t· 
0, 2 9,303 (2. 4,08 + 3) +" 

MG = 30,23 - 9,30' 2,04 = + 11,28 rot; 

MD = - 9,30' 2,04 = - 18,95 mt; 

Mm = _!~28 + 1~,95 + 11,28 = _ 3,835 mt; 
2 

VA = + 11,86 t; 

VB = + 1,74 t. 

Für den Fall kIl = 3,15: 

HA = HB = 3023 . ~_. 3,15' (9,302 - 2,952) + 9,302 

, 2 9,303 (2 . 3,15 + 3) 
= 30,23' 0,0666 = + 2,01 t; 

MG = 30,23 - 9,30' 2,01 = + 11,54 mt; 

MD = - 9,30' 2,01 = -18,69 mt; 

Mm = 11,54 + 18,~_~_ + 11,54 = _ 3,575 mt; 
2 

VA = + 11,86 t; 

VB = + 1,74 t. 
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Das Kragmomcnt infolge Nutzbelastung der Konsole mit 
Mgp = 10,28 mt ergibt: 
für den Fall kI = 4,08: 

HA = HB = 10,28' 0,0674 = + 0,694 t; 

MC = 10,28 - 9,30 . 0,694 = + 3,82 mt; 

MD = - 9,30 . 0,694 = - 6,46 mt; 

M'" = - _3,~_t~,46_ + 3,82 = -1,32 mt; 
2 

VA = + 4,49 t; 

VR=+0,59t; 

für den Fall kII = 3,15: 

HA = HB = 10,28 . 0,0666 = + 0,686 t; 

MC = 10,28 - 9,30 . 0,686 = + 3,90 mt,; 

MD = - 9,30 . 0,686 = - 6,38 mt; 

Mm= _ 3,90+6,38 +3,90= -1,24mt; 
2 

VA = +4,49 t; 

VB = + 0,59 t. 
(lat 

Der Temperatureinfluß berechnet sich allgemein mit: X ut = ---
(lila . fM (lat=jNuE.tdx+ kU ·F.6 tdx . 

Soll ein gleichmäßiger Wärmeeinfluß von + 15 0 berücksichtigt 
werden, so fällt das zweite Glied weg und es bleibt: (l"t = etfNudx. 
Wie Fig. 12b zeigt, ist die Normalkraft in den beiden Stielen gleich 
Null, im Riegel dagegen Nu = + 1. 

Demnach liefert nur der Riegel einen Beitrag für (lut und es wird: 
z 

(laI = etfl' dx = et 'l, 
o 

und da 
(l _ 2k3 J R + 3k2 lJ, 
aa- 3EJ,.JR ' 

(lat etl3EJ,JR 

X at = -~ = 2 k 3 J + 3k2 l J . Uaa R • 
so ergibt sich: 

J R k --- - . ---- - k Ja 1 - , Setzen wir 

so erhalten wir: 
3EJR et 

X at = h2 (2k + -3) 
8* 
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I Momente Auflagerkräfte I 

Einzellast P g = 25,63 t .11 
~ (links, ständige Last) 
~ Einzellast p. = 25,63 t ! 

(rechts, ständige Last) . I 
~ Gleichm. vert. ständ. Be- i 

lastungd. Riegels g=4,70 I 
.~ K I ~ ragmoment 
] M Xg = 30,23 mt (links) . 
&J Kragmoment 

M xg = 30,23 mt (rechts) 

Gesamtmom. der Auflager

I 
-12,54 I -12,54 

-12,54 -12,54 

-31,70 -31,70 

+11,28 -18,95 

-18,95 +11,28 

Zusammenstellung der vor-

I
M m (Mitte !M{i unter-IM';; .(Ober-

Riegel) halb der halb der 
Konsole Konsole 

+ 54,21 1- 3,98 - 3,98 

+ 54,21 - 3,98 - 3,98 

+145,30 -10,05 -10,05 

- 3,835 - 6,01 +24,22 

- 3,835 - 6,01 - 6,01 

kräfte info ständ. Belastg. -64,45 -64,45 +246,05 -30,03 + 0,20 
Einzellast Pp = 7,47~ 

(links, Nutzlast) . ., - 3,665 - 3,665 + 15,795 - 1,162 

1,162 

- 1,162 
Einzellast Pp = 7,475 t 

(rechts, Nutzlast) . . . 
~ Gleichmäßig verteilte Nutz
N last d. Riegels p= 1,39 tfm 
~ Kragmoment I 
~ lYlxp = 10,28 mt (links) 

Kragmoment 

- 3,665

1

- 3,665 

- 9,40 - 9,40 

+ 3,82 ) - 6,46 

- 6,46 

=t= 3,55 
+ 4,74 

+ 3,82 

=t= 3,55 
+ 4,74 

+ 15,795 - - 1,162 

+ 42,90 

- 1,32 

- 1,32 

=t= 3,55 
+ 4,74 

- 2,983 - 2,983 

- 2,05 + 8,23 

- 2,05 - 2,05 

=t= 1,125 =t= 1,125 
+ 1,503 + 1,503 

M Kp = 10,28 mt (rechts) I1 

Wärmeeinfluß ± 15 0 • • • 

Schwindmasse . . . . . '1' 
Größtwr-rte bei veränder-

licher Belastung. . .. -26,74 -26,74 + 82,78 -10,532 +10,858 
-- Abs. Größtwerte bei I 
__ I Vollbelastung .. ~-·~c.~· ~'iI'-_-_9-,1,_19_ -91,19 1,_+,-3_~_8,-,8_3_,_-_40-,-,5_6_21 +11,058 

Abs. Kleinstwerte bei Voll-I I I 
belastung. .11 -52,34 -52,34 +239,86 -27,4021 + 8,282 

~~~~.~~~~~~~~~~~~~ ----- -----~Ii Für Fall k] = 4,08 

MitE=2100000t/ro2; 8=0,00001; t=±15° ergibt sich: 
für den Fall kI = 4,08: 

J R1 = 0,3905 ro4 ; 

HA = HE = X = 3·2100000' 0,3905' 0,00001 . (+ 15) = + 0,382 t; 
at 9,302 (2 . 4,08 + 3) 

Me = MD = - h . H = =+= 9,30' 0,382 = =+= 3,55 rot; 
Mm= =+= 3,55 rot; 

für den Fall kII = 3,15; JRI1 = 0,3014 ro4 ; 

HA = HE = X = 3·2100000' 0,3014' 0,00001' (+ 15) 
at 9,302. (2. 3,15 + 3) 

Me = MD = - h . H . = + 9,30 . 0,354 = =+= 3,29 rot; 
Mm = =+ 3,29 rot. 

= ±0,354 t; 
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stebenden Recbnungsergebnlsse. 

M: (unter· \ M: (ober· \ \ halb der halb der HA=HB 
Konsole Konsole) 

VB 

--

- 3,98 - 3,98 + 1,35 + 17,94 + 7,69 - 15,06 + 51,69 + 1,62 

- 3,98 - 3,98 + 1,35 + 7,69 + 17,94 - 15,06 + 51,69 + 1,62 

-10,05 -10,05 + 3,41 + 40,77 + 40,77 - 38,05 +138,95 + 4,09 

- 6,01 +24,22 + 2,04 + 11,86 + 7,41 + 11,54c - 3,575' + 2,01 - 18,69D 

- 6,01 - 6,01 + 2,04 + 1,74 + 11,86 - 18,69c - 3,575 + 2,01 + 11,54D 

-30,03 + 0,20 +10,19 +80,00 + 80,00 - 75,32 +235,18 +11,35 

- 1,162 - 1,162 + 0,394 + 5,23 + 2,24 - 4,39 + 15,07 + 0,472 

- 1,162 - 1,162 + 0,394 + 2,24 + 5,23 - 4,39 + 15,07 + 0,472 

- 2,983 - 2,983 + 1,010 + 12,06 + 12,06 - 11,25 + 41,05 + 1,210 

- 2,05 + 8,23 + 0,694 + 4,49 + 0,59 + 3,90c 
- 1,24 + 0,686 - 6,38D 

- 2,05 - 2,05 + 0,694 + 0,59 + 4,49 - 6,38° 1,24 + 0,686 
+ 3,9OD -

=F 1,125 =F 1,125 ± 0,382 ± 0,00 ± 0,00 =F 3,29 =F 3,29 ± 0,354 
+ 1,503 + 1,503 - 0,510 ± 0,00 ± 0,00 + 4,39 + 4,39 - 0,472 

-10,532 +11,858 + 3,568 + 24,61 + 24,61 - 29,70 + 78,87 + 2,880 

-40,562 +11,058 +13,758 +104,61 +104,61 -105,02 +314,05 +14,230 

-27,402/- 8,282 / + 9,298 + 80,00 I + 80,00 - 63,74 +229,41 +10,524 
}<'ür k/= 4,08 und ~FÜr FaIi ku = 3,15 

kl/= 3,15 

Einfluß des Schwindens. 
Legen wir der Berechnung das nach einem Jahr beobachtete Schwind· 

maß e. = 0,00020 mjlfdm zugrunde, so erhalten wir (ja. = - e • • 1, 
da die Stiele ohne Einfluß auf (ja sind. 

X _ (ja. _ - e.13EJ,JR . 

a. - (jaa - 2h3 J R + 3h21J.' 

X = _- 3EJR e. 
a. h2 (2 k + 3) . 

Mit E = 2 100000 tim 2; C = 0,00020 erhalten wir: 
für Fall k[ = 4,08: J RI = 0,3905 m 4 ; 

HA=HB=X = _ 3,2100000'0,3905'0,00020 = -051t. 
a. 9,302 (2 . 4,08 + 3) " 

MC=MD= -h'H= +9,30'0,51 = +4,74mt; 
Mm = + 4,74 mt. 



118 Konstruktion eines Wohn- und Geschäftshauses. 

Für den Fall kII = 3,15; J RII = 0,3014 m4 ; 

HA. = HB = X as = _ 3· llOOOOO· 0,3014 ·0,00020 = _ 0472 t. 
9,302 (2· 3.15 + 3) " 

MG = MD = - h· H = + 9,30·0,472 = + 4,39 mt; 

Mm = + 4,39 mt. 

Von einer Berechnung des Einflusses des Schwindens von Beton 
wird im allgemeinen abgesehen unter der Voraussetzung, daß die 
Schwindmasse der eisenbewehrten Betonbauteile durch Naßhalten des 
Bauwerkes in den ersten Monaten praktisch ausgeschaltet werden (wie 
dies im ersten Band gezeigt wurde). 

Fig. 15b. Stützlinie und Momente infolge der Kragbelastung Mx. = 30,23 mt 
(Zweigelenkrahmen) K = 4,08. 

MD = -1,74·10.87 = -18,95 mt 
= -2,04· 9,30 = -18,95 mt, 

M m = -2,04. 1,88 = - 3,84mt, 
M, = 1,74.6,48 = 11,28 mt 

= 2,08 . 5,53 = 11,28 mt, 
M~ = 11,86·0,506 = -6,01 tm, 
M~; = 1,74 . 13,92 = 24,22 tm., 

In Fig. 15b ist die Stützlinie und die Momentenlinie für die ständige 
Kragbelastung (MKg = 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 Stützlinie 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 Stützlinie auf der Normalen abschneidet, als Hebel· 

Fig. 15 c. Stützlinie und Gesamtmomente infolge ständiger Belastung 
(Zweigelenkrahmen) K = 4,01. 

Me = MD = -(80 -13,6)0,97 = -64,45mt, 
ME = MF = +(80 - 13,6) 0,003 = +0,20 mt, 
M! = M~ = -80,0·0,374 = -30,03 mt, 
M m = +10,19.24,15 = 246,05mt. 

arm das Moment M, die letztere die im Querschnitt wirkende Quer. 
kraft Q. 

Das gleiche ist in Fig. 15c für den Rahmen bei voller ständiger 
Belastung durchgeführt. Die Stützlinie gibt darin ein anschauliches 
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Bild der Kräftewirkung im Rahmen. überall da, wo die Stützlinie 
die Achse der Rahmenstäbe schneidet, ist das Moment gleich Null, 
und demgemäß schneidet auch die Momentenlinie die Stabachse in 
diesen Punkten. Ferner sehen wir an der Stelle, an welcher das Krag
moment (MKg = 30,23 mt) an der Stütze eingeleitet wird, einen Knick 
in der Stützlinie, wie dies etwas verzerrt die kleine Skizze links von 
Fig. 15c zeigt. 

M~ = - 80,00' 0,374 = - 30,03 mt; 
M~ = + (80,0 - 13,60) . 0,003 = + 0,20 mt; 

[M:J + [M~ = 30,03 + 0,20 = 30,23 mt. 

Ermittlung der Querkräfte. 

Für den Zweigelenkrahmen erhalten wir am Riegel für alle 
Belastungen mit Ausnahme der Konsolbelastung die Querkraftsfläche 
wie für den frei aufliegenden Träger. 

Die Querkraft bei Konsolbelastung ergibt sich für Fall k[ = 4,08: 
bei Belastung der linken Säule infolge ständiger Konsolbelastung: 

QG _ MT - Ml MG - MD (- 18,95) - (+ 11,28) _ 30,23 
R - l l 17,35 17,35 

= -1,742 t; 

infolge Nutzbelastung: 

QG = (- 6,46) - (+ 3,82) = _ 10,28 = _ ° 593 t. 
R 17,35 17,35' 

Bei Belastung der rechten Säule wird infolge ständiger Konsolbelastung 
entsprechend: 

QG = (+ 11,28) - (- 1.8,95) = 1742 t. 
17,35 +" 

infolge Nutz belastung der Konsole: 

Q~ = (+ 3,82) - (- 6,46) = + ° 593 t. 
17,35 ' 

An den Säulen erhalten wir nur die aus den Einspannungs
MO-Mm 

momenten sich ergebenden konstanten Querkräfte Q = h . Da 

im Falle des Zweigelenkrahmens MU = ° und MO = - H . h, so wird 
H·h 

aber Q, = - -h- = -H. 

Für Fall klI = 3,15 erhalten wir die Querkräfte bei Konsolbelastung 
genau wie unten für k[ = 4,08 ,da die Summe der Eckmomente die 
gleiche bleibt. 



M;
u~

--
10

5,
02

ml
 

.... I I I I I I I I 

H:
a~

f~
ZJ

( 
-

-.J.
+l

ilm
J 

5. 
20

 
-

. 
" 

6,
95

 
~
 

5, 
2

0
 

~
!J

1t
k.

 

I;
 "'. ,~I 1- • 

" '" ;::j ... ~'
 .~
 I 

11
, 

...
; 

l
-1

7,
J5

m
 

~
 

'" IV:
",-

"II
~,5

tt 
1~!

,-
+10

~5
1t 

F
ig

. 
15

d.
 

A
bs

ol
ut

e 
G

rö
ßt

w
er

te
 d

er
 M

om
en

te
 b

ei
 V

ol
Ib

el
as

tu
ng

 [
Z

w
ei

ge
le

nk
ra

hm
en

 k
I
l 
=

 3
,1

5]
. 

(M
. 

=
 M

om
en

te
 f

ü
r 

st
än

di
ge

 B
el

as
tu

ng
; 

M
. 

=
 M

om
en

te
 f

ü
r 

ve
rä

nd
er

li
ch

e 
B

el
as

tu
ng

.)
 

'1,
6/

11
11

1 

t:d
 

(I
) ;;l '" §"
 

§ (J
Q

 

p
. 

(I
) ... ~
 r;. S ~ =: 0
' 

(I
) ... p
. S ~
 

rn
 .,.. 0 ~
 

~ ~
 

,....
 

I'.
? ,....
 



122 Konstruktion eines Wohn· und Geschäftshauses. 

Für die Säulen ergeben sich die Querkräfte wie vor zu Q. = - H. 
In Fig. 15e sind die Größtwerte der Querkräfte für kI = 4,08 und für 
kII = 3,15 aufgetragen. 

__________ l·,?~m _____________ ~ 

A 

- 13.15 '(f"rkl = l,ri~ 1 
= - 14.23' (für kll ",, 3, /S ) 

Fig. 15e. 

= - 13,758' (filr1't= l ,O ) 
- - 11, 23' (fürk" = J. lr, ) 

Berechnung der Querschni tte. 

Den Querschnitt in Mitte des Riegels zeigt Fig. 15a. Die 
Abmessungen sind: B = 427 cm; b = 80cm; d = 14cm; h = 160 cm; 
h - a = 150 cm; Fe = 36026 = 191 cm2 • 

Das Trägheitsmoment unter Annahme der Mitwirkung des Beton· 
zugquerschnittes bis zu dem Schwerpunkte der Eiseneinlagen wurde 
für x = 52,0 cm n = 10 mit J RI = 3 9lO 615 cm4 ermittelt. 

Es ergeben sich demnach die Spannungen für das bei dieser An· 
nahme (kI = 4,08) berechnete absolute Größtmoment in Riegelmitte 
M:ax = + 328,830 mt (siehe S. 116): 

32883000·52,0 _ 2. 
0bd = -3910615- - 43,71 kg/cm , 

_ 1 . 32883000· (150 - 52) _ 823 k / 2 
Oe. - 0 3910615 - g cm . 

Für den Fall kII = 3,15 ist unter Vernachlässigung des ganzen Beton· 
zugquerschnittes das Trägheitsmoment mit J RII = 30 140000 cm4 er· 
mittelt worden, wenn x = 38,8 cm ist. 

Das absolute Größtmoment ergibt sich für diesen Fall in Riegel. 
mitte mit 

Mmax = (+ 51,69) + (+ 51,69) + (138,95) + (- 3,575) + (- 3,575) 
+ (+ 15,07) + (+ 15,07) + (+ 41,05) + (+ 3,29) + (4,39) 
= + 314,05 mt. 
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Demnach ergeben sich die Spannungen bei Vernachlässigung des Beton
zugquerschnitlies für n = 10: 

31405000 . 38,8 
Gbd = . 30140000 = 40,4 kgJqcm ; 

G = 10. 31405000· (150 ~_~8,8) = 1160kgJqcm 
•• 30140000 . 

Der Vergleich der Spannungsnachweise für die beiden Fälle k[ und kIl 
zeigt, daß das den tatsächlichen Verhältnissen besser entsprechende 
Trägheitsmoment J R1 rechnerisch keine volle Ausnutzung der zu
lässigen Eisenspannungen ergibt. Wenn sonach die Bemessung der 
Querschnitte unter Vernachlässigung des ganzen Betonzugquerschnittes 
erfolgt, so ist die Sicherheit weit größer, als es die Berechnung sonst 
annimmt. 
U~ die Materialverteilungslinie für das Eisen zeichnen zu 

können, berechnet man für einzelne Querschnitte x und aus den je
weiligen Eisenquerschnitten die Tragmomente M. 

Für F. = 36026 = 191 cm2 ; x = 38,8 cm (in Riegelmitte) wird 

M = F.· G.· (h - a - ;) = 191 . 1200· (160 - 10 - 3~~) = 314,20 mt. 

Für F. = 32026 = 170 cm2 wird x = 36,2 und 

( 36,2) M = 170·1200· 150 - -3- = 281,00 mt. 

Für F. = 28026 = 149 cm2 wird x = 33,6 cm und 

M = 149 . 1200 . (150 - 3i6) = 248,00 mt. 

Für F. = 24026 = 127 cm 2 wird x = 30,2 cm und 

M = 127 . 1200 . (150 - ~~,2 ) = 213,00 mt. 

Für F. = 20026 = 106 cm2 wird x = 27,5 cm und 

M = 106· 1200· (150 - 2i5) = 179,00 mt. 

Für F. = 16026 = 85 cm2 wird x = 24,1 cm und 

M = 85· 1200· (150 - 2i1) = 145,00 mt. 

Für F. = 12026 = 63,7 cm2 wird x = 20,7 cm und 

M = 63,7 ·1200· (150 - 2i 7 ) = 109,50 mt. 
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Für Fe = 8026 = 42,5 cm2 wird X = 15,81 cm und 

M = 42,5 ·1200· (150 - 15~81 ) = 73,90 mt. 

Für Fe = 4026 = 21,2 cm2 wird X = 12,0 cm und 

M ( 12,0) = 21,2 ·1200· 150 - -3- = 37,15 mt. 

In Fig. 16a ist der im Vorstehenden errechnete Verlauf der Momente 
zur Verteilung der Längseiseneinlagen benutzt worden. 

Der Querschnitt beim Anschi uß des Riegels an die V 0 u te hat 
ein M max = - 26,00 mt aufzunehmen. Der Querschnitt in Fig. 15a 
hat an dieser Stelle ein negatives Moment aufzunehmen, wirkt dem
nach als Rechteckquerschnitt von der Höhe h = 160 cm und der 
Breite b = 80 cm. Sonach wird 

Fe = 6M 
5 (h - a) Oe 

6·26000000 _ 2. 
5. (160 _ 4) . 1200 - 16,7 cm., 

gewählt: 4026 = 21,24 cm4• 

Nach Gleichung (16) Bd. I wird 

_10·21,24_ 1/1 2.80.156 263 
x- 80 I+ V + 10.21,24 = , cm; 

J n = 80.26,33 + 10·21,24· (156 - 26,3)2 
3 

= 485000 + 3565000 = 4050000 cm4 ; 

= 2600000·26,3 = 169 k /cm2 • 
Obd 4050000 ' g , 

= 10. 2600000 ·129,7 = 834 k /cm2. 
Oe", 4050000 g 

Der Querschnitt beim Anschluß der Voute an die Stütze hat nach 
Fig.15d ein Moment Mmax = - 90,50 mt. Die im Querschnitt wirkende 
Normalkraft ergibt sich nach der Zusammenstellung S. 89 

N = 66,40 (VA aus ständ. Last vermindert um die das Kragmoment 
in E hervorrufende Kraft PKg = 13,60 t); 

5,23 
2,24 

12,06 
0,59 

24,30 

(VA aus der das Max.-Moment hervorrufenden Nutz
belastung) ; 

(Stützendruck der linken Außenstütze und des äußeren 
Längsträgers (siehe S. 116); 

-,.---,-,---
110,82 t. 
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10~26 

c 5"26 

J 

c 5"26 ] 
10l.26 :. 

2.95'~-~ 

2.95 



126 Konstruktion eines Wohn. und Geschäftshauses. 

Es handelt sich hier um eine Beanspruchung des Querschnittes auf 
Biegung bei axialem Druck; der Querschnitt wird mit 80· 130 cm 
angenommen. 

Für den Spannungsnachweis ist wie im Bd. I, S. 406 gezeigt wurde, 
zur Bestimmung von x die Auflösung einer Gleichung dritten Grades 
notwendig. Auf zeichnerischem Wege ergibt sich nach dem S. 411 im 
Bd. I gezeigten Verfahren für b = 130; a = 80 cm: 

Fe = 15026 = 79,65 cm2 ; X = 70,3 cm; 
2·N·x 

Ghd = 2 2 b (b ) = 49,2kg/qcm; 
a X - n cp a - Cl - X 

X-C2 
Ge. = n Ghd ~b--- = 344 kg/qcm. 

-x 
Der Querschnitt beim Anschluß der Stütze an die Voute hat 

das Größtmoment M max = - 62,0 mt aufzunehmen. Die Normalkraft 
ist die gleiche wie vor, vermehrt um das Eigengewicht der Stütze. 
N = 110,82 

+ 4,60 (Eigengewicht der Stütze: 0,8· 0,8 . 3,0 . 2,4); 
115,42 t. 

Die Ermittlung von x erfolgt hier nach dem von Mörsch für sym
metrische Bewehrung angegebenen zeichnerischen Verfahren1). 

Allgemein ist für das Spannungsbild in Fig. 16 b: 

N = Db + De - Ze = Ghd b2X + F; G; - Fe Ge; 

bx (a x) F' , F M = Gbd -2 2 - 3 + e Ge 8 + e Ge 8 • 

Ferner ist a , a 
8+- -X s--+x 
2, X 

Ge = nGbd--x~- : Ge = n Ghd X 

Aus diesen vier Gleichungen wird, ähnlich wie dies im ersten Band 
S. 404 gezeigt wurde, für x eine Gleichung dritten Grades aufgestellt. 
Ist x bestimmt, so erhält man 

-x) . 
Bei symmetrischer Bewahrung ist Fe = F; und 8 = 8' • 

Die Gleichung für X lautet dann in vereinfachter Form: 

2 . (a M ) M F. b n Fe (M 2·) ° X 3 -- X • 3 - - - + X • 12 - n - - -~ - a + 2 8 = ; 
2 N N a a N 

N 2Nx 
Gh d = -:-b~x-~n--=F:'-e --,-. .- b x2 + 2 n cp ab (2 X - a) • 

-2 + x-- (2 x - b) 

6a) 

6b) 

1) 20 Bemessungstafeln von Prof. Dr. Mörsch, Verlag K. Witwer, Stuttgart. 
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Setzt man 8 = 0,42 a, so werden: 
0,92 a - x 

ae • = n abt:! 
x 

,. 

Bei gegebenen Abmessungen ist 
M 

sonach x nur abhängig von N' 

Für verschiedene Werte 
M 

und 
Na 

F. = F; = fP ab, läßt sich x aus a 
ausdrücken, wie dies Mörsch in 
seiner Bemessungstafel (Fig. 16 b) 
dargestellt hat. 

OOOC-----r 

x - 0,08a 
x 

6c) 

M ao,2_~. 
Fe ~ 0 0 1l,5a (1,6a (1,6<10. '1111,725a 0,60. 0,90. .,,00; 

Fig. 16b. 

Für a = b = 80 cm; Fe = F~ = 12026 = 63,7 cm 2, wird: 

F. 63,7 
m = - = -- = 000995 = 09950/ = 10/ 
't b • a 80 . HO' , /0 /0' 

Man bildet den Wert 
M 

N'a 
6200000 

115420 . 80 = 0,672 . 

Nach den für symmetrische Bewehrung in Fig.16b dargestellten Schau

linien ergibt sich für NM = 0,672 und <p = 0,995 . 
·a 

x = 0,528 a = 0,528 . 80 = 42,2 cm ; 

2 . 115420 . 42,2 _ 2 • 

abt:! = 80' 42,22 + 2. 10. 63,7 (2' 42,2 _ 80) - 65,6 kg/cm , 

= 10 . 65 6 . 0,92 . 80 - 42,2 = 496 k / . 
Oez , 42 2 g qcm , , 

42,2 - 0,08 . 80 
a.t:! = 10 . 65,6 . 42 2 - = 576 kg/qcm. , 
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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 höherer Wert von n entspricht, wie dies im ersten 
Band gezeigt wurde. Würde man hier n = 15 bis 20 setzen, so würde 
(Jbd kleiner, (Jez und (Jed jedoch größer werden. Letztere würden jedoch 
immer noch weit unterhalb der zulässigen Grenzen bleiben. Wenn 
wir sonach n = 10 angenommen haben, so gibt dies nur einen er
höhten Sicherheitsgrad. 

In späteren Fällen, wo der axeale Druck oder Zug überwiegen, 
werden wir entsprechend n = 15 bis 20 wählen. Da die Betondruck
beanspruchung zu hoch wird, so führen wir die V oute etwas tiefer bis zu 
der Stelle, wo ein Größtmoment von Mmax = -46,00 mt vorhanden 
ist. Die Normalkraft ergibt sich zu: 
N = 110,82 (wie vor); 

8,06 (Eigengewicht der Voute: 1,3 ~ 0,8. 0,80.4,0.2,4) 

118,88 t. 
Mit Fe = F: = 15026 = 79,65 cm2 ergibt sich 

_ Fe _ 79,65 _ 0/ 
cp - ab - 80. 80 - 1,24 (0· 

Fu"r M 4600000 0484' d 
N . a 118 880 . 80 =, wIr: 

x = 0,64· a = 0,64·80 = 51,2cm (s. Fig. 16b); 
2 . N . x 2 . 118880 . 51 2 

(Jbd = ax2 + 2 ncpa b (2x - a) = 80· 51,22 +2·10·79,65· (;.51,2 - 80) 

= 49,5 kg/qcm; ° 92 . a - x ° 92 . 80 - 51 2 
(Je. = n· (Jbd· ' = 10·49,5" 1 2 ' = 21,65 kg/qcm; 

x 5, 
x - 0,08 d 51,2 - 0,08 . 80 

(Jed = n· (Jbd • = 10·49,5· = 432 kg/qcm. 
X 51,2 

Für den Querschnitt in Höhe der Konsole Eu ist M~ max 
= -44,84 mt. 
N = 104,61 t 

24,30 
(V:ax = Auflagerdruck bei Vollbelastung) ; 
(Stützendruck der linken Außenstütze und des äußeren 

Längsträgers ) ; 
5,45 (Auflagerdruck des äußeren Randträgers in Höhe der 

Empore (siehe S. 116); 
8,06 (Eigengewicht der Voute); 
3,60 (Eigengewicht der Stütze 0,8 . 0,8 . [5,3 - 2,95] . 2,4); 

146,02 t. 
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Der Querschnitt ist 80/80 cm, Fe = F/ = 15026 = 7!},65 cm2 • 

_ 79,65 _ _ 0/ . 
Cf' - 80. 80 - 0,0124 - 1,24'0' 

_ M = 4484000 = 0,384. 
N . a 146020·80 

Aus Fig.16a entnimmt man x = 0,725' a = 0,725' 80 = 58,Ocm. 
Es wird dann 

2·146020· 58,0 
aba = 80. 582 + 2.10' 79,65' (2' 58 _ 80) = 51,7 kg/qcm; 

a = 10·51 7 . 0,92' 80 - 58 = 141 kg/qcm' .z , 58 ' 

58 - 0,08' 80 
a.a = 10· 51,7' 58 = 460 kg/qcm. 

Die in den Säulen als zulässig angenommenen Druckspannungen im 
Beton sind etwas größer als beim Riegel und erscheinen deshalb gerecht
fertigt, weil von der Mitwirkung der anschließenden Platte abgesehen 
wurde, die den Querschnitt vergrößert und die tatsächlichen auftreten
den Spannungen verringert. 

Die Berechnung des Zugbandes erfolgt für die größte Zugkraft, 
die sich nach der Zusammenstellung auf S. 116 als Größtwert des 
Horizontalschubes ergibt mit: 

Z = Hmax = + 14,23 t. 

Unter der Annahme einer Beanspruchung der Ankereisen von 
ae = 750 kg/cm2 ergibt sich ein Querschnitt des Zugankers: 

Fe = _z = 14230 --- = 19,0 cm2 ; gewählt: 5050 = 19,01 cm2• 
ae 750 

Berechn ung der Sch u bspann ungen und der 
aufge bogenen Ei sen. 

Die Stelle, an welcher die durch die Querkraft hervorgerufenen 
Schubspannung gerade noch vom Beton allein aufgenommen wird, er
gibt sich aus Qb = Tb' b· hza . Wählen wir Tb = 4,5 kg/cm2, so ergibt 
sich mit 

hzd = (h - a - ;) = (160 - 10 - 38,8) = 137,1 cm; b = 80 cm: 

Qb = 4,5' 80· 137,1 = 49400 kg = 49,40 t. 

Wie Fig. 16 a zeigt, wird dieser Wert in allen Querschnitten zwischen 
den aufgesetzten Stützen und den Rahmenpfosten überschritten, d. h. 
es müssen auf diese ganze Länge schräge Eisen vorgesehen werden. 

Probst, Vorlesungen über Eisenbeton. II. 9 
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Die gesamte durch diese Eisen aufzunehmende Zugkraft ergibt sich 
aus der Querkraftsfläche, die zu diesem Zwecke in die Figur eingetragen 
wurde. Es berechnet sich diese Zugkraft bis zum Anschluß des Riegels 
an die Voute nach GI. (13), Bd. I: 

Z = Querkraftsfläche 

hzd 'Y2 
Im Mittel ist mit Fe = 20 0 26: 

( x) ( 27,5) hzd = h - a - :3 = 160 - 10 --3- = 140,9 cm 

und demnach: 

81500 + 54 843 . 430 
2 

Z = ---- '-.-- = 147000kg; 
140,9' -V 2 

_ Z _147000_ 2. 
Fe erf. - ~ - -1200 - 122,5cm , gewählt: F = 24026 = 127cm2 ; 

147000 
(J = -- = 1158 kg/cm2 

e 127 . 

Wir verteilen die Eisen in 6 Schräglagen zu je 4 0 26. Die Auf teilung 
der Querkraftsfläche ist in Fig. 16a erläutert. 

Da die Querkraft in allen Querschnitten der Rahmenpfosten gleich 
bleibt, so ergibt sich auch die Schubspannung überall gleich groß. Für 
den Querschnitt in Höhe der Empore wird: 

Q 14230 
T = --- =. = 3,25 kgjcm 2 • 

b . (h - a - ~-) 80 (80 _ 6 _ 5:_) 
Wir ersehen daraus, daß die Schubspannungen in den Säulen den für 
Beton zulässigen Wert Tb = 4,5 kg/cm2 nicht erreichen. Es sind dem
nach in den Säulen keine Schrägeisen erforderlich. 

Die Einzelheiten mit dem Eisenauszug des Zweigelenkrahmens sind 
in Fig. 16 a dargestellt. Die Säuleneisen wurden mit Rücksicht auf 
bessere Montage in Höhe des Fußbodens der Empore gestoßen. 

Da beim Rahmen mit eingespannten Pfostenfüßen die Mo
mente im Querriegel und in den Säulen (vgI. Zusammenstellungen 
S. 89 und S. 106) sich nur wenig von dem Zweigelenkrahmen unter
scheiden, so erübrigt sich eine weitere Durcharbeitung dieses Falles. 
Die Fußeinspannung ist in unserem Falle wegen dem im Verhältnis 
zum weitgespannten, stark belasteten, sehr steif ausgebildeten Riegel 
schwachen Pfosten wenig wirksam. 
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Deshalb genügt für diesen Fall die vorstehend durchgeführte Dimen
sionierung, was im übrigen durch die vorher durchgeführte statische 
Untersuchung bestätigt wird. 

1). Gründung der Rahmenpfosten. 

Da im Erd- und Kellergeschoß im Abstand von 1,97 m von den 
großen Außenstützen zur Verkleinerung der Spannweite der Unter
züge eine weitere Säule zur Aufstellung kommt (siehe Fig. 8 b), so er
halten die Außenstützen durch die Unterzüge des Erd- und Keller
geschosses nur sehr geringe Momente, die wir deshalb ohne großen 
Fehler vernachlässigen dürfen. Die zentrischen Lasten der starken 
Außensäulen ergeben sich nun wie folgt: 

Last der äußeren Stütze und des Randträgers 
im 3. Stockwerk S. 84 

Randträger in Höhe der Empore S. 85 

Max. Auflagerdruck der Stütze des Rahmens 
(siehe S. 88) . . . . . . . . . . . . V;! .. 

Deckenauflast über dem Erdgeschoß : 

d · L 4,185 1,97 
stän 1ge ast: -2-.4,27.425 + -2.4,27.470 

N I 4,185 2 1,97 2 2 utz ast: -2-· 4, 7· 420 + 2 . 4, 7· 3 5 . 

U 6O( . 1,97 ~ I 
nterzug: 120; -2- = 0,98;) m ang. . . 

Eigengewicht der Stütze: 80(80; 5,10 m lang 

Deckenauflast über dem Kellergeschoß : 

. d· L 4,185 2 1,97 stan 1ge ast: 2- . 4, 7·418 + --2.4,27.470 

N I 4,185 4·2 1,97 
utz ast: -2-· , 7· 325 + 2 . 4,27 . 325 . 

U / 1,97 
nterzug: 40,570; 2 = 0,985 m lang 

Eigengewicht der Stütze: 80/80; 3,75 m lang 

Auflast der starken Außenstütze (80/80) in Höhe des 
Kellerfußbodens . . . . . . . . . . . . . . 

zu&ammen 

24230 kg 
14430 
5450 
3040 

104610 
" 

5780 

5130 
" 

1700 

7850 
" 

5720 

4270 
" 

670 
" 

5750 
" 

= 188690 kg 
~ 188,70 t. 

Die zentrischen Lasten der kleineren Innensäulen erhalten wir nach 
den gleichen Gesichtspunkten wie vor. 

9* 
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Deckenauflast über dem Erdgeschoß : 

t ·· d· L (17,35 1,97) san Ige ast: 2- - 2- ·4,27·470 = 15450 kg 

Nutzlast: 7,69·4,27·325 ..... . = 10 680 " 
Unterzug: 40,5/100; 769 m lang 7480 

" 
Eigengewicht der Säule: 40,5/40,5; 5,10 m lang = 2000 

" 
Deckenauflast über dem Kellergeschoß : 

. d. (1,97 + 4,855) stan Ige Last: 2 - ·4,27·470. 6850 
" 

Nutzlast: 3,4125·4,27·325 ..... . 4750 
" 

Unterzug: 25/55; 3,4125 m lang 1130 
" Eigengewicht der Säule: 40,5/40,5; 3,75 m lang 4180 
" 

Auflast der inneren kleinen Säule in Höhe des Keller-
fußbodens . . . . . . . . . . . . . . . . = 49 820 kg 

zusammen ~ 50,00 t. 

Eigengewicht des gemeinsamen Stützenfußbodens : 
1,40· 3,20 . 0,50 . 2,20 . . . . . . . . . . . . . . = 4940 kg 

Eigengewicht der gemeinsamen durchgehenden Fundament-
platte : 4,27· 4,40 . 0,50 . 2,20 . . . . . . . . . . . = 20700 " 

Eigengewicht des gemeinsamen Fundamentes . . . . . = 25 640 kg 
zusammen ~ 25,64 t. 

Die graphische Untersuchung des Säulenfundamentes in Fig. 16 c 
ergibt: 

° = p = 264340 = 1405 kgjcm2. 
m F 440 . 427' , 

0 1 = 2,30 kgjqcm; 0m = 1,40 kg/cm2 ; 0' = 0,50 kg/cm 2• 

Die Bodenpressungen bleiben für guten Baugrund in zulässigen 
Grenzen. 

Wenn der gute Baugrund zwar in geringer Tiefe liegt, aber nur 
wenig Mächtigkeit besitzt, oder wenn man größere Erdbewegungen 
vermeiden will, dann wählt man zweckmäßig ein Eisenbeton
fun d a me nt , das infolge seiner Biegungsfestigkeit eine geringere 
Stärke erf ordert. 

Handelt es sich um eine rechteckige Platte nach Fig. 16d, so 
berechnet man die Platte abc d von der Stärke d1 als von dem 
Balken e t (J h von der Stärke d2 belastet. Die kürzeren Eiseneinlagen 
sind also abhängig von dem Maß der Ausladung e1 und gehören zur 
Platte abc d, die längeren Eisen gehören zum Balken e t (J h; maß
gebend für sie ist die Ausladung e2 • 
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Ist der Grundriß ein Quadrat, so kann man die Eisen dann auch 
in der Richtung der Diagonalen legen. Man denkt sich dann die Platte 
(Fig. 16 e) längs der Diagonalen durchschnitten, wodurch vier trapez-

~~~--------~~~~~~ -
'>--

~ 
" <t;: 

d 
<:) -

förmige Teile entstehen die mit der kleineren der parallelen Seiten 
an dem durch die Fortsetzung der Stütze gebildeten Kern sitzen und 
durch den Bodendruck belastet sind. Die Höhe h und die Eiseneinlagen 
kann man annähernd aus dem Kragträger mit der Ausladung e rechnen, 
belastet durch den Bodendruck, der auf die Trapezfläche wirkt. Durch 
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eine Verbreiterung des Stützenfußes wird die Ausladung e kleiner. 
Der Zusammenhang der vier Trapezstücke in den Diagonallinien kann 
dadurch berücksichtigt werden, daß man das Angriffsmoment auf die 
Diagonale des Stützenfußes berechnet. Daraus läßt sich dann auch 

~~ ~ 7!" 
~~~~ V' ~::-; :'K: 

~ ,,::...~ ev-"," r(~ 

b 

~r< 
~~~r'<,,~ 

'cl. 
'q' f'.; 

~I';~~.L~ 1C: l..< L 
I : 

Fig.16d. Fig.16e. 

die Gesamtfläche 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 

Fig. 15 a zugrunde gelegt mit B = 427 cm < !. Für den dort darge

stellten Querschnitt mit h = 160 cm erhält man für das Trägheits
moment des vollen Betonquerschnittes (ohne Eisen!): 

Für den Riegel: 
Fläche: 427·14 = 5978 cm2 

+ 80 . 146 = 11 680 " 

17658 cm 2 ; 

14 
Stitt. Moment: 5987 . 2- .= 41 846 cm 3 

( 146) + 11 680· 14 +-2- = 1016160 " 

S = 1058006 cm3 ; 

S 1508006 
x =- =-----.-- = 60 cm· 

F 17658 ' 

J R = 42J· 603 _ 0:~7 -_~) . (60 - 14)3 + 80· (160 - 60)3 = 0462 m 4 

3 2 3" 
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Für die Stütze: 

J 80 . 803 = 0 0341 " . 
R = 12 ' m , 

Sonach wird: 
J R h 0,4622 9,30 

k1 = T . T = 0 0341 . 17 35- = 7,27. . , , 

Unter Vernachlässigung des Beton
zugteiles war: 

J RIl = 0,3014 m" 

mit J. = 0,0513 m" wird k2 = 3,15. 

Wählen wir den Querschnitt des 
Riegels nach Fig. 17 a, so ergibt sich 
für den vollen Betonquerschnitt : 

Fig.17a. 

224·14 = 3136 cm2 Fläche: 

S 
x=-= 

F 

+ 80 . 'a6 = 11680 " 
14816 cm2; 

14 
S = 3136 . - - = 21952 em3 

2 

( 146) + 11680· 14 + -2- = 1016160 " 

1038112 cm3 
1038112 

14816 = 70,1 cm; 

J R = 224· 70,1 _ (224 -:-- 80) . (70,1 - 14)3 + 80· (160 - 70,1)3 
333 

= 36570000 cm" = 0,3657 m". 

Mit J, = 0,0341 wird k3 = 5,74. 

Unter Vernachlässigung des ganzen Betonteiles war 

x = 50,6 cm: 

J RIl = 224 :t.Q,63 _ 144 (5~: - 14)3_ + 10 . 191 . (150 _ 50,62) 

= 26230000 cm" = 0,2623 m"; 

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 Ausführung zugrunde gelegt 
wurde, ergibt sieh für den vollen Betonquerschnitt ohne Eisen: 
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Fläche: 427·14 = 5978 cm2 

+ 80 . 106 = 8480 " 
14458 cm2 

14 
S = 5978· -2 = 41846" 

+ 8480· (14 + ~~-~) = 568160 " 

610006 cm2 

S 610006 
x = -- - = -~--- = 42 2 cm· 

}I' 14458 ' , 

J
R 

= 427 . 42,23 _ (427 - 80) (42,2 - 14)3 + 80 . (120 - 42,2)3 
333 

= 20600000 cm4 = 0,2060 m4 • 

Mit J s = 0,0341 m 4 wird k5 = 3,24. 

Fig.17b. 

Unter Vernachlässigung des Betonzugteiles bei demselben Quer
schnitt mit den gewählten Eiseneiruagen von Fe = 287 cm 2 wird nach 
GI. (33), Bd. I x = 38,6 cm: 

J RU = 427 . 38,63 _ (427 - 80) . (38,6 - 14)3 + 10.287. (112 _ 38,6)2 
3 3 

= 21930000 cm4 = 0,2193 m4 • 

Mit J. = 0,0536 wird k6 = 2,19. 

Mit den vorstehend ermittelten Werten für die Verhäl tniszahlen k 
unter den verschiedenen Querschnittsannahmen für den Zweigelenk
rahmen erhält man folgende Momente und Horizontalschübe : 

Die Einzellast P am Querriegel gibt unter der Wirkung des 
Stützendruckes der linken Stütze infolge der ständigen Last 
Pg = 25,63 t: 

3· p. a· b 
HA = HB = + ----------. 

2h . 1 (2k + 3)' 
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für k1 = 7,27 wird: 

HA = HB = 3· 25,63' 5,2' 12,15 = + ° 859t. 
2'9,3·17,35(2'7,27+3) , , 

MG = MD = -h' H = -9,30' 0,859 = -7,99 rot; 

17,35 
Mm = -2- . 93,4 - 7,99 = 66,75 - 7,99 = + 58,76 rot; 

12,15 

für kz = 3,15 wird: 

HA. = HB = + 1,62t; MG = MD = - 15,06 rot; Mm = + 51,69 rot; 

für k4 = 2,74: 
3 . 25 63 . 5 2 . 12 15 

H = H = + 2. 9,3' 1~,35' (2' 2,;4 + 3) = + 1,775 t; 

MG = MD = - 9,30' 1,775 = -16,50 rot; Mm = + 50,25 rot; 

für k5 = 3,24: 
A. _ B _ 3· 25,63' 5,2' 12,15 _ . 

H -H -+2.9,3'17,35(2}.3,24+3)-+1,590t, 

MG = MD = -14,80 rot; Mm = +51,95 rot; 

für ks = 2,19: 
A _ B _ 3· 25,63' 5,2· 12,15 _ . 

H -H -+2.9,3.17,35.(2.2,19+3)-+2,042t, 

MG = MD = - 19,00 rot; Mm = + 47;75 rot. 

InfoIge der Nutzlast Pp = 7,475 t werden: 

für k1 = 7,27: 
HA = HB = + 0,250 t; MG = MD = - 2,325 rot; 

17,35 
2 

Mm= -_.- ·27225 - 2325 = + 17135 rot· 
12,15' , " 

für kz = 3,15: 
HA=HA= +0,472 t; MG = MlJ = - 4,39 rot; Mm = + 15,07 rot; 

für k3 = 5,75: 
HA=HB= + 0,304t; MG = MD = - 2,83 rot; Mm = + 16,63 rot; 

für k4 = 2,74: 
HA=HB= +0,518 t; MG = MD = - 4,81 mt; Mm = + 14,65 rot; 

für k5 = 3,24: 
HA = HB = + 0,464 t; MG = MD = - 4,31 rot; . Mm = + 15,15 rot; 

für k6 = 2,19: 
HA = HB = + 0,596 t; MG = MD = - 5,54 mt; MI/! = + 13,92 mt. 
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Die gleichmäßig verteilte Belastung des Querriegels bei der 
ständigen Last g = 4,70 tim gibt: 

gl2 
HA = HB = 411, (2k + 3); 

für k1 = 7,27: 
4,70' 17,352 

H = 4 . 9,3 • (2. 7,27 + 3) = +2,168 t; 

MO = MD = - 9,30·2,168 = - 20,18 mt; 

4,70.17,352 
M = 8 - 20,18 = 177,0 - 20,18 = + 156,82 mt;. 

für k2 = 3,15: 

H = + 4,09 t; MO = MD = - 38,05 mt; Mm = + 138,95 mt; 

für ka = 5,74: 

H = + 2,63t; MO = MD = - 24,55mt; Mm = + 152,55mt; 

für k" = 2,74: 

H = + 4,49t; MO = MD = - 41,70mt; Mm = + 135,30mt; 

für k5 = 3,24: g = 3,93 tim (siehe vorige Seite); es wird damit: 

3,93.17,352 

H = 4. 9,3. (2' 3,93 + 3) = + 3,36 t; MO = MD = - 31,20 mt; 

M = 3,93 ';7,352 
_ 31,20 = 147,88 - 31,20 = + 116,68 mt; 

für k6 = 2,19: H = + 4,31 t; 

MO = MD = - 40,10 mt; Mm = + lO7,78 mt. 

Für gleichmäßig verteilte Nutzbelastung p = 1,39 tim werden: 

für k1 = 7,27: 
H = + 0,642 t; MO = MD = -5,965 mt; Mm = + 46,335; 

für k2 = 3,15: 
H = + 1,21 t; MO = MD = - 11,25 mt; Mm = + 41,05; 

für ka = 5,74: 
H = + 0,779t; MO = MD = - 7,24 mt; Mm = +45,06; 

für k" = 2,74 t: 
H = + 1,328 t; MO = MD = - 12,34 mt; Mm = + 39,96; 

für k5 = 3,24: 
H = + 1,188 t; MO = MD = - 11,03 mt; Mm = + 41,27; 

für ks = 2,19: 
H = + 1,525 t; MO = MD = - 14,18 mt; Mm = + 38,12. 



Berechnung der Rahmen über dem 1. Stockwerk. 139 

Die Konsolbelastung der linken Säule mit dem Kragmoment 
infolge ständiger Konsollast: M K9 = 30,23 mt: 

3 k • (11,2 - a2) + 11,2 k • 77,79 + 86,49 
HA=HB=MK • 2 · h3.(2k+3) =MK 'I,5' 804,36'(2k+3); 

für k1 = 7,27 wird: 

H = + 2,09 t; MO = + 10,80; MD = - 19,43; Mm = - 4,315; 

für k2 = 3,15 wird: 

H = + 2,01 t; MO = + 11,54; MD = -18,69; Mm = - 3,575; 

für ka = 5,74 wird: 

H = + 2,072 t; MO = + 10,98; MD = -19,25; Mm = - 4,135; 

für k4 = 2,74 wird: 

H = + 1,990 t; MO = + 11,73; MD = -18,50; Mm = - 3,385; 

für k5 = 3,24 wird: 

H = + 2,015 t; MO = + 11,51; 1U D = - 18,72; Mm = - 3,605; 

für k6 = 2,19 wird: 

H = + 1,962 t; MO = + 1199; MD = -18,24; Mm = - 3,125. 

Infolge Nutzbelastung der Konsole mit M KP = 10,28 mt 
werden: 

für k1 = 7,27: 

H = + 0,0711; MO= +3,67; MD= -6,61; Mm= -1,47; 

für k2 = 3,15: 

H = + 0,686; MO = +3,90; MD = - 6,38; Mm = -1,24; 

für k3 = 5,74: 

H = + 0,705; MO = + 3,72; MD = - 6,56; Mm = -1,42; 

für k4 = 2,74: 

H = +0,677; MO = +3,98; MD = -6,30; Mm = -1,16; 

für k5 = 3,24: 

H = + 0,687; MO = + 3,89; MD = - 6,39; Mm = -1,25; 

für k6 = 2,19: 

H = + 0,667; MO = + 4,08; MD = -6,20; Mm = -1,06. 

Auf beistehender Zusammenstellung sind für die verschiedenen 
Annahmen für k1 bis ks die Größtwerte der Momente und Horizontal
schübe bei ungünstigster Vollbelastung ermittelt. 

Wir ersehen aus dieser Zusammenstellung den Einfluß der Ver
hältniszahlen k auf den Horizontalschub H, die Größtmomente Mm 
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Zusammenstellung der Momente und Horizontalschübe unter Berück-

__ I Riegelquerschnitt QUerChnitt Fig. I5a h~160 m; b~80 cm; d~14 cm; B~427 
Verhältniszahl k k,~7,27 k,~3,15 . 

Querschnitt 

k.~5,74 

-I Querschnittsstelle 11 ~~ I Mm H ~~ 1 Mm H 

~ Einzellast P/ links.ll- 7,99 + 58,76 1+ 0,859 - 15,061+ 51,691+ 1,62 - 9,68 1+ 57,07 
~ Ei"",I"" PI reohj'- 7,99 + 68'761+ 0,859 - I"l+ 51,69+ 1,62 - 9,68 + 57,07 

~ 
Gleichmäßig ver-

teilte ständige Be-
;=: lastung . . . . '1-20,18 +156,82 + 2,168 - 38,05 +138,95 + 4,09 -24,45 +152,55 

,ol Kragmoment links. +10,80 - 4,3151+ 2,09 + 11,54 - 3,575 + 2,01 +10,98 - 4,135 .., 
lf.) !ll'agmoment rechtsi-19,~ - 4,315+ 2,09 - 18,69 - 3,575 + 2,01 -19,25 - 4,135 

Gesamtwerte infoigel I 
ständiger Belas-
tung ...... \-44,79 +265,71 + 8,066 75,32 +235,18 +11,35 -52,08 +258,42 

Einzellast Pp I links. - 2,325 + 17,135 + 0,250 4,39 + 15,07 + 0,472 - 2,83 + 16,63 

~ 
Einzellast Pp' rechtsl- 2,325 + 17,135 + 0,250 4,39 + 15,07 + 0,472 - 2,83 + 16,63 
Gleichmäßig ver- 1 

1j teilte Nutzlast des! 

Z Riegels .... '1- 5,965+ 46,335 + 0,642 - 11,25 + 41,05 + 1,21 - 7,24 + 45,06 
Kragmoment links. + 3,67 - 1,47 + 0,711 + 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 

-
Größtwerte infolge 

veränderlicher Be-
lastung ..... -17,225 + 80,605 + 2,564 - 26,41 + 71,19+ 3,526-19,46 + 78,32 

-
Abs. Größtwerte bei 

_ Voll belastung . . -62,015 +346,315 +10,6301-101,73 +306,37 +14,8761-71,54 

+232,70,+ 11,3501-48.36 

+336,74 
lAbs. Kleinstwerte 

bei Vollbelastung .1 -41,120 +262,77 + 8,0661-71,420 +255,58 

in Riegelmitte und die negativen Einspannmomente MG und MD. 
Einer Vergrößerung der Biegungsmomente in Riegelmitte 
entspricht eine Verkleinerung des Horizontalschubes Hund 
dementsprechend auch der Einspannmomente. 

Mit Hilfe der Zusammenstellung wollen wir für einige Fälle den 
Spannungsnachweis beim Querschnitt in Riegelmitte untersuchen. 

Untersuchen wir 'Vorerst den Querschnitt nach Fig. I5a bei An
nahme der vollen Betonquerschnitte im Riegel und in den Stützen 
mit k1 = 7,27 und M::nx = + 346,315 mt und J R = 0,4622 cm 4, werden: 

_ M ~ _ 34631500· 52,0 _ 39 k j , . 
Obd - J - 46220000 - g qcm, 

34631500·108 
Obz = 0,5 . 46220000 = 36,7 kgjqcm; 

= 7.34631500 . (150 - 52) = 735 k j cm. 
Oez 46220000 g q 

Vernachlässigt man den Betonzugteil im Riegelquerschnitt und wählt 
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sichtigung der verschiedenen Querschnitte und ihrer Trägheitsmomente. 

Fig. 17 & 11=160 cm; b=80 cm; d=H cm; B=224 cm. 

1 
k.=2,74 k.=3,24 k.=2,19 

H 
\ 

MO 
I M'" 

\ 
H 

MO 
Mm H 

MO 
M'" H MD MD MD 

+ 1,04 -16,50 1+ 50,25 + 1,775 -14,80 1+ 51,95 + 1,59 - 15,53 + 51,22 + 1,67 
+ 1,04 -16,50 + 50,25 + 1,775 -14,80 + 51,95 + 1,59 - 15,53 + 51,22 + 1,67 

+ 2,63 -41,70 +135,30 + 4,49 -31,20 +116,68 + 3,36 - 40,10 +107,78. + 4,31 
+ 2,072 +11,73 - 3,385 + 1,990 +11,51 - 3,605 + 2,015 + 11,99 - 3,125 + 1,962 
+ 2,072 -18,50 - 3,385 + 1,990 -18,72 - 3,605 + 2,015 - 18,24 - 3,125 + 1,962 

+ 8,854 -81,47 +229,03 +12,020 -68,01 +213,37 +10,570 - 77,41 1+203,97 +11,574 
+ 0,304 - 4,81 + 14,65 + 0,518 - 4,31 + 15,15 + 0,464 - 5,54 + 13,92 + 0,596 
+ 0,304 - 4,81 + 14,65 + 0,518 - 4,31 + 15,15 + 0,464 - 5,54 + 13,92 + 0,596 

I 
+ 0,779 -12,34 + 39,96 + 1,328 -11,03 1+ 41,27 + 1,188 - 14,18 + 38,12 + 1,521> 
+ 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 +269,93 +14,625 

+ 8,854 -77,49 +226,71 +12,020 -64,12 +210,87 1+10,570 - 73,33 +201,85 +11,574 

den Stützenquerschnitt 80/80 mit Fe = Fe' = 15 0 26, so ist mit 
kz = 3,15; M::ax = + 306,37 mt; 

30637000 . 38,8 
0bd = 30140000 = 39,5 kg/qcm; 

= 10. 30637000 . (150 - 38,8) = 1125 k / 
°ez 30140000 g qcm. 

Der letzte Fall entspricht den endgültig bei der Berechnung gewählten 
Abmessungen mit B = 427 cm. 

:&immt man die mitwirkende Plattenbreite B = 2 . 8 d = 16·14 
= 224 cm nach Fig. 17 a, so erhält man unter den gleichen Gesichts
punkten wie vorher bei vollem Betonquerschnitt : 

ka = 5,74; M:!ax = + 336,74 mt. 

Unter Vernachlässigung des geringen Betonzugquerschnittes ist 

J RII = 0,2623 m'; 0bd = 66,6 kg/qcm; 0ez = 917 kg/qcm, 

für den endgültigen Stützenquerschnitt 80/80 und Fe = Fe' = 15026 wird: 
k, = 2,74; M max = + 298,29 mt. 
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Es wird sodann: 
29829000 . 50,6 

abd = ---w230000-- = 57,5 kg/qcm; 

= 10. 29829000· (150 - 50,6) = 1130 k j 
aez 26230000 g qcm. 

Für den in Fig. 17 b aufgezeichneten Querschnitt von 80 . 120 cm und 
einer wirksamen Plattenbreite von 427 cm erhalten wir bei Annahme 
des Trägheitsmomentes des Riegelquerschnittes unter Vernachlässigung 
des Betonzugteiles und des Stützenquerschnittes 80/80 und Fe = Fe' 
= 15026: 

für k4 = 3,24; 

M:::ax = + 284,94 tm; abd = 50,2 kgjqcm; a ez = 955 kgjqcm; 

für k5 = 2,19; M:::",~ = 269,93 mt; 

_ 26993000·38,6 _ 2. 
abd - 21930000 - 47,5 kg/cm , 

_ O. 26993000 . (12 - 38,6) _ 9 k / 2 
ae• - 1 21930000 - 05 g cm . 

Die vorstehend ausgearbeiteten Spannungsnachweise mit Hilfe 
der verschiedenen Verhältniszahlen k lassen folgendes erkennen: 

Nimmt man die vollen Betonquerschnitte für Riegel und 
Stützen an, wie dies für die erste Berechnung allgemein üblich ist, so 
werden die Spannungen im Eisen und Beton weit größer, 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 zulässigen überschreiten, während bei· der Annahme 

l 
B = 427 cm <4 

die Druckspannungen im Beton innerhalb der zulässigen Grenzen 
bleiben. 

Bei einer guten Querbewehrung und -versteifung zur Riegelachse 

läßt sich die Mitwirkung der Platte auf die ganze Breite B = ! eher 

rechtfertigen als bei unversteiften Querschnitten, die den Versuchen 
zugrunde lagen. 

Die Annahmen eines gleichbleibenden mittleren Trägheits
momentes für 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 Trägheitsmomente und Momente ändern, je 
nachdem man de.n vollen Querschnitt oder nur einen Teil des auf Zug 
beanspruchten Querschnittes als mitwirkend annimmt. 

Der der Ausführung zugrunde gelegte niedere Querschnitt 
80 X 120 cm, wie ihn der Architekt des Baues verlangte, ist unwirt
schaftlich wegen. des großen Eisenquerschnittes. Für diesen müssen 
außerdem noch starke Profileisen verwendet werden, was auf das 
Zusammenwirken ungünstig wirkt. 

Da im Riegel außer 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 Erhöhung, die sich aus 

dem zweiten Glied der Gleichung ° = M; e + : ergibt. 

So wird sich z. B. die auf S. 123 ermittelte Betondruckspannung 
0bd = 40,0 kg/qcm durch die Normalkraft in diesem Falle N = H 
= 13,662 t vergrößern. 

Mit dem in Fig. l5a dargestellten Querschnitt 

F = 160·80 + 347 . 14 + 10· 191 = 19568 cm2 

wird: 
_ N _13662 _ 2 

°bd - F - 19568 - 0,7 kg/cm 

und damit 
0bdmax =40,0 + 0,7 = 40,7 kgjcm2• 

Wir sehen demnach, daß die Materialbeanspruchung infolge der Wirkung 
der Normalkraft nur eine verschwindend kleine Erhöhung erfährt und 
deshalb eine Vernachlässigung derselben gerechtfertigt erscheint. 

Richtlinien für den Entwurf. 

In Zusammenfassung der durchgeführten statischen Unter
suchungen ergeben sich folgende Rückschlüsse: 

Es galt hier einen Raum frei, ohne Zwischenstützen, zu überspannen 
von den Ausmaßen 18,15 X 17,88 m. Da eine Einteilung in 3 Feldern 
eine zu große Binderentfernung (5,70 m), eine solche in 5 Feldern eine 
zu enge Binderstellung (3,42 m) ergeben hätte, so wurde eine zwischen 
diesen Werten liegende Vierteilung zur Ausführung gewählt. 

Da aus raumtechnischen Gründen ein Zwei- oder Dreigelenkbogen, 
nach der Stützlinie geformt, nicht in Frage ·kam, so konnte nur ein 
Rechteckrahmen, eingespannt oder mit Fußgelenken, in Betracht ge
zogen werden. Wie bereits bemerkt wurde, gibt die Fußeinspannung 
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in dem Falle der sehr großen Belastung des weitgespannten Riegels 
und der verhältnismäßig wenig steifen Pfosten keine wesentlich kleineren 
Momente gegenüber derjenigen des Zweigelenkrahmens, so daß eine 
Verkleinerung der Querschnitte durch die Einspannung nicht erreicht 
wird. Außerdem ist noch zu berücksichtigen, daß eine vollkommene 
Einspannung bei der in Frage stehenden Konstruktion gar nicht mög
lich ist, da die Pfostenfüße sich auf eine Rahmeneeke aufsetzen und 
so nur eine elastische Einspannung gewährleistet 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 Trägers ermitteln und die Verkleinerung der tatsächlichen 
Momente des Riegels durch die Wirkung der Einspannung durch Sen
kung der Schlußlinie schätzungsweise berücksichtigen und danach den 
Querschnitt für die erste Annahme wählen. Ähnlich verfahren wir bei 
der Dimensionierung der Pfosten. Die in ihnen wirkende Normalkraft 
läßt sieh auf Grund der Auflasten aus den darüberliegenden Stock
werken ermi~teln und für das in den Stützen auftretende Moment im 
Mittel die Hälfte des durch die· Senkung der Schlußlinie im Riegel 
entstehende "Einspannungsmoment" zur erstmaligen Querschnitts
bestimmung benutzen . 

. Für den Riegel ergibt sich, wenn er als freiaufliegender Träger be
trachtet wird, ein Moment, das folgendermaßen ermittelt wird unter 
Annahme der vorher berechneten Lasten: 

Die Stützdrucke als Einzellasten geben für die ständige Last 
Pg = 25,63 t. 

Im _ Pb a _ 25,63 ·12,15·5,20 ( . h F· 8b) - 934 t 
;mp - - SIe e 19. -, m. 

g l 17,35 
Für die veränderliche Last Pp = 7,475 t erhält man: 

m = 7,475.12,15.5,20 = 27225 tm. 
Pp 17,35 ' 

Daraus ergibt sich in Riegelmitte : 
l 

mpg = : 93,40 = 66,75 tm; 9'J(pp = 2 ~~:,~5 = 19,46 mt. 

Für die gleichmäßig verteilte Belastung werden: 
(J l2 m; = 8-; für (J = 4,7 tm wird m; = 177,0 mt; 

m; = ;r:.-; für p = 1,39 tm wird m; = 52,30 mt. 

Der Einfluß der Galerie- (Konsol-) Belastung auf die Momente in 
Riegelmitte ist nur gering, weshalb er hier unberücksichtigt bleiben kann. 
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Sonach ergibt sich das Größtmo ment in Riegelmitte überschlägig: 

wem = 2 (66,75 + 19,46) + 177 + 52,30 ~ 402 mt . 

Nehmen wir die elastische Einspannung als ein Viertel der vollstän
digen Einspannung an: 

M"- ~[~ 
- 4 12 ' 

so wird das Moment in Riegelmitte: 

q l2 q l2 5 q l2 5 5 
Mm = ~- - -- = -- - - = -- jffim = - 402 = 335 mt 

8 4,12 6 8 6 16 . 

Das Einspannmoment wird: 

Me = Mm _ jffim = 335 - 402 = - 67 mt. 

Mit Hilfe der so ermittelten Momentengrößen wird man die erste 
Annahme für die Ausbildung des Querschnittes in 'Riegelmitte machen. 

Gegeben ist die Deckenstärke (d = 14 cm) und die mitwirkende Plat-
. l 

tenbreite wird B = e = 4,27 m < 4 angenommen. 

Nunmehr wird mit Rücksicht auf die geforderte geringste Konstruk
tionshöhe angenommen, daß die zulässigen Spannungen im Beton 
0bd = 45 kgJqcm und Oe = 1200 kgJqcm sind. Bildet man 

so wird 
n 10 

82 = -- = - = 0,267. 
n +,u 40 

Schätzt man noch 
d 

81 = 11: = 0,10 , 

so erhält man unter Benutzung der Zusammenstellung IV auf S. 52: 

h' = 1/ M = 0534 V'33500000 = 150 . 
r 2 r B' 427 cm, 

Fe = cp B h' = 0,00307 . 427 . 150 = 197 cm2• 

Die Stegbreite b wird im Verhältnis zu h so gewählt, daß für die Eisen
einlagen eine gute Verteilung möglich ist. Wählt man 36026 mm, so 
wird eine Breite b mindestens 80 cm angenommen werden müssen. 

Betrachten wir die vorstehend überschlägig ermittelten Querschnitts
abmessungen, so finden wir eine ziemlich gute übereinstimmung mit den 
Entwurfsabmessungen. 

Bei der Bemessung des Stützenquerschnittes wird außer dem 
vorher ermittelten Einspannmoment Me = - 67 tm noch die No r m a 1-

Probst. Vorlesungen über Eisenbeton. H. 10 
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kraft zu berücksichtigen sein. Diese aus den Belastungen in den oberen 
Stockwerken in halber Höhe wirksame Normalkraft setzt sich zusammen 
(siehe S. 116): 

Aus dem Stützen druck der Außenstütze und des inneren 
Längsträgers . . . . . . . . . . . . . . 

Stützendruck der Stützen auf dem Riegel Pg 

+ Pp' 
Auflagerdruck des Riegels infolge g = 4,7 tlfd. m 

infolge p = 1,39 tlfd. 111 

Eigengewicht: 80. 80 cm; 1/2 9,3 m lang . . . . 

24,30 t 
25,63 t 

7,475 t 
40,80 t 
12,075 t 
7,12 t 

zusammen N = 117,4 t 

Hierbei wurde die Stärke der Stütze mit 80 cm gleich der Stegbreite 
des Riegels angenommen. 

Sonach wirkt in h~lber Stützenhöhe außer der Normalkraft N = 117,4 t 
noch ein Moment M', an der Einspannstelle C, MG = - 67,00 tm 
und schätzungsweise die Hälfte des auf S. 89 berechneten Krag
momentes: 

}IK. 
2 

30,23 
2 

- 15,12 tm 

zusammen M max = - 87,26 mt 
MG 

und M':'-' _!1Iax = - 43,63 tm 
2 

Es handelt sich jetzt darum, den günstigsten Stützenquerschnitt zu 
bilden, in erster Linie bei gegebenen b (gleich der Stegbreite des Riegels) 
die Querschnitthöhe und den Eisenquerschnitt zu bestimmen, wenn M' 
und N gegeben sind. Mit dieser Frage haben sich eine Reihe von Au
toren befaßt, u. a. Spangenberg, Kunze (siehe Försters Taschen
buch für Bauingenieure) und in neuerer Zeit Starck (im "Bauinge
nieur" 1921). 

Wir wollen folgenden einfachen Weg einschlagen. Wir nehmen vor
erst h = b = 80 cm an mit ({J = 1 v. H. bei symmetrischer doppelter 
Bewehrung. Es ist dann Fe = Fe' = ({J b h = 0,01 . 80·80 = 64 qcm; 
h' = h - a = 0,92 h angenommen. 

Man bildet 
M 4363000 
Arh = 117400.80 = 0,464 . 

Mit diesem Werte ergibt sieh aus l1'ig. 16 b x = 0,63 h = 0,63· 80 
= 50,4cm. 
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Dann werden 
2· 117400 . 50,4 51 6 k 

abd = -80-.-5-0-,4-'---2 -+-2-.-6-0 . 64 (2 . 50,4 _ 80) = , gqcm; 

0,92 . 80 - 50,4 
a d = 10· 51 6 ------- = 298 kgqcm . 
• , 50,4 ' 

50,4 - 0,08 . 80 
atz = 10·51,6 -_····_-504--- = 450kgqcm. , 

Mit Rücksicht darauf, daß die Druckspannungen im Beton sehr gut 
ausgenutzt sind und die Spannungen im Eisen bei exzentrisch belaste
ten Querschnitten niemals voll ausgenutzt werden können, kann der 
so bestimmte Stützenquerschnitt der erstmaligen Berechnung zugrunde 
gelegt werden. Ist keine so gute Querscbnittsausnutzung vorhanden, 
so wird man einen zweiten Versuch machen, bei einiger Übung wird es 
möglich sein, nach ein oder zwei Versuchen den notwendigen Querschnitt 
zu ermitteln. 

Die vorstehend überschlägig ermittelten Querschnittsgrößen bieten 
eine gute Grundlage für die erste statische Berechnung. 

Eine zweite Durcharbeitung mit den aus der ersten statischen Be
rechnung ermittelten Querschnittsgrößen führt zu der in diesem Ab
schnitt durchgearbeiteten endgültigen statischen Berechnung des Ent
wurfs. 

Die Zusammenstellung der Momente und Horizontalschübe bei ver
schiedenen Querschnittsannahmen und unter Zugrundelegung ihrer 
unter verschiedenen Voraussetzungen ermittelten Trägheitsmomente 
läßt sehr gut folgendes erkennen: 

Mit dem Abnehmen der Verhältniszahl k = ~ R • ~, bei konstanten 

~, mit Verringerung der Steifigkeit des Riegels: ist gleichzeitig ein 

Abnehmen des Größtmomentes in Riegelmitte und dafür ein Wachsen 
der Eckmomente zu beobachten. Mit anderen Worten: es nimmt dann 
die elastische Einspannung des Riegels an den Stützen und damit auch 
der Horizontalschub zu. 

Wir werden dieselbe Frage später unter Berücksichtigung von ver
änderlichen Trägheitsmomenten besprechen. 

II.Trägerlose nach mehreren Richtungen bewehrte Eisen
betonplatten1 ). 

Unter einer Platte versteht man einen Bauteil, dessen eine Dimen
sion (die Dicke) klein ist im Vergleich mit den bei den anderen. 

1) Zum Teil aus dem ersten Bande, 1. AuB., 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 Unterzüge gespannt ist. Dies setzt aber voraus, daß 
die Dimension nach der anderen Richtung nicht zu groß wird. Die 
Art der Bewehrung macht theoretisch die Aufnahme von Biegungs
momenten nur nach einer Richtung möglich. Es ist schon vorher 
darauf verwiesen worden, daß dies in der Praxis des Eisenbetonbaues 
nur in wenigen Fällen vollständig zutrifft. Sobald die Feldeinteilung 
zwischen den Unterzügen derart gemacht wird, daß die Dimensionen 
nach beiden Richtungen entweder gleich oder nicht viel verschieden 
voneinander sind, nähert man sich der Wirkung einer Platte. In diesem 
Falle ist es notwendig, wenigstens Eiseneinlagen nach bei den Richtungen 
einZulegen, um die nach bei den Richtungen auftretenden Biegungs
momente aufnehmen zu können. 

Eine Platte kann auch entstehen, wenn eine Decke allseitig auf 
Mauern ruht. In diesem Falle handelt es sich um eine allseitig frei
aufliegende Platte, während in dem früheren Falle eine teilweise oder 
vollständige Einspannung längs der vier Seiten stattfindet, je nach 
der Anschlußverbindung zwischen Decken und Unterzügen. 

Es ist klar, daß wir in der Lage sind, durch eine Bewehrung von 
Betonplatten nach verschiedenen Richtungen eine ähnliche Veränderung 
im Beton zu erzielen, wie dies durch eine Umschnürung möglich ist. 

Eine gute Umschnürung vermindert die Formänderungen des Betons 
nach der Längs- und der Querrichtung. Wenn wir in eine Betonplatte 
Eiseneinlagen parallel zu· den Seiten und zu den Diagonalen einlegen, 
so sind wir, wie man durch bloße 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
änderungen und Spannungen einer Platte mit großen Schwierigkeiten 
verbunden, die sich der Berechnung von Eisenbetonplatten im ver
stärkten Maße entgegenstellen. Daher können hier nur wissenschaft
liche Untersuchungen weiter helfen, deren Aufgabe es sein muß, die 
Ergebnisse der Theorie zu überprüfen und die Voraussetzungen festzu
legen, auf welchen eine möglichst richtige Theorie aufgebaut sein muß. 

Durch die sog. träger losen 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 Erklärung dieser Bauweise vorangeschickt, die in 
neuester Zeit auch bei uns Eingang findet. 
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Bei dieser Besprechung läßt sich aber die Wirtschaftlichkeit 
der Bauweise nicht von den sonstigen technischen Eigenschaften trennen. 
Der Wert von trägerlosen Deckenkonstruktionen beruht u. a. auf einer 
unter gewissen Bedingungen möglichen wirtschaftlichen Überlegenheit 
gegenüber gewöhnlichen Eisenbetondecken. 

Die bei Berechnung der Tragfähigkeit zur Anwendung kommende 
Methode wird für die Wirtschaftlichkeit von ausschlaggebender' Be
deutung sein, wenn man in der Lage ist, die Berechnung den tatsäch
lichen Verhältnissen anzupassen. Die Wirtschaftlichkeit kommt nicht 
mehr in Frage, wenn man Näherungsverfahren für die Berechnung der 
Eisenbetonplatten anwendet. Dies geschieht vielfach, indem man für 
die Biegungsmomente oder für die Lastverteilung nach beiden 
Richtungen Näherungsannahmen trifft, wie dies z. B. auf S. 32 u. f. bei 
Berechnung der kreuzweise bewehrten Deckenplatten gezeigt wurde. 
Dabei berücksichtigt man ferner auch nicht oder nur wenig, daß durch 
eine bestimmte Bewehrung die Verteilung und Größe der Biegungs
momente und Querkräfte anders werden, als bei gewöhnlichen nur 
nach einer Richtung bewehrten Platten. 

Als trägerlose Decken sind Eisenbetonplatten anzusehen, welche 
nach verschiedenen Richtungen mit Eiseneinlagen versehen sind und 
bei welchen die bei einer gewöhnlichen Eisenbetondecke an der Unter
seite hervortretenden Unterzüge fehlen. 

Die in Amerika eingeführten verschiedenen Bauarten verdanken 
ihre Einführung in die Baupraxis dem Wunsch, leichten Bauten ein 
gefälliges Aussehen zu geben. Erst später, als man mit dieser neuen 
Bauweise gute Erfahrungen gemacht hatte, ging man dazu über, sie 
auch für schwere Fabrikbauten zu verwenden. 

Zunächst sollte durch den Fortfall der Auf teilung durch Unterzüge 
und Balken eine bessere Licht- und Luftverteilung erzielt werden. Durch 
den Fortfall der Unterzüge läßt sich die lichte Höhe einschränken, wie 
dies an einem Beispiel in Fig. I8a gezeigt wird. Dadurch kann in gewissen 
Fällen an Höhe und damit auch an Kosten für das aufgehende Mauer
werk des ganzen Baues gespart werden. Gleichzeitig ist damit eine 
bessere Lichtverteilung ermöglicht. 

Ferner sollten die Schwierigkeiten der Anbringung der von den 
amerikanischen Versicherungsgesellschaften vorgeschriebenen Feuer
löschvorrichtungen (eines Netzes von Leitungsröhren) behoben werden, 
was besonders bei stark hervortretenden Unterzügen nicht immer ganz 
leicht ist. 

Ein anderer Grund für die Einführung der Bauweise waren hygie
nische Rücksichten. 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 größte Rolle. Zur Beurteilung der Wirtschaftlichkeit muß man 
zwischen den Kosten des Materials und den Ausführungskosten unter
scheiden. Bei sehr hohen Arbeitslöhnen muß man immer bemüht sein, 
die Ausführungskosten nach Möglichkeit einzuschränken. In der Tat 
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Fig. ISa. Lichte Höhe der Stockwerke bei trägerlosen Decken und bei 
gewöhnlichen Eisenbetondecken. 

zeichnen sich die trägerlosen Decken durch ein Minimum an Schal
und Putzarbeit aus. 

Die Entwicklung der trägerlosen Decken beginnt mit dem Bestreben, 
zwischen den Unterzügen große quadratische oder rechteckige Felder 
zu schaffen, weshalb man auch die Platten nach beiden Richtungen 
mit Eiseneinlagen versehen mußte. 

Das Bestreben, niedrige Unterzüge auszubilden und die Felder mög
lichst groß zu gestalten, bilden den übergang zu den trägerlosen Decken. 
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Dieser übergang zeigt sich bei einem Beispiel naeh Fig. 18 b. Der 
Schnitt a-b zeigt links die Ausbildung ganz niedriger Unterzüge mit 
dazwischen gespannten großen, parallel zu den Seiten bewehrten 
Platten. Ob diese Unterzüge mehr oder weniger stark aus der Decke 
herausragen, ist für die Berechnung unwesentlich. Wie in Fig. 18 b 
gezeigt wird, kennzeichnen die von Stütze zu Stütze gehenden Eisen
einlagen die Bewehrung der Träger. Der zwischen diesen vier Träger-
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Fig. 18 b. Eisenbetonplatten zwischen niedrigen Unterzügen. 

gürteln liegende Teil der Platte kann dann als eine teilweise oder ganz 
eingespannte Eisenbetonplatte angesehen werden. 

Hier findet eine Übertragung der Belastung von den Platten auf 
die Unterzüge statt, und diese leiten sie auf die Stützen weiter. 

Eine direkte Lastübertragung auf die Stützen geschieht bei Decken
ausbildungen, wie sie Fig. 18 c zeigt, die eine ausgeführte Decken
konstruktion in einem Fabrikbau darstellt. 

Fig. 18d zeigt die Eiseneinlagen der Felder und der Stützen der 
sog. Pilzdecke (Bauweise des Amerikaners Turner). Der Name 
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Pilzdecke rührt von der pilzartigen Ausbildung der Säulenköpfe her. 
Die direkte Lastübertragung der Feldbelastung auf die Stützen macht 
einen besonders starken Anschluß und in erster Linie eine sehr starke 
Bewehrung der Säulen köpfe erforderlich. 

JJie Bewehrung in der Platte stellt ein System von Eisengürteln 
dar, welche die Säulen parallel zu den Umfangsseiten und den Dia
gonalen verbinden. Es ist dann in jedem Punkt der Platte min
destens eine Eisenlage vorhanden. In der Feldmitte, entsprechend 
den positiven Biegungsmomenten, liegen die Eiseneinlagen . an der 
Unterseite, über den Stützen an der Oberseite der Platte, entspre
chend den dort auftretenden negativen Biegungsmomenten. Die 
Ring- und Radialeisen am Säulenkopf im Verein mit den oberen 

Fig. 18c. Trägerlose Decke. 

Eiseneinlagen erzeugen eine starke Kragwirkung. Die aus den Stützen 
in die Platte hinübergeführten Radialeisen erhöhen gleichzeitig den 
Sicherheitsgrad bei der Aufnahme der Scherkräfte. 

Versuche haben gezeigt, daß die Kragarmwirkung sich auf etwa 
ein Viertel bis ein Fünftel des kürzesten Säulenabstandes erstreckt, 
daß der Momentennullpunkt um so mehr gegen die Plattenmitte ver
schoben wird, je steifer die Kopfausbildung ist. Die oberen Eisen
einlagen am Säulenkopfe werden in der Nähe der Momentennullpunkte 
durch Abbiegungen nach unten geführt. An dieser Stelle entsteht eine 
gelenkartige Wirkung, ähnlich wie bei den Gelenken eines Gerberbalkens. 

Durch die sich kreuzenden Eiseneinlagen wird das Verhältnis der 
Quer- zu den Längenänderungen des Betons stark beeinflußt. Die 
Steifigkeit und damit die Tragfähigkeit der Platte wird dadurch 
erheblich gesteigert. 
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Die Anordnung der Eiseneinlagen, welche die Grundlage für die 
Sicherheit der Konstruktion bildet, ist in der Turnersehen Bauweise 
wie folgt: Auf einer Anzahl von Radialeisen e, welche durch Abbiegen 
der Säuleneisen erhalten werden oder auch besonders eingelegt wer
den können, ruhen mehrere Ringe 1, 2 und 3. über diese gehen die 
Eiseneinlagen der Seiten- und Diagonalgürtel hinweg. 

über andere Arten von trägerlosen Decken soll noch an anderer 
Stelle gesprochen werden. 

1. Die Berechnung der trägerlosen Decken. 

Im ersten Bande (1. Aufl.) wurde das von Edd y in seinem Buchel) 
eingeschlagene Berechnungsverfahren an Eisenbetonplatten eingehend 
besprochen, nicht etwa als einwandfreie Lösung des sehr schwierigen 
Problems, sondern weil es Zur Zeit der Abfassung des ersten Bandes 
den einzig damals bekannten Versuch darstellt, Grundlagen für die 
statische Berechnung der trägerlosen Decken zu schaffen. 

Mit der Entwicklung und zunehmenden Anwendung der träger
losen Decken oder Pilzdecken (wie sie allgemein bei uns jetzt 
genannt werden) haben sich verschiedene Autoren bemüht, eine gang
bare Lösung zu finden und dabei das von Edd y eingeschlagene Be
rechnungsverfahren mehr oder weniger verworfen. U. a. wurde be
hauptet, daß die Messung der Durchbiegungen, die Edd y zum Ver
gleich mit seinen Berechnungsergebnissen heranzieht, nicht einwand
frei seien. Wer einmal die Messung von Durchbiegungen selbst an ein
fachen Eisenbetonbauteilen vorgenommen hat, weiß, daß sie, besonders 
innerhalb der zulässigen Belastungen, so klein sind, daß sie auch bei 
der genauesten Meßvorrichtung und bei ganz sorgfältiger Beobachtung 
kaum eine zuverlässige oder einwandfreie Grundlage für verfeinerte 
Berechnungen bilden können. Ganz unbrauchbar werden Ergebnisse 
der Durchbiegungsmessungen, wenn die Belastung mit Eisenbarren 
oder Ziegelsteinen erfolgt, wie dies bei Belastungsproben von aus
geführten Bauten vielfach üblich ist. 

Das Streben nach einer theoretisch möglichst vollkommenen 
Berechn ung von Platten gerade bei Eisen beton ist an sich des
halb etwas befremdend, weil man weiß, wie wenig geklärt gerade 
hier die Voraussetzungen sind, die der Berechnung zugrunde gelegt 
werden müssen. 

Bedenkt man ferner, wie sehr sich bei Eisen betonbauten die 
Berechnungsgrundlagen mit der Güte der Ausführung, des Betons und 

1) The Theory of the Flexure and Strength of Rectangular Flat Plates 
applied toReinforcedConcre!eFloor Slabs byHenry T. EddyC. E. Ph. D., 
Professor, Verlag Rogers & Co., Minneapolis 1913. 
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dessen Zusammenwirken mit den Eiseneinlagen verschieben können, 
so wird man gerade bei Eisenbetonplatten bestrebt sein müssen, ein 
brauchbares Näherungsverfahren zu finden, das uns die erforder
liche statische Sicherheit gewährleistet. 

Bevor wir diesen Weg beschreiten, wollen wir im nachfolgenden 
eine kurze Übersicht der bisher bekanntgewordenen Berechnungs
methoden geben. 

Edd y geht von der Grashofschen Lösung der Plattengieichung 
aus. Die Differentialgleichung für die belastete Platte lautet: 

o (~4 15 + 2 _ 04 __ ~_ + 0( 15) _ q 7 a) 
a x4 a x2 oy2 0 y4 - ..... . 

Hierbei ist 15 die Durchbiegung, 
q die gleichförmig verteilte Belastung, 

C eine Konstante. 
15 muß folgenden Bedingungen genügen: Bei totaler B'elastung hat 

die Platte über den Stützenverbindungslinien horizontale Tangenten, 
und die Querkräfte in Richtung dieser Tangenten verschwinden. Ana
lytisch drückt sich dies durch die drei folgenden Bedingungen aus: 

a) 15 = 0 für x = ± a und y = ± b ; 

b) ~ 15 = 0 für x = + a und alle y; 
ux -
ab 
~ = 0 für y= 0, y =+b und alle x; 
uy - I ..... 7bl 
oSb aSb 

c) 0 XS + 0 x 0 y2 = 0 für x = 0, x = ± a und alle y; 

as 15 OS 15 
33+:1 15 2=Ofüry=O,y=+bundallex. 
uy oy x 

Edd y leitet die allgemeine Differentialgleichung für Momente und 
Scherkräfte bei einer rechteckigen Platte ab, die der GrashofschenAb
leitung für homogenes Material entspricht (s. Grashof , Theorie der 
Elastizität und Festigkeit mit Bezug auf ihre Anwendungen in der 
Technik; Verlag R. Gärtner, 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 Höhe der neutralen Ebene liegt (Fig. 18 e). Die 
Durchbiegungen 15 werden nach unten positiv gezählt. q ist die Be
lastung pro Flächeneinheit. J o ist ein ideelles Trägheitsmoment des 
Eisenbetonquerschnittes, das man in folgender Weise annehmen kann. 

Setzt man 
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so wird 

und 

F~ a. (h1 ~ i) (h1- x)=a.Jo 

Jo=F~(hl-~) (h1 - x). 

Unter der Annahme, daß sich die Platte nach allen Seiten unend
lich weit erstreckt und die Belastung gleichförmig verteilt ist, setzt 
Edd y als Lösung der Differentialgleichung: 

48EeJo~=q(1-;1)[(a2-X2)2+(b2-y2)2] ... 7c) 

Die Gleichung 6c) benutzte Eddy auch Zur Bestimmung von m, 
dem Querkontraktionskoeffizienten. 

Für x = 0, y = 0 wird b = ~m, das durch die Messung der Durch
biegungen ermittelt wurde. Die Gleichung geht dann über in: 

48Ee J o ~m=q (1 - ;1) (a4 + b4). 

I 1-

m=JI EJ.Il· ....... 7d) 
! 1 48. 0 Um 
I ----~--

q (a4 + b4) 

Daraus ist : 

Eddy hat für die Turnerschen Pilzdecken m = 2 gerechnet; 
wie er es mit Hilfe von Versuchen ermittelt hat. 

Gleichung (6c) hat die Form b = X + Y, wo X eine Funktion von x 
fJ~ 

und Y eine Funktion von y ist. Da iJ x nur von x abhängig ist, so 

hat dies zur Folge, daß für irgendeine zur Y-Achse parallele Gerade 
die Tangente in der x-Richtung über die ganze Platte dieselbe Nei
gung hat. In Wirklichkeit kann dies nur angenähert zutreffen. Die 
Bedingungen a und b in GI. 6 b werden erfüllt, nicht aber die dritte 
Bedingung, die von Edd y unberücksichtigt bleibt. 

Hager geht in seinem Buche "Theorie des Eisenbetons" folgenden 
Weg: Er setzt 

'" '" ( mllX nllY llX llY) ~= ~~Amn -cos-a-cos-b-+ 3cos--;-+ 3cosT+7 .6d) 

Der Differentialgleichung kann durch Bestimmung der Konstanten A mn 
genügt werden. Da die Bedingungen a, bund c erfüllt werden, wäre 
die Lösung theoretisch einwandfrei. 

Hager kommt zu einer Näherungsberechnung, indem er nur das 
erste Glied der Reihe berücksichtigt. Er setzt: 

~ = A (_ CCS II X COS II Y + 3 cos II ~ + 3 cos :r, Y + 7) . 
a b a b 
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Der Differentialgleichung der Platte genügt die letzte Lösung unter 
der Annahme eines konstanten q nicht mehr. Sie würde ihr nur genügen, 
wenn eine bestimmte veränderliche Belastung angenommen wird, die 
sich ähnlich wie die Durchbiegungen über die Platte verteilt, also in 
der Mitte am größten ist. 
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Fig. 18e. 

Hager behandelt auch den Fall, wo nur ein Feld belastet ist. Da 
die Lösung an den Plattenrändern und über d~n Stützen die Momente 
gleich Null angibt, widerspricht sie den wirklichen Verhältnissen. 

Doeinc k 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 Stützen unterstützt wird. Er 
betrachtet zwei Systeme. Einmal die freiaufgelagerte, gleichförmig 
belastete Platte ohne Unterstützung der Säulen, das andere Mal be
trachtet er die freiaufgelagerte Platte mit Einzellasten an Stellen der 
Stützen belastet, die die vorher erzeugten Durchbiegungen gerade 
rückgängig machen. Durch Übereinanderlagerung der beiden Be
Jastungsfälle wird also eine den tatsächlichenVerhältnissen sich nähernde 
Lösung erhalten werden. Die Berechnung selbst erfolgt mit Hilfe von 
trigonometrischen Reihen und ist nicht einfach. Das Erge bnis weicht 
von dem tatsächlichen Verhältnis schon aus dem Grunde erheblich ab, da 
die angenommene punktweise Belastung durch die Stützen nicht zutrifft. 

Die Methode Doeinc ks bietet andererseits die Möglichkeit, den 
Unterschied in der Beanspruchung von seitlichen und mittleren 
Feldern zu verfolgen. So hat eine Untersuchung der in den Drittel
punkten unterstützten vollkommen belasteten quadratischen Platte ge
zeigt, daß die positiven Momente in den Seitenfeldern etwa 
do.ppelt so groß sind als im Mittelfeld. 

In einer Veröffentlichung im "Bauingenieur", Jahrgang 1920, ent
wickelt Lewe ein Verfahren zur Berechnung von trägerlosen Decken, 
das die Fehler der vorgenannten Methoden zu vermeiden sucht. Lewe 
nimmt eine unendlich ausgedehnte Platte an, die gleichmäßig belastet 
ist. An den Stützen nimmt er einen auf eine Fläche 2 ~ a X 2 ß b 
gleichmäßig verteilten Stützendruck an, der gleich ist der Belastung 
der Platte. 

Diese Annahmen nähern sich den tatsächlichen Verhältnissen. 
Lewe geht davon aus, daß er die gleichförmig verteilte Belastung p 

über der Platte und -p (c;.I ~ - 1), die von dem Stützenwiderstand 

ausgehende negative Belastung, durch doppelte Fo uriersche Reihen 
ausdrückt. Er kommt dann zu einer Lösung der Differentialgleichung, 
die sämtlichen Bedingungen a-c (GI. 6b) genügt. Daraus werden ähnlich 
aufgebaute Reihen für die Momente abgeleitet (es sind unendliche 
Kosinusreihen) . 

Lewe untersuchte ferner den Fall der feld weisen Belastung, der 
für die ungünstigsten 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 Fällen theoretisch einwandfrei, 
aber ziemlich zeitraubend, und entspricht mehr als die bisher erwähnten 
Methoden den tatsächlichen Verhältnissen. 

Marcus veröffentlichte im Jahre 1917 in der Zeitschrift "Armierter 
Beton" die Theorie der elastischen Gewebe, von der er bei Berech-
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nung der Eisenbetonplatten Gebrauch macht. Die Methode behandelt 
die Platte mit Hilfe eines Systems von sich kreuzenden Seillinien, einem 
netzartigen Gebilde von sich kreuzenden Fäden, die in jedem Punkte 
mit der Belastung im Gleichgewicht stehen. Die kontinuierliche Be
lastung ist hierbei in Punktbelastung aufgelöst gedacht. Aus den 
Ordinaten der elastischen Gewebe können die Momente und Quer
kr äfte 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 Seilpolygon 
Schubspannungen auf. Es' stellt ein System von einander durch
dringenden Fäden dar, die alle nur Axialkräfte übertragen und so ein 
netzartiges Gebilde darstellen, aus dessen Ordinaten ähnlich wie beim 
Seilpoligon die in der Platte auftretenden Momente und Querkräfte 
bestimmt werden können. 

Die von Marcus entwickelte Metb,ode stellt theoretisch einen 
neuen Weg für die Lösung des Problems dar. Im ganzen ist sie allen 
anderen Methoden deshalb überlegen, weil sie die Lösung der Aufgabe 
bei unsymmetrischen und feldweisen Belastungen, bei unregelmäßiger 
Feldeinteilung ermöglicht, wie es bei den anderen Methoden gar nicht 
oder mit größeren Schwierigkeiten möglich war. 

Zum Vergleich der Endergebnisse der vorgeschlagenen Berech
nungsmethoden sollen im folgenden die charakteristischen Mo men te 
für die Platten mitte , für die Mitte zwischen zwei Stützen .und den 
Rand des 'Säulenkopfes bei quadratischen Platten einander gegen
übergestellt werden. Hierbei wird auf die Einzelheiten in den Ver
öffentlichungen hingewiesen. Die in den Gleichungen vorkommende 

l 
Zahl m wird gleich 5 eingesetzt, und die Größe des Säulenkopfes mit 4 
angenommen. Am Schluß 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 für die statische Berechnung die Endergebnisse be
einflussen. Der größte Unterschied ergibt sich in den Biegungsmomenten 
für die die Säulen verbindenden Deckenstreifen. 

Die nach der Methode von Lewe berechneten Biegungsmomente 
bei totaler Belastung und gleichförmig verteiltem Stützenwiderstand 
dürften der Wirklichkeit am nächsten kommen, weil diese Annahmen 
den tatsächlichen Verhältnissen am besten entsprechen. Das bei feld
weiser Belastung entstehende ungünstigste positive Feldmoment dürfte 
allerdings zu groß sein, da auf die Steifigkeit der Stützen keine Rück
sicht genommen ist. 
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Zusammenstellung der Biegungsmomente 

I in Platten-I Stützenmitte I beim I Bemerkungen: : mitte Säulenkopf 
I pos. neg. 

::::-~-~~~.:::-~= -

Nach Eddy 
I 

ql2 ql2 ql2 

I 

ql2 
bei totaler Belastung 50 -50 --U --73 

11 

ql2 ql2 ql2 
I 

ql2 bei totaler Belastung 
~2- -23 --8(f -16 

Nach Hager in Mitte 
ql2 ql2 Kopf bei feld weiser Be-
8,!f 22,32 lastung 

1 q" 
ql2 ql2 -q~l -34 20 -59 . 19 bei totaler Belastung. 

I im Mittel- Quadrat, total belastet, NaehDoeinck feld 

1 
in 1/3 Punkten unter-

I IJ~ I stützt 

Ilim i~dfe"li 
Ir _f!~ ql2 ql2 bei totaler Belastung und 

: 29 22~5 -8~ punktförmiger Unter-

1\ 

stützung 
Ecke 

ql2 q 12 ql2 _ql~ ; bei totaler Belastung und 

Nach Lewe I) 32 21,1 57 20,6 I gleichförmiger Unter-
il stützung (Säulen-
I 

ql2 kopf = 1/4 Feldweite an-
-16,5 I genommen) 
(Mitte) 

q12 q 12 i bei feldweiser Be-
Ilastung und punktweiser 

Amerikanische I 
rUj 11,5 Unterstützung 
ql~ ql2 q 12 q 12 

Vorschriften I 66,5 40 -66,5 -uf IZweiwegsystem 
(der Stadt Neu- ql2 ql2 ql2 q12 

IVierwegSystem york) I 50 37 - 66,5 -16 

Ein endgültiges Urteil über die Genauigkeit, der besprochenen 
theoretischen Untersuchungen können nur systematische Versuche 
bringen, die bisher noch fehlen. 

Mit Rücksicht darauf, daß alle Berechnungsmethoden, die auf 
theoretischen Erwägungen allein beruhen, verhältnismäßig umständ
lieh. und zeitraubend sind, hat man sich sehr bald nach brauchbaren 
Näherungsmethoden umgesehen. Solange die Richtigkeit der einen 
oder der anderen Methode, deren Voraussetzungen sich den tatsäch
lichen Verhältnissen anzupassen suchen, nicht durch Versuche nach
gewiesen ist, ist deren Anwendung kaum zu rechtfertigen, wenn ein
fache Näherungsmethoden die Sicherheit und die Wirtschaftlich
kei t der Konstruktion gewährleisten. 

Der nächstliegende Versuch, die statische Berechnung zu verein
fachen, war die Anwendung der Kragarmmethode. Hierbei wird 
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die Platte über der Stütze als eingespannt und der Teil bis zu den 
Momentennullpunkten als Kragarm angenommen. Die Wendepunkte 

l l 
der Biegungslinie werden in einer Entfernung -- - - - angenommen, 

4 5 
wenn 1 die Entfernung der Säulenachsen bedeutet. Der Rest der jen
seits der Wendepunkte liegenden Platte wird in Seiten- und Diagonal
gürtel geteilt, die als einfache Balken berechnet werden. Diese Nähe
rungsmethode gibt an den gefährlichen Querschnitten, wie sich leicht 
nachweisen läßt, viel zu große Momente an und führt daher zu un
wirtschaftlichen Abmessungen. 

Die amerikanischen Vorschriften, die in den einzelnen großen 
Städten für den Entwurf von trägerlosen Decken herausgegeben wurden, 
sind mit Hilfe von Versuchen an der Hand von Erfahrungen an den 
zahlreichen ausgeführten Bauten zu beachtenswerten Vorschlägen ge
kommen. Im Anhang II sind z. B. die diesbezüglichen Bestimmungen 
der Stadt Neuyork abgedruckt. 

Die dort gemachten Annahmen für die charakteristischen Momente 
sind in der vorangehenden Zusammenstellung am Schlusse angefügt. 
Vergleicht man sie mit den Ergebnissen der verschiedenen Theorien, 
so wird man finden, daß das negative Moment am Säulenkopf 
kaum verschieden ist von einer der an gewandten Methoden. 

Bei der Annahme des positiven Momentes in Platten mitte 
kommen die Vorschriften zu kleineren Werten als die Theorien. Dabei 
ist zu berücksichtigen, daß keine der besprochenen Theorien die 
Steifigkeit des Säulenkopfes und die umschnürungsartige Wirkung der 
Eiseneinlagen in der Platte in irgendeiner Weise berücksichtigt haben. 
Dies ist insofern erklärlich, als die Grundlagen hierfür nur durch Ver
suche gefunden werden können. 

Deshalb sind auch alle positiven Feldmomente der Zusammen
stellung zweifellos zu groß. Solange keine Versuche vorliegen, wer
den sie daher als ungünstigste Zulässige Werte angesehen werden 
können. 

Aus denselben Gründen sind die positiven und negativen Momente 
in Stützenmitte in den Vorschriften kleiner angenommen als nach den 
verschiedenen Berechnungsmethoden. 

In Zusammenfassung der vorangehenden Betrachtungen mögen 
für den Entwurf von trägerlosen Eisen beton- (oder PiIz-) Decken 
nachstehende R ich tli n ie n vorgeschlagen werden: 

1. Die Mindeststärke der Säulen soll -h -lr; 1 betragen. Der 
Säulenkopf soll 0,20 bis 0,2251 stark sein; wenn keine UnterIag3platte 
vorhanden ist, steigt dieser Wert auf 0,25. 

Bei sehr hohen Belastungen werden Unterlagsplatten zwischen 
der tragenden Säule und der Decke anzuwenden sein, deren Dicke nicht 

Pro b 8 t. Vorlesungen über Eisenbeton. 11. 11 
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kleiner als ein Drittel der Deckenstärke sein und deren Breite 0,30 bis 
0,40 Z betragen soll. (Diese Maße sind auf Grund von Erfahrungen in 
verschiedenen Vorschriften amerikanischel' Städte aufgenommen worden; 
Z ist die Entfernung der Säulenachsen.) 

Z 
2. Die Deckenstärke soll mindestens 15 cm oder - betragen. 

32 

Z 
Bei Dachdecken können die Stärken - auf 13 cm oder.- ermäßigt 

40 werden. 

Für die Biegungsmomente wird man folgende charakteristische 
Werte annehmen: 

a) Bei Decken ohne Dnterlagsplatten ist für die Stärke der Decke 
das Moment am Rande des Säulenkopfes maßgebend, das mit 

Z· 
M} = - i~ zu rechnen ist (q ist die Gesamtbelastung pro m2). 

b) Bei Decken mit Dllterlagsplatten wird die Deckenstärke 
von dem positiven Moment in der Mitte der Stützenverbindungslinie 

qZ2 
abhängig sein. Dieses Moment wird M 2 = + 3 bei totaler Belastung 

und M; = ~: + ~~ bei Berücksichtigung feldwe~ser Belastung. 

3. Für die Bemessung der Querschnitte von Beton und der 
Eiseneinlagen werden folgende Mittelwerte anzuwenden sein: 

gZ2 
über dem Säulenkopf: MI = -16' 

Für die Mitte der Bänder zwischen den Stützen: 
, gP , qP + M2 <=-22' -M,= -00· 

In der Plattenmitte : M a = -~~- + ~!2 für Mittelfelder. 

Hierin bedeuten g die Eigengewichtsbelastung und p die Nutzlast. 
Der verschieden große Einfluß von Eigengewicht und Nutzlast ist 

darauf zurückzuführen, daß sich in der Plattenmitte der Einfluß der 
feldweisen Belastung mehr geltend machen wird als bei den Seiten
streifen. 

Bei Randfeldern müssen die Feldmomente und die negativen 
Momente über der ersten inneren Stützenreihe, die in den zur Außen
wand parallelen Momentenzonen liegen, um 25 v. H. vergrößert werden 
gegenüber den entsprechenden Innenfeldern. Die nega ti ven Momente 
in der Außenwand und parallel dazu richten sich nach dem Grad der 
Einspannung und sind jedenfalls kleiner als über der ersten inneren 
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Stützenreihe. Die untere Grenze soll 50-75 v. H. der Momente über 
der inneren Stützenreihe betragen. 

5. Die Verteilung der Eiseneinlagen erfolgt zweckmäßig nach 
folgenden Gesichtspunkten: 

Fig. 18 f. Linien der gefährlichen Querschnitte. 

Versuche haben gezeigt, daß im Bruchstauium die Linien der 
schwächsten Stellen im Diagonalgürtel nicht in der Mitte, sondern 
an derjenigen Stelle entstehen, wo sich zwei Gürtel von Eisen gerade 
nicht mehr kreuzen. Diese Linien sind in Fig. 18 feingezeichnet. 
Dies läßt sich folgendermaßen erklären: 

11* 
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Bei der Anordnung einer Plattenbewehrung wie in Fig.18f, wo die 
Eisengürtel nicht breiter als die Köpfe sind, berührt bei quadratischen 

. l 
Platten ein Kreis mit der Stützenmitte als Mittelpunkt und - als 

2 
Radius die vier Diagonalgürtel. Um diesen Kreis läßt sich ein Achteck 
zeichnen, das überall nur eine Eiseneinlage trifft. Innerhalb dieses 
Achteckes ist alles symmetrisch angeordnet, wodurch es wahrschein
lich wird, daß bei beginnendem Bruchstadium an der Schnittstelle mit 
dem Achteck alle Eisen gleich beansprucht werden. Da die Span
nungen in der Mitte des Seitengürtels die größten sind, ist dieses 
Achteck die Linie der gefährlichsten Spannungen. 

Ein weiterer Beweis dafür, daß die Spannungen in den Diagonal
eisen im Schnitt mit dem Achteck die Spannungen der Seitengürtel 
erreichen, ist folgender: Die Diagonaleisen liegen in einem Dreieck, 
dessen Seiten die Seitengürtel bilden. Diese verlängern sich und über
tragen die Längenänderungen auf die Diagonaleisen, wo sonach die 
gleiche Spannung herrscht wie in den Seiteneisen. Diese Folgerungen 
gelten natürlich nur in der Nähe des Bruches, da vorher von einer 
gleichmäßigen Spannungsverteilung nicht die Rede sein kann. 

Die Ring- und Radialeisen haben vor allem Scherkräfte auf
zunehmen. Beschreiben wir um die Säule einen Kreis und schneiden 
an dessen Umfang die Platte durch, so erhalten wir eine Zylinder
fläche. Als Scherkraft entsteht in dieser Fläche die Gesamtlast einer 
Platte, vermindert um die Last, die innerhalb des Zylinders liegt. Je 
kleiner der Kreis, desto größer werden die Scherspannungen; sie er
reichen ihren Höchstwert am Rande des Säulenkopfes. 

Nimmt man an, daß am Rande des Säulenkopfes bei großen Scher
kräften ein Riß entstehe, so werden die Scherkräfte durch die 
Radialeisen und die abgebogenen Gürteleisen aufzunehmen 
sein. Wie die Verteilung auf diese beiden Eiseneinlagen erfolgt, wäre 
erst durch Versuche festzustellen. Da die Radialeisen gleichzeitig Längs
eisen in den Säulen sind, entsteht eine Kragarmwirkung in der Säule, 
welche Biegungsspannungen hervorruft. Daraus folgt, daß die Radial
eisen sehr kräftig sein müssen. Die Berechnung der abgebogenen Gfutel
eisen kann genau so erfolgen wie bei Aufbiegungen bei einem gewöhn
lichen Balken, wenn die Scherkräfte gegeben sind. 

Die Ringeisen, welche sowohl die Radial- als auch die Gürteleisen 
ihrer Lage nach festlegen sollen, sollten etwa halb so stark sein wie 
die Radialeisen. 

6. Die Verteilung der Biegungsmomente und die Bemessung 
der notwendigen Querschnittsfläche der Eiseneinlagen erfolgt 
auf Grund der vorangehenden Ausführungen in folgender Weise: 

Man teilt ein Deckenfeld in Streifen parallel zu den Verbindungs-
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linien der Stützenmittelpunkte. Die Außen streifen von der Breite 
l 

2. 4" zu beiden Seiten der Stützenachsen umschließen eine Innenzone 

von der Breite ~. Die Grenzlinien zwischen Außen- und Innenzone 

geben gleichzeitig etwa die Lage der MomentennuIlpunkte an (s. Fig. 18e) 
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 für einen rechteckigen Querschnitt 
von 100 cm Breite unter der Annahme der unter 3. angegebenen Mittel
werte für 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 parallel zu ,den Seiten (Zweiwegesystem) an
nimmt. 

Die in jedem Querschnitt zur Aufnahme der Biegungsmomente 
mitwirkenden Eisenquerschnitte ergeben sich aus denjenigen Eisen
einlagen, die die Querschnittsfläche durchkreuzen, multipliziert mit 
dem Sinus des Winkels zur Schnittfläche. (Dieser wird gleich 1, wenn 
die Achse der Eiseneinlagen senkrecht zur Querschnittsfläche ist.) 

Die Verteilung der Ring- und Radialeisen an den SäuIenköpfen 
ergibt sich unter Berücksichtigung der aus den Stützen nach Fig.I8d 
weitergeführten Eisen und der an den Rändern der Säulenköpfe wirken
den größten Querkräfte. Diese berechnet man unter der sehr un
günstigen Annahme, daß die Eisenbetonplatte innerhalb der Außen
zone als Kragträger wirkt. 

Die größten Schubspannungen, die man aus den so errechneten 
Querkräften für den rechteckigen Querschnitt ermittelt, werden selten 
das zulässige Maß überschreiten. Wo dies aber der Fall ist, genügen 
als Verstärkung die in den Stützenköpfen vorhandenen Radialeisen, 
wie dies später an einem Beispiel gezeigt wird. 

7. Bei rechteckigen Feldern a· b können die Berechnungen wie 
für quadratische Felder mit der durchschnittlichen Seitenlänge 

gerechnet werden, wenn 

a+b 
2 

a 
-<1,1. 
b 

Ist ~> 1,1 bis 1,3, so berechnet man beim Zweiwegesystem die 
b 

Momente nach jeder Richtung wie für quadratische Platten mit den 
Spannweiten gleich den dazugehörenden Rechteckseiten. 
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Beim Vierwegesystem werden die Diagonalstreifen für eine Spann
weite gleich der durchschnittlichen Spannweite berechnet. 

8. Die an der Decke in den Stü tzen auftretenden Biegungsmomente 
werden um so kleiner sein, je steifer sie ausgebildet sind. Man wird hier 
zu unterscheiden haben zwischen Innen- und Au ßen säulen, ob es 
Säulen in unteren oder obersten Geschossen siml. 

Bei Innensäulen wird bei totaler Belastung bei gleichen Feldweiten 
kein Biegungsmoment zu berücksichtigen sein. Die von ungleichmäßiger 
Belastung herrührenden Beanspruchungen werden insbesonders bei 
unteren Stockwerken bei der großen Steifigkeit der Säulenköpfe klein 
sein. Nimmt man etwa die Hälfte des in der Decke über dem Säulen
kopfe wirkenden Momentes an, so wird man für Innensäulen am Kopfe 

q12 
K~lf4 = -- rechnen können. Das entsprechende Fuß~oment wird mit 

, 40 12 

größter Sicherheit mit F'M4 = L gerechnet werden können. 
50 

2. Ein Beispiel für die Berechnung eines Hochbaues mit trägerlosen 
Decken. 

In einem Gebäude mit dem in Fig.19a ersichtlichen Grundriß seien 
2 Decken als Pilzdecken auszuführen. Die obere habe eine Nutzlast 
von 1000, die untere von :>000 kg/m2 aufzunehmen. 

Die Fundierung sei als Platte ausgeführt, die mit den Säulen zu
sammen als umgekehrte Pilzdecke betrachtet werden kann. 

Der Grundriß ist mit einer Läng;e von 48, einer Breite von 24 m 
in Felder von jp 6 X 6 m eingeteilt. Quer durch die Mitte wird eine 
Dehnungsfuge angeordnet. Diese Fuge kann dmch die Säulen selbst 
durchgeführt werden. Es stehen dann gewissermaßen 2 Außensäulen 
nebeneinander. Da die Außensäule stärker sein muß wie die Innensäule, 
wäre diese Konstruktion weder architektonisch noch wirtschaftlich 
befriedigend. Im vorliegenden Falle ist also die Säule mit der einen 
Hälfte der Decke fest verbunden. Die andere Hälfte ruht auf dem 
Säulenkopf frei auf. Durch ihr Gewicht verkleinert sie das sonst in 
der Außensäule wirkende Moment. Jedenfalls hat die Säule ein Moment 
aufzunehmen, das zwischen dem der Außensäule und der Innensäule liegt. 

An der Wand ist die Decke durch einen Eisenbetonbalken in mono
lithischer Verbindung mit den Außensäulen, um die Deckenkonstruk
tion von etwaigen Setzungen der Wand unabhängig zu machen. 

Statische Berechn ung: 
Im Obergeschoß sei die Nutzlast 1000 kg/m2• 

Die Decke werde im Zweiwegesystem ohne Unterlagsplatten aus
geführt. 
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l" 
Maßgebend für die Deckenstärke ist das Moment am Säulenkopf -16' 
In den Außenfeldern ist das Moment um 25 v. H. stärker anzunehmen 

ql2 
oder 16' 1,25. 

Die zulässige Spannung seI 1m Eiscn 1200 kg/cm2, im Beton werde 
die zulässige Spannung, da der Beton beim Säulenkopf allseitig gedrückt. 
wird, mit 50 kg/cm2 angenommen. 

Grundriß: Kellergeschoß (Vierwegesystem) . Obcrgeschoß (Zwciwegesystem). 

~ 

... .. 
~ .,' 
~ 

% .,' 
~ ;:, 

Schnitt: A-B. 

Fig. 19a. 

Obergcschoßdecke 
(Zweiwegesystem ) 

Kellergeschoß 
(Vierwegesystem) 

Fundamentpla tte 

Bei einer Deckenstärke von 27 cm ist das Eigengewicht: 
.0,27 . '2400 = 650 kg/m2, 

das Moment: 

Ml = (1000 +1:50) 6,02 
• 1,25 = 4640 kgm. 

Daraus ergibt sich für einen Streifen b = 100 cm nach der Zu
sammenstellung auf S. 16 h' = h - a = 0,345y4640 = 24,5 cm. Rech
net man mit einem mittleren Eisenabstand vom Rande von 2,5 Clli, 

so zeigt sich, daß die angenommene Deckenstärke von 27 cm aus 
reichend ist. 
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Bewehrung: Die über die Säulen laufenden Gurtstreifen seien 
ebenso groß wie die Feldstreifen zu je 3 m gewählt. über dem Säulen
kopf ist zur Aufnahme der großen negativen Momente eine kräftige 
Bewehrung notwendig; die außer den zur Verfügung stehenden Eisen 
des Gurtstreifens noch besondere Zulageeisen erfordert. 

Im Feldstreifen bestimmt man die Eisen nach dem Moment m 
Plattenmitte : 

M a = (3~ + /s) l2 = (6:~ +!~~O) 6,02 = 2170 kgmjm; 

h' = h-a = 27 -2,5 = 24,5 cm. 

Aus der Zusammenstellung S. 16 erhält man den notwendigen Eisen
querschnitt für (Jbd = 35 und (Je = 1200 kg/cm2 : 

Fe = 0,001722' )' 217000· 100 = 8,0 cm2jm = 0,080 cmz/cm. 

Die Eisenstärke in der oberen Decke sei zu 12 mm 0 gewählt, so sind 
auf 3 m Breite 22 Eisen zu legen. 

Für die Feldstreifen in den Randfeldern ist das Moment für die 
Eisen, die quer zum Rand laufcn, um 25 v. H. verstärkt 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: 

M = (Jl_ +E) l2 = (~065 + Q,-!) 6002 = 2590 kgcm/clll . 
2 25 18 25 18 ' 

h' = h - a = 24,5 wie oben. 
Nach der Zusammenstellung auf S.16 findet man für Oe = 1200; (Jbd =40: 

Fe = 0,00195 {2590 ~:'S 0,098 em2/cm; 

. . d 0,098 . 300 E' I auf 3 m BreIte sm also: --1,13-- = 26 lsen zu egen. 

Im Randfeld sind wiederum in Richtung quer zum Rand wegen 
des um 25 v. H. größeren Momentes 25 v. H. mehr Eisen, also rund 
33 Eisen erforderlich. 

Stützenkopf: Seine Breite werde zu 0,234l = 1,4 mangenommen: 

ql2 0,165' 6002 • 
M = Hf = ~-16--- = 3710 kgcmjcm; 

h' = h - a = 23,5 cm; Oe = 1200; 0bd = 45; 

Fe = 0,002158 )13170 :;":' 0,150 cm2/em; 

im Gurtstreifen sind schon 0,98 vorhanden; mithin sind noeh 
0,150 - 0,098 = 0,052 em2jem mehr erforderlich, oder auf die ganze 
Breite 140· 0,052 = 7,28em2 , d. h. es sind 7 Eisen vom anderen Streifen 
über die Stütze wegzuführen. 



Ein Beispiel für die Berechnung eines Hochbaues mit trägerlosen Decken. 169 

Im Außenfeld sind 0,159' 1,25 = 0,2 cm2/cm erforderlich. Vor· 
handen sind: 

0,098· 0,125 = 0,123 cm2/cm. _ 
Es fehlen also 0,2 - 0,123 = 0,077 oder auf 1,4m 0,047 . 140 = 10,9 cm2, 

d. h. es sind von der Gegenseite 10,9 = 10 Eisen durchzuführen. 
1,13 

An den Randsäulen sind diese Eisen besonders zuzulegen. 

Fig. 19b. Grundriß mit Eisenverteilung im Obergeschoß (Zweiwegesystem). 

Zur weiteren Verstärkung der Säulenköpfe sollen die Eiseneinlagen 
der Säule noch in die Platte eingeführt werden, wie dies in Fig.19c ge· 
zeigt wird. 

Schubspannungen: Die Schubspannungen sind am Rand des 
Säulenkopfes am größten. 

Die Fläche des Säulenkopfes (8 eckig) : 
360 

D = 1,4 = 8· 0 72 • tg - = 1 625 m2 , 16' . 
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Der Rand des Säulenkopfes = 16· 0,7 . tg ~1660 = 4,65 m. 

Die Schubspannung ist also im Mittel: 
(36 - 1,63) . 1650 2 

T = --~46~27-- = 4,5 kg/cm . 

Sie ist also etwas größer als die zulässige von 4 kgjem2 • Die vorhan
denen aufgebogenen Eisen genügen zur Verstärkung. 

Säule: Es sei angenommen, daß neben Eigenlast und Nutzlast 
vom Dach auf jede Säule noch 10 t kommen. 

Der Querschnitt sei 8 eckig, bewehrt mit 80 18 mm. Die Seiten
länge a sei 18,7 cm, der Innendurchmesser D = 45 cm. 

Es ist (für n = 15): 

F i = 4,83 a2 + 8 nie = 4,83 . 18,72 + 8 . 15 . 2,54 = 1985 cm2 ; 

Wi =0,542a4. +4n1e[(i--cY + (a-C)2]; 

J i = 0,542 '18,74 + 4·15· 254 (202 + 17,72 ) = 174900cm4 • 

Bei der Beanspruchung sind zwei Fälle zu unterscheiden: 
1. Größte zentrische Belastung bei total belasteter Decke, 
2. größtes Moment bei feldwcise belasteter Decke. 

Belastung bei 1: 
vom Dach ....... . 
Eigengewicht + Nutzlast der Decke 62 • 1,65 . 

Belastung bei 2: 
vom Dach .............. . 
Eigengewicht der Decke 36· 0,65 . . . . . 
Nutzlast der halbbelasteten Decke 18· 1,00 

Dazu kommt das Biegungsmoment : 

10,0 t 
59,4 t 
69,4 t. 

10,0 t 
23,4 t 
18,0 t 
51,4 t 

pl2 01.6002 

40 . Säulenkopfbreite = -~O-- ·140 = 126000 kgjcm. 

Von diesem Moment sollen 4/5 in der Säule der Decke, 1/5 in der oberen 
Fortsetzung aufgenommen werden. Also hat die Innensäule noch ein 

4 
Moment von 126000· 5 = 101000 kgjcm aufzunehmen. 

Die Beanspruchung der Säule ist also im 

_ 69400 _ 2. 
Fall 1: 0bd - 1985 - 35 kg/cm , 

51400 101000 
Fall 2: 0bd = 1985- + 174000.22,5 = 26 ± 13 = 39 kg/cm2 • 
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Außensäule: 
Bewehrung 8 Eisen 18 0. Querschnitt s. Fig.19c. 

B h . F 2 2 . 18,652 • 
etonquersc mtt: b = 45 -~ 4-~ = 1851 cm-; 

Eisenquerschnitt : nF, = 8 . 15 . 2,54 = 305 " 

rr 
~"-

zl 

rr 

F i = 2156 cm2 ; 

x = 20,6 cm (berechnet aus ~) . 
J i = 249350 cm4 • 

a s\ \ , '7 

\J' 
st 12"""""" z""" /,....---;:;;=------.. \ "" 

\ 11(> 
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7"- .'\. 

" / 

f7~ f2Mml!.""Zan. / "- IJ,'I 
1L / "- tU. 2" 

~ r~/' nnJ.oI rodll(1/ q"!J«'d~' 
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Vertei
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~I 
Eisen in 
der Säu-
lenmitte 

Fig. 19c. Einzelheiten der Obergeschoßdecke. 
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Belastung: 
vom Dach . . . . . . . . . . . . . . . . .. 7 t 
Eigengewicht + Nutzlast der Decke 18· 1,65 = 29,7 30 t 

37 t 
ql2 0165· 6002 

Das Moment wird mit KM4 =40 = '- 40-- . 140 = 208000 kg/cm. 

Hiervon sollen von der Säule 4/5 aufgenommen werden, 1/5 von ihrer 
Fortsetzung nach oben, also: 

4 
208000· 5 = 166000 kg!em. 

Die Beanspruchung ist also: 

= ~_OOO + 166000 . 244 = 17 2 + 16 3 = 33 5 k /cm2• 
2156 249350 ' , , , g 

Fig. 19c zeigt die berechneten Einzelheiten, im Besonderen die 
Verteilung der Eiseneinlagen in den Feldern und Stützen beim Zwei
wegesystem. 

Die Decke des Untergeschosses trage eine Nutzlast von 
2000 kg/m2 • 

Die Ausführung sei im Vierwegesystem angenommen (Fig. 19d). 
Die Decke werde ohne Unterlagsplatten ausgeführt. Die Decken

stärke bestimmt sich nach dem Moment an der Säule, das im Außen
l2 

feld t6 . 1,25 beträgt. Bei einer Deckenstärke von 36 cm ist 

die Belastung durch Eigengewicht 0,36' 2400 = 860 kg/m2 

Nutzlast 2000 " 
2860 kg/m2 ; 

0,286' 6002 

MI =--16-- . 1,25 = 8050 kgcm/cm. 

Für a e = 1200 und abd = 50 wird wie vorher: 

h' = h - a = 0,3951'8050 ~ 32 cm. 

Wegen der vielen übereinanderlaufenden Eisen soll a = 4cm gerechnet 
werden. Eine Deckenstärke von 36 cm ist also ausreichend. 

Die Bewehru ng für einen Diagonalstreifen (Innenfeld) : 

M = gl2 + ~l2 = (0,08~ + 0,200) 6002 = 3850 k / . 
3 32 25 32 25 gcm cm, 

a = 2,5 cm; h -a = 33,5. 

Für ae = 1200, abd = 40 ergibt sich in derselben Weise wie vorher. 
Fe = 0,119 cm2/cm; die Breite der Diagonalstreifen, ebenso der Gurt: 
streifen, ist 2,49 m. 
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Der Eisenbedarf für einen Diagonalstreüen wird dann: 
249· 0,119 = 29,6 cm2 • 

Die Eisenstärke wird zu 15 mm 0 gewählt. 
Die Zahl der Eisen für den Diagonalstreifen beträgt also: 

29,6 = 168 17 
1,77 ' "'" . 

Fig. 19d. Grundriß der Decke über dem Kellergeschoß (Vierwegesystem). 

In den Randfeldern werden beide Streifen um 25 v. H. verstärkt, 
der Streifen erhält also dort: 

16,8 . 1,25 = 21 Eisen. 
Gurtstreifen: 

M - gl2 pl2 _ (0,086 0,200) 2 _ 2 k / . 
2 - 25 + 18 - "25 + 18 600 - 5 40 gern cm, 

a = 1,8 cm; h-a = 36-1,8 = 34,2 cm. 
Bei Ge = 1200 und Gab = 40 kgjcm2 ergibt sich Fe = 0,141 em2jem. 
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Die Zahl der Eisen (15 mm 0) für einen Streifen beträgt: 

249·141 . 
----- = 19 8", 20 Elsen. 

1177 ' 

In den Außenfeldern 25 v. H. mehr oder 25 Eisen. 
Stützenkopf: Naeh der Wahl der Eisen 15 mm 0 erscheint, da 

4 Scharen sich über dem Kopf kreuzen, ein a von 2· 1,5 + 1 = 4 cm 
ausreichend. Die Platte hätte also 1 cm schwächer gemacht werden 
können. 

über der Innensäule ist: 

0286.6002 

MI = ' 16 = 6450 kgcmjcm. 

Es wird Fe = 0,19 cm2jcm oder auf 1,4 m: 1400·0,19 = 26,6 cm2 • 

Vorhanden sind vom Gurtstreifen : 

1,4 
20 . 1 77· - - = 199 cm2 

, 2,49 ' , 

von den Diagonalstreifen : 

2. 17·1,77 '1,4 

2,49 . y'2. l/2 
16,9 cm2 

Die vorhandenen Eiseneinlagen reichen also aus. 
An der A ußensä ule sind sowohl Momente wie auch Eiseneinlagen 

um 25 v. H. größer. Die vier vorhandenen Scharen von Eiseneinlagen 
reichen also aus. 

Sch ubspann ungen. 

Ist die Fläche des Säulenkopfes wie bei der oberen Decke 1,625 m2 

und die Randlänge 4,65 m, so wird: 

T = (36- 1:63) 2860 = 605 kgjcm2 

465·36 ' . 

Die Schubspannungen können also vom Beton nicht allein auf
genommen werden. Die Stelle, wo die ersten Eisenaufbiegungen er
folgen müssen, kann man angenähert berechnen, wenn man annimmt, 
daß sich die Schubspannungen auf einem Kreise zentrisch zum Stützen
kopf gleichmäßig verteilen. Der Radius x des Kreises, an dem die 
Schubspannung To = 4 kgjcm2 ist, ergiht sich dann aus der Gleichung: 

(36 - n x2 ) 2860 
-------;-- = 4; x = 1,03 m. 

2nx·100· 36 

Die Eisen können, da sie alle aufgebogen sind, die Schubspannungen 
leicht aufnehmen, wie ohne Nachrechnung ersichtlich ist. 



Ein Beispiel für die Berechnung eines Hochbaues mit trägerlosen Decken. 175 

Untere Säulen. 
1. Innensäule. 

Belastung: 
Dach .... 
obere Decke 36· 1,65 . . . . . . . . . . . . 
obere Säule (Querschnitt 0,168 m) 0,168' 2,4' 5 . 
untere Decke, Eigengewicht 36· 0,86 . . . . . 

Dazu bei Totalbelastung 36· 2,0 
größte Belastung . . . . . . . 
bei Halbbelastung (Größtmoment) 

02.6002 

Das Größtmoment: ' 40 . 140 = 252000 kgcm. 

10,0 t 
59,4 t 

2,0 t 
31,0 t 

102,4 t 
72,0 t 

174,4t 
-36,0 t 
138,4 t. 

Säulenquerschnitt (s. Fig. 19c) bewehrt mit 8 Eisen 0 29 mm; 
D1 = 66cm, a = 27,4 cm, C = 3,5 cm ergibt wie vorher: 

F; = 4320 cm2 ; J = 910000 cm4 • 

Das Moment 252000 kg/cm kann bei gleicher Säulenhöhe im Ver
hältnis der Trägheitsmomente auf die obere und untere Säule verteilt an
genommen werden. Die untere Säule hat also aufzunehmen: 

910000 
252000· 910000 + 175000 = 211000 kgcm, 

die obere 252000 - 211000 = 41000 kgcm. 

Bei Gesamtbelastungwird die größte Druckspannung in der unteren Säule : 

174400 2 
Obrl = 4320 = 40,4 kg/cm . 

Das Größtmoment erzeugt Spannungen von: 

- 138400 ?11 000 . 33 _ 32 1 + 7 7 - 39 8 k / 2 
obd- 4320 ±910000 -, - , - , gcm. 

Der untere Teil der oberen Säule hat eine Gesamtbelastungvon 
69,4 + 2 = 71,4 t zu tragen. Dazu kommt noch ein Moment von 
41000 kgcm, er wird also beansprucht mit: 

714~~ ~~OOO_. ? _ _ 2 
1985 ± 175000 2~,5 - 36 + 5,3 - 41,3 kg/cm . 

Die Außensäule hat einen ähnlichen Querschnitt wie oben mit 
D = 66 cm, bewehrt mit 27 0 8 mm. Es wird: 

F; = 4662 cm2 ; J = 1269600 cm4 • 

Abstand der Nullinie von links x = 30,3 cm. 



176 Trägerlose, nach mehreren Richtungen bewehrte Eisenbetonplatten. 

Belastung: 
vom Dach ..... 
obere Decke 18· 1,65 
untere Decke 18· 2,86 
obere Säule . . . . . . 

7,0 t 
29,7 t 
51,5 t 

2,0 t 
90,2 t 

Größtmoment, durch Eigengewicht und Nutzlast hervorgerufen: 

0286.6002 
, 40 . 140 = 360000 kg cm. 

Fig. 1ge. Einzelheiten der KelJergeschoßdecke (Vierwegesystem). 

Dieses Moment verteilt sich wieder nach den Trägheitsmömenten 
auf die obere und untere Säule. Die untere Säule hat aufzunehmen: 

3 00 . 1269 600 - k c 
600 1269600 +249350-301000 g m. 

Die größte Spannung ist also: 

90200 301 000 
(Jbä = 4662 + 1269600. 35,7 = 19,3 + 8,5 = 27,8 kgjcm2 • 

Die Darstellung der berechneten Einzelheiten für das Vierwege
system ist in Fig. 19 e ersichtlich. 

Die Fundamentplatte wird wieder nach dem Zweiwegesystem 
bewehrt angenommen und mit Unterlagsplatten ausgeführt. Das Eigen
gewicht der Platte und die Nutzlast liegt direkt auf dem Boden auf, 
kommt also für die Berechnung nicht in Frage. 
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Pro b s t, Vorlesungen über Eisenbeton. II. 12 
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Belastung: 
oberes Stockwerk (Eigengewicht + Nutzlast) 
unteres Stockwerk. . . . . . . 

0,165 kg/cm2 

0,286 " 
Dazu auf ein Feld 

vom Dach . . . . . . . . . . lO t 
obere Säule . . . . . . . . . 2 t 
untere Säule ( Querschnitt 0,363 m2) 

0,363 . 2,4 . 5,0 . . . .. 4,4 t 

16400 
oder 

6002 

16,4 t 

0,046 
" 

0,497 kg/em2 ~ 0,5 kg/em 2. 

Maßgebend für die Plattenstärke ist das Moment im äußeren Gurt
streifen: 

gl2 05· 6002 
M' = 1 25 . -- = 1 25· ' = 9000 kg em/em. , , 25 ' 25 

Als zulässige Spannung im Beton soll 0bd = 50 kg/em2 angenommen 
werden. 

Man findet für 0bä = 50 und Oe = 1200 kg/cm2 : 

h' = h - a ~ 0,410 V9OO0 ~ 39 em; h = 41 em. 

Der Eisenq uersehni tt ergibt sich an dieser Stelle zu 0,216 em2/em. 
Der Eisendurchmesser zu 16 mm gewählt, ergibt auf die Breite des 
Gürtels von 3 m eine Zahl von 

0,216 . 300 E' -201- = 32,2 = 33 Isen. , 
In den Mittelfeldern sind 25 v. H. weniger erforderlich, oder 

312,-~ = 26 Eisen auf 3 m. 
,25 

05.6002 
In der Plattenmitte beträgt das Moment : M 3= ~- = 5620 kgemJem; 

Für h' = h - a = 38,5 wird: 

F. ~ 0,135 em2/em. 

.. 0,134·300 S k 
NotwendIge Elsen auf 3 m: 2,01 = 20 tc. 

In den Außenfeldern 25 v. H. mehr oder 20·1,25 = 25 Eisen auf 3 m. 
Die Unterlagsplatte, mit 2·2 m angenommen, hat eine Stärke: 

41 
-3 '" 13,5 em. 
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Das Moment am Säulenfuß: 

05.6002 M; = ' 16--- = 11600 kg cmjcm; 

Für h' = h - a = 41 + 13,5 - 3,0 = 51,5 cm wird: 
Fe ~ 0,210. 

D S 1 f ß h '. B· 1 2 E· d d 0,209 . 120 er äu en u at eme reIte von , m. s sm ann-.---2---
= 12,5 Eisen notwendig. ,01 

Im Gurtstreifen liegen 3-~~ . 1,2 = 8 Eisen. 
,0 

Mithin sind also von der Gegenseite noch 5 durchzuführen. Bei den 
Außensäulen sind entsprechend mindestens 4,5 . 1,25 = 6 durchzuführen. 

Schubspannungen. 
Am Rand der Unterlagsplatte 2 . 2 m: 

5000 • (36 - 4) 
T =- 4.200.41 = 4,9 kgjcm2 • 

Am Rand des Säulenkopfes: 
360 

Die Größe des Säulenkopfes ist: 8· 0,62 • tg 16 = 1,2 m2 • 

Die Randlänge beträgt: 

Sonach ist: 

. 360 
16· 0,6' tg16 = 4,0 m. 

T = 5000 (36 -1,2) = 8kgjcm2• 

400· 54,5 

Die Zahl der aufzubiegenden Eisen: 
Entfernung von Säulenmitte, wo To = 4 kgjcm2, wie vorher: 

5000 (36 - x 2) 
To = .. --.. -.-.----- = 4· x = 2,35 m. 

4 . x . 100 . 41 ' 

Bis zur Unterlagsplatte sind also aufzubiegen: 

35. 100 + 117,5 !.=-4,9 

2 2 1 E' ---------- '" Isen. 
201·1200 

2 

Von der Unterlagsplatte bis zum Säulenfußrand werden die Schub
spannungen größer. 

Die aus den Säulen in die Deckenplatte hineingeführten aufgebogenen 
Eisen genügen vollkommen, wie man sich durch überschlägige Rechnung 
überzeugen kann. 

Die Einzelheiten der Eisenverteilung in der Fundamentplatte nach 
dem Zweiwegesystem sind in Fig.19f dargestellt. 

12* 
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22E 12mm 

Fig. 19 f. Fundamentplatte mit Verteilung der Eiseneinlagen. Grundriß. 

C!Jzu 3"'''''' '\sAu ,,~,_ \Ssß1} 

2p 
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Beanspruchung der 
Säulen: In den Innensäu
len tritt, da die Last nahezu 
gleichförmig über die Funda
m entplatte verteilt ist, kein 
Moment auf. Das Moment der 
Außensäulen ist: 

M = 0,5 . 6002 • 120 
k 4 40 

= 540000 kg cm. 
DieSpannungen sind demnach: 

90 200 540000 
°bd = 4602 +1269600,35,7 

= 19,3 + 14,9 = 34,2 kgjcm2 • 

Dazukommennoch vom Eigen-

J3C;16mm 

gewicht der Säule 26 [ ; 16mm 

5· 0,24 = 1,2 kgjcm2 , Fig. 19f. Innensäule E. 

so daß die größte Spannung 35,4 kg/cm2 beträgt. 
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Ein Vergleich zeigt, daß das Zweiweges yste m übersichtlicher und, 
wie sich leicht nachweisen läßt, wegen des geringeren Eisenverbrauchs et
was wirtschaftlicher ist als das Vierwegesystem. Aus Fig.19f kann man die 
besondere Eignung der trägerlosen Decken für Fundamentplatten ersehen. 

111. Entwurf einer Wagenhalle. 
Der in Fig. 20a-c dargestellte Bau 1) zeigt die Anordnung der Haupt

tragteile. Die Hauptbinder !'ind als dreistielige Rah me n mit para
bolisch gekrümmten Riegeln ausgebildet; die Stiele sind gelenkig ge
lagert, wobei die Gelenke in Höhe von Schienenoberkante liegen. 
a) Berechnung der Dachhaut. 

Platte a: Spannweite 7,00 n~ = 3 50 m 
2 " 

Neigungswinkel IX = 14° (sinIX =0,24192, COSIX = 0,9703), 
Belastung: 

Eigengewicht 0,09· 2400 
Dachpappe 
Putz ........ . 

Schnee 75cos IX 
Wind 125 sin 2 IX 

= 216 
= 20 
= 18 

kgjm2 

" 
" 

g = 254 kgjm2 

. = 73 " 

. = 7,3 " 
P = 80,3 kgjm2 

1) Entwurf und Ausführung dieser Halle der Barmer Bergbahn stammen 
von der Eisenbe~nunternehmung Dücker & Co., Düsseldorf. 
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Für ein Endfeld der über 3 Stützen durch
gehenden Platte wird: 

M = (0,07 g + 0,095 p) 12 = 312 kgm. 

Das Zusatz moment für eine Einzellast von 
100 kg in der Mitte der Platte beträgt 

J . 100 . 3,50 = 70 kgm. 
Mithin ist: 

M max = 31200 + 7000 = 38200 kgcm. 

Für Oe = 1000kg/cm2 und Ob = 40kg/cm2 wird 
nach Zus. II, S. 16. 

h' = 0,438 V~ = 8,5 cm, 

fe = 0,002503 yM---:[; = 5,93 cm2, 

gewählt: 
h = 9,5 cm, 

Fe = 5,9 cm2 (7! Stäbe 0 10 mm). 

Über dem Unterzug ist: 

M = 0,125 (254 + 80,3)·12,25 + t . 100 . 3,5, 

'.' = 51300 + 8750 = 60050 kgcm. 

Dementsprechend wird: 

1/-"11 h' = 0,438 r b = 10,8 cm, 

f. = 0,0025 (ii~b = 5,0 cm2 , 

gewählt: 
h = 15 cm, 

F. = 5,11 cm2 (61 Stäbe 0 10 mm) . 

..; 
.g 
.;:: 
I- <0 c:> ..., C'I 
c: 
::l ciJ .g ~ 
d 

,Ci 

(;" 



Berechnung der Dachhaut. 

Für die Platte b mit der Spannweite 1,80 m, 
IX = 32 0 (sin IX = 0,52992, cos IX = 0,84805): 

Eigengewicht 0,08.2400 . = 192 kg/m2 
Dachpappe . = 20 " 
Putz. . . . . . = 18 " 

-g-=--:::2~30~";""kg-'j'f-m~2 

Schnee 75 cos IX 

Wind 125 sin 2 IX • 

. - 63,6 kg/ m2 
. . = 35,2 " 

P = 98,8 kgjm2 
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M =}. (230 + 988) .1,82 + 1-·100.1,8 = 134 + 45 = 179 kgm, 

h' = 0,438 11~ ~ 6,00 cm, 

gewählt: 

F. = 0,00254 iM. b = 3,51 cm2 , 

h =8 cm, 

F. = 3,52 cm2 (7 Stäbe 08 mm). 

Der Unterzug 1 mit der Spannweite l = 10,0 m hat eine Be
lastung A 2 = 1,25 (g + p) l : 

Eigengewicht 0,25 . 0,70 . 2400 = 420 kgjm 
von Platte a 3,50 . 254 = 889 " 

1309 kgjmjlfd. 
g = 1309· 1,25 . . = 1635 kgjmJlfd. 
Schnee 3,50· 73. . 256 kgjm 
Wind !. 3,50 . 7,3 . 12,8 " 

268,8 kgjm 
p = 268,8 . 1,25 . . 336 kgjmjlfd. 

Der Unterzug wird als kontinuierlicher Träger über drei Felder gerechnet 
und ergibt für ein Endfeld: 

M = (0,08. 1635 + 0,1 ·336) 100 = 1646000 kgcm. 

Für den Querschnitt mit den Abmessungen nach Fig. 21 a : 

wird: 

h = 80 cm, h' = h - a = 80 - 5 = 75 cm, b = 25 cm, 

d = 9,5 cm, B = 2 . 8 d = a = 16 . 9,5 = 152 cm, 

F. = 20,30 cm2 (4 0 22 + 2 0 18 mm); n = 10 

d2 • B 9 52. 152 -- + n· h' . F --'----- + 10 . 75·20 30 
2 e 2 ' 

x = . -- -- = = 13,4 cm, 
d· B + n . F. 9,5 . 152 + 10 ·20,30 

M 
~d= --B .~ (h _ a _ ~) _ ~~_=_~)2 (h _ a _ ! d _ ~) 

2 3 2x 3 3 
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Nach Einsetzen wird: 

_ . 1646000 _ 2 

(Jbd-152.13,4( 13,4) 152(13,4-9,5)2( ~ 2) 13,4 - 24,8kg/cm , 
--- 75-- - 7~-- ·95-

2 3 2· 13,4 3' 3 

h - a - x 75 - 13 4 
(Je = n· (Jhd X = 10·24,8· ~-'- = 1140 kg/cm 2• 

Im Mittelfeld wird 

M = (0,025. 1635 + 0,075 . 336) 100 = 660000 kgcm. 

~W 
lq!llZ2 Zf1j" 
---25 ...... 

80 

Mit demselben Betonquerschnitt Wie vorher und F. = 8,04 cm2 

(4016 mm) wird: 

9,5 2 • L,2 _ 
2 . + 10 . 7 ~ . 8,04 12 890 

x = -- = -- = 5 75 cm 
9,5 . 152 + 10 . 8,04 2246 ' , 

2·660000 
(Jhd = -----(----~) = 2,07 kg/cm2, 

r: _ _ 5,7:> 
U 7,) . 152 7;) - --, 3 

G, ~ ("".000 r. r: = 1125 kg/cm 2• 

804. 75 _ u,~) 
, 3 

über dem Rahmenbinder ist 

M = -(0,1 . 1635 + 0,116·336) ·100 = -2024000 kgcm. 

Der doppeltbewehrte Querschnitt mit Fe = F; = 27,04 cm 2, h = 80 cm, 
h' = 75 crn, b = 25 cm, a = a' = 5 cm (4016 + 5022 mm) ergibt 
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mit n = 10 nach GI. (14), Bd. I, unter Vernachlässigung des Beton
zugquerschnittes : 

x _ n· (Fe-±. F;) (_ 1 1/1 2 b [F; . a' + Fe (h - a)]) _ . 4 
- b. + V + n {Fe + F;)2 - 25,3 cm , 

25.2533 
J,.= 3' +10·27,04(25,3-5)2+ 10· 27,04· (75-25,3)2=911500cm', 

mit M = - 2024000 kgcm wird: 

M· x 2024000·25,3 2 
(Jbd = J - = --9 II 500-- = 56,2 kgjcm 

n 

(über dem Auflager ist eine höhere Druckspannung im Beton zulässig), 

_ 1 .2024000. (75 - 25,3) _ 1104 k j 2 
atZ - 0 911500 - g cm , 

_ 10. 2024000· (25,3 - 5) __ 4-0 k / 2 
aed - 911500 - J g,cm . 

-----14Q---

~'_ __ 2::..<1....:'6"'_'j • ...;.:f1::.:..fJO'-'i'-_--'7<7/'------~ 2 f -61' _" o/Uq /r----, 
~~ __ ~2=f"~~ __ ~/~<~-------~~,--~~~=---/~~----~ 

',-. __ ....:'z.!=-16 ______ . 
Jr$16 I1 "''', 'I{)/q. 

21 <4 JI f1,1X}!?, 

Fig. 21 b. 

Die Berechnung der Sc hub s pan nun gen aus den Auflagerdrücken 

und 
A = (0,49 . 1635 + 0,45 . 336) 10 = 9510 kg 

B = (1,1 . 1635 + 1,2 . 336) 10 = 21980 kg 
ergibt 

_ 9510 _ " " 2 
Tl - 25 (80 _ 5;- 8,5) - J,J kg/cm , 

~ . 21980 _ " 2 

<2 = 25 (80 _ 5 _ 4,8) - <.>,6 kg/m . 

Es werden 3 Eisen aufgebogen mit Fe = 1l,4 cm2 (Fig. 21 b), die eine 
Zugkraft von Fe Oe = 1l,4· 1000 = 11400 kg aufnehmen können, die 
die aus den Schubkräften sich ergebende Zugkraft nicht erreicht. 

Die Pfette zur Unterstützung des Oberlichtes hat eine Spann
weite von 5,00 m. 
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Die Belastung besteht aus: 
3,70·40 

Glasdach ---~ 
2 · = 74,0 kg/m 

Schnee 75 cos 32 0 3~ 7 

Wind 125 sin 2 32 0 ~,2 
2 

M = t g l2 = ~ . 254.40 . 25. 

· = 118,0 " 

· = 62,4 " 

fJ = 254,40 kg/m 
· = 795 kgm. 

D:e Momentebene schließt mit der Hauptachse des Querschnittes 
einen Winkel (cp = 58 0 ) ein (Fig. 21 c) : 

32· 

Fig.2Ic. 

Auflagerdruck : 

(sinq) = 0,84805); (coscp = 0,52992). 
Die Seitenmome~te: 

MI = 79500·0,84805 = 67500 kgcm, 
M 2 = 79500·0,52992 = 42000 kgcm, 

_ 67 5()() ~2 000 _ 7 k / 2 
(J - 397 + 46,5 - 10 3 g cm , 

WI W 2 

gewählt: N. P. 25, Gewicht/rn: 39,01 kg. 
5,0 

A = 254,4 . 2- = 635 kg. 

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 " 

M __ 216 ·16,0 + 1270·4,0 . 
8 4 . = 1702 kgm. 

Für Oe = 1000 kg/cm2, (Jbd = 35 kg!cm2 wird mit Hilfe der Zu
sammenstellung II, S. 16 

h'= 40,0 cm, Fe = 4,81 cm2, 

gewählt: h = 45 cm; Fe (3 Stäbe 16 mm 0) = 6,03 cm2 • 

Auflagerdruck : 
A = 216 . 4,~ + 635 = 1067 kg. 

Der U n terz ug 3 hat eine Spannweite von 10,00 m und eine Belastung: 
Eigengewicht 0,20· 0,855 . 2400. = 420 kg/m 
von Platte a 0,375·254·3,5 . = 334 " 

vom Glasdach 3~7 . 40. . . .. . = 37 " 

Schnee (73·1,75·0,4375) + 63. 
Wind 7,3· 1,75·0,4375 + 35,1 . 

g = 791 kg/m 
. = 118,5 kgJm 
. = 40,65 " 

P = 159,15 kgJm 



BCl'eehmmg der Dachhaut. 187 

Einzellast in der Mitte: 
P = A = 1067 kg. 

Unterzug 3 ist gleich Unterzug 1 als kontinuierlicher Träger über 
drei Feldern gerechnet. 

Im Endfeld wird bei einem kontinuierlichen Träger über 3 Feldern 
bei l = 10 m: 

M = (0,08·7,91 + 0,1·160) 100 + -} ·1067·10 = 1007000 kgcm, 

b = 166,5 cm, h = 95 cm, b1 = 20 cm, d = 9,5 cm, 

Fe (7 Stäbe 0 16 mm) = 14,07 cm2, 

Oe = 833 kg/cm2, 

0bd = 10,90 kg/cm2• 

Im Mittelfeld wird: 

M = (0,025 . 791 + 0,075 . 160) = 531000 kgjcm, 

h = 95 cm, b = 166,5 cm, b1 = 20 cm, d = 9,5 cm, 

Fe (5 Stäbe 0 16 mm) = 10,05 cm2 • 

Über dem Binder ist: 

M = -(0,1·791 +0,116 .160)·100 +t· 1067·10 = -1244000kgcm, 

h = 95 cm, b = 20 cm, 

Fe (9 Stäbe 0 16 mm) = 18,15 cm2 

F; (1 Stab 0 10 mm = 0,79 " 
+ 5 Stäbe 0 16 mm) = 10,05 " 

F~ + F; =;= 10,84 cm2 

0bd = 33,0 kgjcm2, 

o~ = 421 kg/cm2, 

Oe = 853 kgjcm2. 

Die AufIagerdrücke werden: 

A = (0,4 . 791 + 0,45 . 160) . 10 
1067 . 

+ - 2- = 4413,5 kg, 

B = (1,1 . 791 + 1,2 . 160) . 10 
+ 1067 = 11687kg, 

und die Schubspannung ~ 2,6 
kgj2em. 

In ähnlicher Weise werden die 
Spannungsnachweise für die anderen 
Unterzüge geführt, die in Fig. 21 d 
eingetragen sind. 

I 7~1{j 

I I 
'--WJ-

5{Jlti 

110 

Fig. 21 d. 

z z 
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b) Rerechnnug der Hauptbinder. 
Die statische Untersuchung des Binders erfolgte nach der Elastizi

tätslehre, auf Grund des Satzes vom Minimum der Deformationsarbeit. 
Das dreifach statisch unbestimmte System hat als Unbekannte die 
beiden Horizontalkräfte der Außenstützen und die Vertikalreaktion 
der Mittelstütze (s . Fig. 22 b). 

Die Belastung besteht aus dem als gleichförmig verteilt angenom
menen Eigengewicht des Binders und den Auflagerkräften der Pfetten, 
die als Einzellasten angenommen werden. Der Winddruck auf die 

g/rg/m 
t? (Ha-r/rkNi'mnkN ,4-""pAkM >' ijiMt??iWWfoJZWl4?kk&?lwdWJMNdWdWd2i&'ii?!W@W&M?4'>??J 

.... 7.50~- II,OO - 3;iO - J,SO 
o , R 

: : l" , , , , 
: : 
! Pz 
P, l 
) EI -' -

~ 11,00 J.5Q - 3,$0- _ 

..,---l-18,ZO~ ~;-' ------>i":-----l-f8,20", 

I 
l ___ .......... . ---.-- E Fig.22:\. 

b---------------------, 
;r PAd 

q"g/m 
; 2 ( %' {a;> ; r;:)M&pj>M , )? 

5 

-----l-t-------~ -------- l 
h 2 

Hc - {W'roht..!b-r{.) 
H 
t Fig. 22h. 
Xc 

Stützen wurde als gleichförmig verteilte Last angenommen, übectragen 
durch das mit Flacheisenbändern anschließende Mauerwerk, während 
der Winddruck auf die Dachfläche als Einzellast, im Schwerpunkte der 
Horizontalprojektion der Dachfläche wirkend, angenommen wurde. 

Die Berechnung erfolgte auf Grund des in Fig. 22a und b ersichtlichen 
Belastungsschemas. Ausgehend von nachfolgenden Gleichungen: 

f E~ . :~ . ds = 0, b h + d h 

r_M .. ~M .ds-O A =gl+P2f+ W 2Z +wh 4Y - !Xc, 
• E J d X b -, a h + d h 

( M dM B = gl+P2l-W2Z-wh4Y-iXc, 
• 01 EJ' dXc ·ds=O, 
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ergaben sich unter Annahme eines gleichbleibenden E und unter der 
Voraussetzung gleichbleibender Trägheitsmomente der Stützen (J.) und 

der parabolisch gekrümmten Riegel (J R) (k = ~:) mit den in Fig. 22 b 

angegebenen Bezeichnungen nachstehende Gleichungen zur Ermittlung 
der statisch unbestimmten Größen X a , X b und Xc: 

X a l~ h3 k + l (h2 + ~ f h + 185 12)1- xb • ~ h3 k + Xc l2 (~ + t) 
= gl3(~ + ~ t) + P [3al (~J-l)._ la~ (2 _~) _ a2 hJl + 

3 30 4 I 6 3l l 2 

+ W [~h3 k + (11, + d) l (~ + ~-)] + w h [~h3 k + ;~ (~- + t) ] 8a) 

X a • ~ h3 k - X b [~ 11,3 k + l (h2 + ~ t 11, + 185 /2)1- Xc l2 (~ + t) = 

= - gl3 (~+ 3~ I) - P [al (~+ t)] + w [~h3k + l(~ + ~ht-
3 dt 8 2) 2/c2 4/ - -dh - -+-1' +dhc- ~(h+d) +--c3(h-4t - d) + 
4 2 15 l 3 l2 

8b) 

8c) 

Mit den Maßen in dem vorstehenden Beispiel: 

11, = 5,60 m, l = 18,20 m, 1 = 4,35 m, d = 2,18 mund c = 2,60 m, 

41 
y = 'f2 x (l - x), 

und J, 
- = k = 3, 
J, 

für die statisch unbestimmten Größen nachstehende Endgleichungen : 

X. = 199 +.2' P[0,0313a + 0,00367 a 2 - 0,OOOO289a3 - 0,OOOOO563a4] + 

+ 0,019 W + 0,91 wh, 

X a = 2,55g+.2'P[0,05705a- 0,0033925a2 -O,OOO08115a3 +0,000OO522a4] + 

+ 0,23615 W - 0,3755wh, 

Xb = 2,55g +.2' P [0,01575a- 0,OOI8975a2 +O,OOOO0385a3 +O,OOO00288a4] + 

- 0,349 W - 0,8585 wh, 
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fiir g = 0,4 . ] ,2:) ·2,4 = 1,2 tjlfdm im Mittel: 

Pi = 10,36 t ai = 0,00 m YI = 0 
4l 

P 2 = 10,39 t a2 = 1,60 m Y2 = 1,395 m = 12a(l- a) 
Pa = 1l,69 t aa = 5,60 m Ya = 3,706 m 
P4 = 21,98 t a, = 9,10 m Y4 = 4,350 m = f 
P5 = ll,69 t a5 = 12,60 m Y5 = 3,706 m 
P 6 = 10,39 t a6 = 16,60 m Y6 = 1,395 m 
P7 = 9,16 t a7 = 18,20 m Y7 = 0 

Bei vertikaler Belastung durch Einzellasten auf dem linken 
Binder und gleichmäßig verteilter Belastung über das ganze System: 

X~ = 13,06 t, X~ = +3,33 t, X:, = 62,07 t 

und für Vollbelastung wird demnach: 

7~,50 

X a = X~ = X~ + X~ - 2,55 g = 13,06 + 3,33 - 3,06 = 13,33 t. 

Xc = X~ + (X~ - 19,Og) = 62,07 + 39,27 = 101,34t. 

~ ~ ~ Pz 

11 ~'J.JJ{ [ 1J,JJJ:!p 8 

tll '11,8j{ lXc· ,o,,3'1{ 18- Y'1,8.5t 

Fig. 22 c. Momente infolge vertikaler Belastung. 

Beihorizo ntalerBelastung, Windangriff am rechten Binder, werden: 

W = 0,125 . 5,1 . 10,0 = 6,36 t, 

wh = 0,125·5,6·10,0 = 7,00 t, 

X aw = W· 0,236 - wh 0,3755 = -1,13 t, 

X bw = W· 0,349 - wh 0,8585 = -8,23 t, 

X cw = W· 0,019 + wh 0,91 = 6,491 t, 

He = 6,36 + 7,00 - 8,23 + 1,13 = 6,26 t. 

Die Momente infolge vertikaler Belastung werden (Fig.22c): 

In Stielmitte A - C: M = 13,33~~6 = -37,25 tm, 

Moment in C: M = 13,33 5,6 = -74,50 tm. 
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Der Auflagerdruck der beiden äußeren Stützen bei vertikaler Voll
belastung beträgt: 

9,16 101,34 
A = 1,2· 18,2 + 2· 10,39 + 2·11,69 + 21,98 -+ -2 - 2-- = 41,85 t. 

Moment M 2 unter 
1,6 2 

P 2 == 41,85 . 1,6 - 1,2· 2 - 13,33 (5,6 + 1,395) 

" 

" 

" 

" 

M~ 

Mt 

Ms 

MG 

M 7 " 

= -27 tm, 
562 

P = 41 85 . 5 6 - 1 2 . ---'-- - 10 39 . 4 0 -3 , , '2 ' , 

- 13,33 . 9,306 = +50,64 tm, 

9102 
P4 = 41,85 . 9,1 - 1,2· -':2-- - 10,39·7,5-

- 11,69 . 3,5 - 13,33 . 9.95 = +80,6 tm, 

1262 
P- = 41 85 . 12 6 .- 1 2 . --'- - 1039 . II 0 -;) , , , 2 ' , 

- 1l,69·7,0-21,98·3,5-13,33·9,306= +36,Otm, 

. 1662 
Ps = 41,85·16,6-1,2· -t- - 10,39· 15,0-

-11,69·11,0-21,98·7,5-13,33·6,995=-60,Otm, 

1822 
P7 = 41,85 .18,2 - 1,2· -t- - 10,39·18,2 -

-1l,69·12,6-21,98· 9,1-13,33·5,6 = -31,5tm. 

+17,53 

t XCIV 5,'15' [8", 5,/l/Jt 

Fig. 22 d. Momente infolge horizontaler (Wind-) Belastung. 

Die Momente infolge horizontaler (Wind-) Belastung (Fig. 22d) 
erhält man aus: 

7,78 5,6 
Aw = 6,36 3-64 + 7,00 72 8 - 3,245 = -1,347 t, , , 

B 7,78 5,6 
w = -6,36 364 - 7,00 728 - 3,245 = -5,143 t. , , 
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Moment: 

282 
M = 8,23·2,8 - 1,25· ~- = +18,14 tm, 

[) 62 

M = 8,23·5,6 - 1,25· - ~ - = +26,49 tm, 

jMitte 

:~~~-IECke 
Mitte M 4 = - 5,143·9,1 - 7,0 (2,8 + 4,35) - 6,36 (2,18) + 

+ 8,23 . 9,95 = -28,83 tm, 

M7J = 8,23·5,6 - 5,143· 18,2 + 6,36·2,18 - 7,0·2,8 = 
= -53,24tm, 

.Mb = -1,347·18,2 + 1,13·5,6 = -18,18 tm, 

Mitte M 4 = -1 ,347·9,1 + 1,13·9,95 1,02 tm, 

Ecke Me = -1,13·5,6 = + 6,35 tm, 

Mittel- f Mitte M = 6,26 . 2,8 = + 17,53 tm, 

stütze lEcke Mt = 6,26 . 5,6 = 35,03 tm. 

! I I I 
p, ~ Po ~ ~ 

Fig. 22 e. Querkräfte infolge vertikaler Belastung. 

Die Normalkräfte infolge vertikaler Bl'lastung sind: 

N = H . cos rp + ~ sin q'l , 

tg q:' = d y = 4. f _ 4 f x = + 4 f (1 _ 2 x) 
d x l l2 l l· 

! ! 
~ p, 

I P . 38 ° 20 .~ -_ 4 . 4,30 (1 _ 2 .~) = ° 79 . n 2 1St Cf'2 = '; tl'; q:'2 1820 182 ' , , 

In P3 ist rr3 = 20° 10'·, tgrr = ~ . 4,3~ (1- 2.5,6) = 0367. 
'I T 3 18,20 18,2 ' 

Querkraft in C: 41,85 + 10,36 = 52,21 t, 

Normalkraft bei P 2 : 

N j = H2 cosrp + ~sinrp = 13,33cosq:'2 + (41,85-1,2· 1,6}sintp2 = 35,05t, 
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Normalkraft bei Pa: 

Na = 13,33 cos97a + (41,85 - 1,2·5,6 - 10,39) sin97a = 21,05 t, 

Nf. = H = 13,33 t, 

N5 = 13,33 . 0,94 + (50,67 ..:.... 1,2 • 5,6 - 10,39) 0,345 = 24,10 t, 

Ns = 13,33·0,784 + (50,67 - 1,2· 1,6) 0,618 = 50,40 t, 

N7 = 101,34 t. 

Normalkräfte infolge horizontaler Belastung: 

Ne = B w = -5,143 t, 

N'}. = 8,23 . 0,784 + 5,143·0,618 = 10,13 t, 

Na = 8,23·0,94 + 5,143 . 0,345 = 9,524 t, 

Nf. = 8,23 t, 

N5 = 8,23 . 0,94 + 6,26 . 0,345 = 9,91 t, 

Ns = 8,23·0,784 + 6,26·0,618 = 10,82 t, 

N7 = X CIJJ = 6,49 t. 

Querkräfte infolge vertikaler Belastung (Fig. 22e): 

Q af b · 0 101,34 . 
uerkr tel: 92,52 - -2- = 41,85 t, 

" 

" 

" 

" 

" 

rechts von P'}.: 41,85-1,2·1,6-10,39 = 29,54 t, 

" 
" Pa: 29,54 - 1,2·4,0 - 1l,69 = 13,05 t, 

" :f,: 13,05 - 1,2·3,5 - 21,98 = -13,13 t, 

" 
" P5 : -13,13-1,2· 3,5-11,69=-29,02 t, 

" Ps: -29,02 - 1,2·4,0 - 10,39 = -44,21 t, 

bei D: 101,34 = -50,67 t. 
2 

c) Querschnittsbemessungen bei einem Innenbinder. 
(Fig. 23a.) 

Für den Querschnitt im Scheitel des gebogenen Riegels unter 
der Last P, (Schnitt VI- VI) ist das Moment infolge vertikaler Be
lastung: M, = +80,60 mt. Die Normalkraft bei dieser Belastung 

ist: Nf, = Hf, = 13,33 t. Sonach ist e = ~ = 8~~: = 605 cm. 

Durch seitliche Windbelastung erfährt das Moment im Scheitel keine 

Pro b s t. Vorlesungen über Eisenbeton. II. 13 
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Vergrößerung, weshalb die ungünstigste Beanspruchung bei nur verti
kaler Belastung eintritt. 

IT-IT lJI-JJI 
All 

.-
: : &igeI17jel,60Jg. 

IV-IV 17 - V VT-VT 

1t>126 ~ 6~ 26:~rf It/126 ~ 
-f 

:612<;1 I 
1,60 

'00 1,95 

26 Vll - VB 

-1,20 

t 8iig,'~7J' t,!lOtg 14 z....,.., ___ -' 
.----....IO<.---,z 

26 8üg"/7 j. t,9lltg Z 

J6 Büge/pP )01/lIlIg 
z 

I 
Z 
Z 8';go117 j<2.JIIlg. 

J6 8üg"/7 Je J. 2019 

Z 
H 

ti 
Bügel I 7 )e J,10 Ig. 

Fig. 23 a. QuerschnittsauHbildung bei einem Innenbinder. 

2Ii 

Der ausgeführte Querschnitt 40· 195cm mit Fe = 6026 = 31,86cm2 

und Fe = 3026 = 15,93 cm 2 ergibt mit Hilfe des in Fig. 23b durch
geführten zeichnerischen Verfahrens: 
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x = 51,0 cm, h' - x = 139 cm, H = 1000 cm 2, 

t'N a = -----
H'fJ' 
Fläche (ABO) -! . 190 . 42,2 

'fJ = -----·2 = (al = 554üm) = ~ 2 = 144 cm, 
~ 554' 

xN 51,0.13330 
abd = H~ = 1000.14,4 = 47,2 kgJcm2, 

(h' - x)N 
aez = n --j[;:j-- = 1288 kg/cm2 , 

(x - a') N 
Ged = n ---- = 426 kg/cm2 • 

Hr; 

N 13S30kg 
e-fj05 

1E------a=55 'I 

11 

---

---

'----

\ 

I .. 
I 

~ T 
II I 

~ 

~ 
V V 

.l -5\ 
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Die aus dieser Berechnung sich ergebende Zugspannung im Eisen 
ist höher als die als zulässig angenommene. Es ist darauf zurückzu
führen, daß die mitwirkende Platte nicht berücksichtigt wurde. 

Der Querschnitt an der ä ußerell Rah menec ke (SchnittIII-IIl) 
hat infolge vertikaler Belastung ein Moment Me = -74,50 mt auf
zunehmen. 

Die Normalkraft bei dieser Belastung: 

Ne = H coscp + ~ sincp, tgcp = ~t (1 - 2t); 

für x = 0 wird also: 
4 t 4·4,35 _ 

tgcp = T = 1820 = 0,9;)6, , 
cp = 43° 40', coscp = 0,729, sin cp = 0,684 . 

Es wird nun: 
Ne = 13,33·0,729 + 41,85 . 0,684 = 38,31 t. 

Da diese Werte durch seitliche Windbelastung keine Vergrößerung erfahren, 
so stellt dies die ungünstigste Belastung der äußeren Rahmenecke dar. 

Aus den Bemessungstafeln von Mörsch ergibt sich für symmetrische 
Bewehrung b = 40 cm, a = 180 cm, Fe = F; = 6026 = 31,86 cm 2 : 

_ Fe _ 31,86 _ 0 1 

cp - Ta - 40-.-180 - 0,44/0 , 

M 7450000 
Na = 383T6-.-18o = 1,08, 

x = 0,355 a = 64,0 cm, 

_ 2Nx _ 3'" k / 2 
abd - 6;2 + 2[nban (2;- d)] - 1,5 g cm , 

0,92 a - x 9 k j ·2 aez = n Ob ----- = 5 5 g cm , 
x 

x - 0,08 a 9 k j 2 
0ed = nOb • -------- = 2 0 g cm . 

x 
Beim Endrahmen wurden dieselben äußeren Abmessungen ein

gehalten wie beim Innenbinder, obgleich die Belastung geringer ist. 
Es ändert sich nur die Bewehrung der Stützen, die aus architektonischen 
Gründen größer wurden. 

Die Au ß e n s t ü t z e des Endrahmens hat einen Querschnitt von 
40 . 200 cm, eine Bewehrung auf beiden Seiten: 

Fe = F; = 4016 mm = 8,04 cm2 • 

Die Mittelstütze des Endrahmens hat einen Querschnitt von 
40·150 cm; M = 17,500 tm, .. N = 106,64 t bei Oe = 1000 und 
0bd = 10 kgjcm2 mit Fe = F; = 5 0 36 mm = 50,90 cm2 erforderlich. 
Der Nachweis erfolgt wie vorher. 
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Die Ausbildung des Endrahmens, der in der Ansicht in Fig. 23c er
sichtlich ist, erfordert die Berechnung der Stürze und Stützen. 

Für Pos. 2 ist die ständige Belastung: 
Eigengewicht 0,25 . 0,45 . 2400 = 
Auflast 0,25 . 2,30 . 1600 
Rolladen 300 kg 

270 kg/m 
920 
151 " 

g = 1341 kgjm 
M = 11u gl2 = 11u 1341 . 3,302 = 1460 kg/m. 

a-a 

c - c 

(&;::: : : 6t26il~ 
Biigel wi, C,UJ - !J 1,56 

e-e 

tpJ6 5~J6 

{Jvg" I 7 j. J,MIg. 120 
1.«1 

Ooppelovgei 11ß :; VI)"u.::cn 
"1 linIen 

[""1' ridlltl Sid"/fKIII: rlb» je_ligen lzu 
('versdmd' 1 '---'---'''------l. 

,l 4&?g1r1~.1 
U'f,IOtg. 

lZ 

d-d 

JO -

J,MBiige'~5 Ufo f,$Stg. 

Fig.23c. Querschnittsausbildung bei einem Endbinder. 
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Der Querschnitt 25· 45 cm mit Fe = 6 0 10 = 4,71 cm2 ergibt die 
zulässigen Spannungen innerhalb der zulässigen Grenzen. 

l.. 

"-

1·~1s 

C I 20 --, 

3'19 -
, 3JJ -

: 1~V 
ja 
1 _ 

~ .J5 

T 
12 
! I 

- -

"" 
1530 

In den , t ü t z C 11 

30 . 40 cm wirkt 

P = 1541 ·3,30= 50 Okg, 

F . = 4 0 1 = 101 cm2 , 

ab 

I 

;) 

1/ = 30:3 -+ 15~1 
= 3,94 ku /cm2 • 

Di in Fig. 23d ersicht 
li chen Reinigung gru
ben können al Zwei 
gelenkrah men oder ei n
facher gerechnet wer
den. Die konstruktive 
D Irchbildung sollte 
aber immer auf die 
rahmen artige Wirkung 
Rück icht nehmen. 

uf Grund der in 
d m vorangehenden 
Bei piele durchgeführ
ten trachtungen läßt 
sich von dem vorlie
g nden Beispiel rgän-
zend folg ndes auen: 

--1 Die Hauptabmes-

" 

ungen der Binder und 
deren Au t ilnng wa

, ren gcgeben. Eine Er-
;~--,,~==~'if~J3i mittlung der wirt

o scha.ftlich t n Quer
I s hnitte rübrigt sieh 
, hier bei d n großen mit 
I Rücksicht auf die Ar
o chi tektur ang nomm -
I nen äuß ren Abmes
, sungen. 

F ig. 23d. 

I Die Berechnung 
" der Rahmenbinder 

wurde auf einem an
deren Wege durchge-



Konstruktion und Berechnung eines Zellensilos. 199 

führt als im ersten Beispiel. Die dabei gemachten Voraussetzungen 
eines gleichbleibenden Trägheitsmomentes über den gebogenen Riegeln 

J 
und eines konstanten Verhältnisses kl = .i. führen notwendigerweise zu 

Endergebnissen, die man nur als gute Näherungswerte ansehen darf. 
Wegen der großen Spannweite der Rahmen (18,20 m) und der großen 

ßinderentfernung von 10m ist nur die Wahl des parabolisch gekrümmten 

Riegels gegeben. Bei der großen Pfeilhöhe F = 4,35 mund f C'» ~ 
wird das Moment in der Mitte stark verringert. 

Für die erste Annahme der Querschnittsausbildung kann man zu
nächst die Momente des einfachen, zweistieligen Zweigelenkrahmens 
als Annäherung ermitteln. 

IV. Silobauten. 
1. Konstrllktion und Berechnung eines Zellensilos. 

Es handelt sich hier um den Getreidesilo im Osthafen von Frankfurt 
a. M.I) mit Zellen von nahezu quadratischem Querschnitt und zentrischen 
Auslauf trichtern in Form einer achteckigen Pyramide. Die Außenwände 
der Randzellen sind gewölbt ausgeführt, um den Fassungsraum des an
fänglich mit geraden Außenwänden zur Durchführung gewählten Zellen
silos um 1000 Sack zu vergrößern. 

über der Decke der Zellen, die 22,25 m über der Unterkante der Aus
läufe liegt, ist über alle· Zellen durchlaufend der Bedienungsgang an
geordnet, der als solcher nach außen hin auch besonders betont als Dach
aufsatz in Erscheinung tritt. Der gesamte Fassungsraum des Getreide
silos beträgt 40000 Sack. Grundrisse, Quer- und Längsschnitte sind 
aus Fig.24a bis f zu ersehen. 

a) Berechnung der Silozellen: 

Die Zellen dienen zur Aufnahme von Getreide mit einem spez. 
Gewicht von g = 0,8 tfcbm und einem Böschungswinkel von q; = 30°. 
Der Reibungskoeffizient zwischen Füllmaterial und Zellenwand wird 
tg q; = 0,30 gesetzt. 

Rechteckzelle: Querschnitt 4,20/4,45 m." 

Die Belastung der Zellwand erfolgt nach der Gleichung: 

,Pmax = U 
g 

.. 9a) 

ptg fPl 

1) Entwurf und Ausführung stammen von der Firma Wayß-Freytag A. G. 
in Neustadt a. H. 
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in einer Tiefe von 

wobei F die Querschnittsfläche, U der Umfang der Silozelle, <P der natür
liche Böschungswinkel und tg <PI der Reibungswink,el zwischen Füll
material und Zellwand bedeuten. 

hn ist die Tiefe, in welcher der Seitendruck, nach der Erddruckformel 
P = g h tg 2 (45 - <pJ2) gerechnet, gleich P.max wird. Angenähert tritt 
nun dieser maximale Seitendruck erst in größerer Tiefe auf (streng ge
nommen erst in unendlicher Tiefe; siehe Fig. 25a) . Nach Sor erhalten 
wir diese bessere Annäherung durch den Schnittpunkt der Tangente 
in der Tiefe hn an die Linie der wirklichen Wanddrücke. Wie die Figur 
zeigt, ergibt sich dieser Schnittpunkt in der Tiefe h. = 2 . hn . Auf diese 
Weise erhalten wir die gebrochene Linie der angenäherten Wanddrücke. 

In unserem Falle sind: 
F = 4,20 . 4,45 = 18,7 qm 1 U 17,3 ° 2 
U=2.(4,20+4,45)=17,3m f F =18,7= ,96 

mit g = 0,8 tJcbm, <P = 30° und tg <PI = 0,30 ergibt sich: 
0,80 

Psmax = 0,926. 0,30 = 2,88 t; 

x 

h.~2'hD~2' 2("" ) ~21,70m. 
0,80· tg2 45 _ ~o 

Fig.25 0.. c 

Die ge~amte Höhe der Zellen 
bis zum Trichter beträgt jedoch 
nur rd. 20,00 m, so daß der 
größte Wanddruck theoretisch 
gar nicht mehr auftreten kann. 
Der Wanddruck in der Tiefe x 
ergibt sich aus der Gleichung: 

( 0,368 ) 
Px = BPmax ~ X + 0,264 , 

die wir aus der Ähnlichkeit der 
schraffierten Dreiecke in Fig. 
25a ableiten können. Es ist 
nämlich: 

Px = ,!!o + y; 

y 
x 

! . 0,736 P.max 

hn 
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oder 
! 0,736 Psmax 0,368 Ps max 

Y= -'x= x' 
hD hD ' 

denmaeh ergibt sich mit Po = 0,264 P.max: 

\ 0,368 P.max (0,368 ) 
pz = 0,264 PSlllax + hD • X = Psmax ~. X + 0,264 . 

An der Stelle x = hD wird demnach: 

( 0,368 ) 
PhD = Ps max ~ hD + 0,264 = Psmax (0,368 + 0,264); 

PhD = 0,632 P,max = 0,632' 2,88 = 1,82 t/m2 • 

Der Schnittpunkt der Tangente an die Kurve der Wanddrücke mit 
der y-Achse ergibt sich im Abstand OA vom Nullpunkt. Es wird: 

o A = Po = 0,264 P,max = 0,264 . 2,88 = 0,76 tim 2 • 

Mit Hilfe dieser Werte kann die in Fig. 25a dargestellte Kurve der 
Wanddrücke aufgezeichnet werden. 

Ermittlung Q-er Querschnittskräfte und Bemessung 
der Querschnitte. 

Unter der Voraussetzung, daß alle Wände der Zelle gleiche Stärke 
haben, daß die Eq.ken steif ausgebildet sind, und daß der Widerstand, 
den die anschließenden Zellenwände der Formänderung entgegensetzen, 
vernachlässigt wird, ergeben sich mit Hilfe der Clapyronschen Glei
chungen für den in sich geschlossenen Rechteckstabzug einer Zelle von 
der Länge 1 und der Breite b nachstehende Momente: 

In den Rahmenecken : 
1 13 + b3 

ME =-12 P 'T+b-; 
in der Mitte der Seite l: 

pl2 1 l3 + b3 
Ml=------P--- ....... 9b) 

8 12 1 + b 

und in Mitte der Seite b: 
pb 2 1 l3 + b3 

Mb = 8 -12 P 1 + b . 

Meist handelt es sich um ein S yste m von Zellen, weshalb zu be
obachten sein wird, daß die absoluten Werte der Momente nie kleiner 
als diejenigen eines beiderseits eingespannten Trägers angenommen wer
den sollen; also: 

pl2 
M> . 
E=~, 



204 Silobauten. 

Außer einer Beanspruchung auf Biegung erfahren die Zellenwände 
auch eine solche auf Zug. Die größte Zugkraft tritt in der Trennungs
wand zweier gefüllter Zellen auf, wobei jedoch, als günstiger Umstand, 
die Wand keinen Biegungsmomenten ausgesetzt ist. Es wird also: 

Z = P . bund M = O. 
• 

Im Falle der größten Biegungsbeanspruchung, d. h. bei leerer Nach-
barzelle, wird der Zug in der Zellenwand : 

p·b 
Z=-2-' 

also nur halb so groß als im ersten Falle. 
Für einen Zellenstreifen in der Tiefe hD = 10,85 m ergibt sich 

der Wanddruck mit PhD = 1,82 t/m2 und es wird demnach: 

M __ 1,82 . 4,453 + 4,203. - -2 . 
E - 12 4,45 + 4,20 - ,85 mt, 

1,82.4,452 
M z = 8 - 2,85 = 4,51 - 2,85 = +1,66 mt; 

1,82· 4,202 ')" _ _ 
Mb = 8 - ~,8;) - 4,01 - 2,85 - +1,16mt. 

Für den beiderseits eingespannten Träger wird: 

ME = - 1,82 . (4,45 + 4,20)2= -290 mt. 
12 2 " 

M 1,82' 4,452 
z=+ 24 =+1,50mt; 

M 1,82 . 4,202 
b = + 24 =-= +1,34 mt. 

Zur Querschnittsbemessung wählen wir nun die jeweiligen Größt
werte, also: 

für das Eckmoment : 
ME = -2,90 mt; 

für das Moment in Mitte der Längswand: 

M z = +1,66 mt; 

fiir das Momcnt in Mittc der Querwand : 

Mb = +1,34 mt. 

Die zentrischen Zug kräfte berechnen sich nachstehend: 
In der Längswand: 

beide Zellen gefüllt: 

Z = p' b = 1,82·4,20 = 7,65 t; 
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Nachbarzelle leer: 

Z = P' b = 1,82'4,20 = 3,82 t. 
. 2 2 

In der Querwand: 
beide Zellen gefüllt: 

Z = p'l = 1,82' 4,45 = 8,10 t; 
Nachbarzelle leer: 

Z = P ·1 = 1,82'4,45 = 4,05 t. 
2 2 

205 

Die Querschnitte werden sonach beansprucht auf Biegu ng und 
zentrischen Zug. 

Spann ungsnach weis 
in den Wand querschnitten. 

Wir ermitteln die Spannungen mit Hilfe 
der von Mörsch zur Bestimmung von x 
aufgezeichneten Kurvenschar für sym
metrische Bewehrung (siehe Fig. 25 b). 

Für die Längswand (1 = 4,45 m) er
gibt sich bei leererNachbarzelle (siehe 
Fig. 25c und d): 

M l = +1,66 mt; Z = 3,82 t . • 
Querschnitt: Stärke der Zellwand: 
d = 17 cm; b = 100 cm; 

F. = F~ = 2 012 + 6014 = 11,50cm2; Z,SI--+I-+-++--++t+-I---+-1 

M 166000 
Z . d = 3820 . 17 = 2,56; 

g; = ~ = 11,50 = 000677 
bd 100·17 ' 

= 0,677 vH. 

0. f d o,Zd O,J1i. 

Fig. 25 b. Bestimmung von x für 
Biegung mit zentrischem Zug. 

Aus Fig. 25 b entnehmen wir für obige Bestimmungsgrößen : 
x = 0,250' d = 0,250' 17 = 4,25 cm. 

Damit ergibt sich, wenn wir hier aus denselben Gründen, wie sie für 
Biegung und Druck angegeben wurden, n = 15 wählen: 

, 2 . 3820 . 4,25 
abd = 2.11 50 ·15 (17 - 2·425) - 100.425 = 28,75kg/cm2 ; , , , 

0,92' 17 - 4,25 
a. = 15 . 28,75 . - - 4,25--- = 1150 kg/cm 2 ; 

a' = 15.2875. 4,25 - 0,08' 17 = 293 kg/cm2. 
• , 4,25 
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Die Spannungen bleiben innerhalb der zulässigen Grenzen. 
Sind beide Zellen gefüllt, so wird: 

M l = 0; Z = 7,65 t. 

In diesem Falle tritt in der Wand nur Zug auf, der vom Eisen allein 
aufgenommen wird. Es ergibt sich demnach die Eisenspannung bei 
symmetrischer Bewehrung (Fe = F; = 11,50 cm2): 

Fe + F; = 2·11,50 = 23,00 cm 2 ; 

_ Z _ 7650 _ 2 

Oe - F--; - 23,00 - 332 kgjcm . 

/, /, 
'\v 

Fig. 25 c. Schnitt a-a in der Tiefe hD = 10,85 m. 

Wir sehen daraus, daß die höhere Spannung der Eisen bei Beanspruchung 
des Querschnittes auf Biegung mit zentrischem Zug auftritt. Es wird 
sich deshalb bei allen nachfolgenden Spannungsermittlungen erübrigen, 
den zweiten Fall zu untersuchen. 

Für die Querwand (l=4,20cm) ergibt sieh (siehe Fig.25a): 

M b =+1,34mt; Z=4,05t (Nachbarzelle leer). 

Bei einer Stärke der Zellwand: d = 14 cm; b = 100 cm und 

Fe = F~ = 8014 = 12,32 cm 2 wird :a = 2,36; 
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12,32 
qJ = 100 .14 = 0,88 vH.; 

x = 0,258 i = 0,268 ·14 = 3,76 cm; 

2·4050· 3,76 
Gbd = 2. 12,32' 15 (14 - 2· 3,76) - 100· 3,762 

= 31,4 kgjcm2; 

G = 15.314. 0,92' 14 - 3,76 = 1150 kgjcm2 . 
e , 3,76 ' 

, _ 1 .314. 3,76 - 0,08 . 14 _ 330 k / 2 
Ge - 5, 3,76 - g cm . 

Der Querschnitt beim AnschI uß der Längswand 
an die Voute erhält, wenn Einspannung angenommen 
wird, ein Moment ME. Bei einer Stärke der Voute von 
60 cm (in der Diagonalen gemessen) wird: 

ME 
= P (l - 2· ~~2)2 

= y 1,82' (4,45 - 60· y2)2 . 
12 = ~~--12~--- , 

M = 1,82,3,60.: = 1 97 mt· 
12 ' , 

z = 3,82t; d=17cm . 

Durch übergretfungen der Eisen- und Sonderein
lagen ist Doppelbewehrung in Richtung der Quer
wände vorhanden: 

Fe = F; = 8014 + 4010 = 15,46 cm2. 
In Richtung der Längswände : 

Fe = F~ = [2012 + 6014] + 4012 = 16,02 cm2. 
(Siehe Fig. 25c). 

M 197000 
Z. d = 3820 ~ = 3,04; 

15,46 
qJ = 100 .17 = 0,91 vH.; 

x = 0,28 d = 0,28 ,17= 4,77; 
2·3820· 4,77 

G d - c::---::----:-c=---=----=-=---,=----=-=----::--
b -2'15,46 .1~(l7-2.4,77) - 100.4, 772 

= 30,6 kgjcm 2 ; 

0,92'17-4,77 kj. 
G =15·306· =1O'i0 gcm-' 

e " 4,77 ' , 

G; = 15· 30,6' 4,77 - 0,08 ·17 = 328 kgjcm2. 
4,77 
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Fig. 25u. 
Qu r
chni t 
durch 
eine 

Längs
wand. 
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Die Querkraft an dieser Stelle beträgt: 

Q = plI = 1,82·3,60 = 2 28 t • 
2 2 " 

woraus sich die Schubspannung berechnet: 

,~ (Q ) (3280 477) ='2,36 kgJcm 2 • 

b· h-a-; 10017-1,5- T 
Der Querschnitt beim Anschluß der Querwand an die Voute 

erhält als ungünstigsten Fall: 

M _ p (b - 60 ß)2 _ 1,82 (4,20 - 0,85)2 _ 7 . 
- 12 - 12 -1,Omt, 

Z = 4,05t; d = 14cm. 

Durch übergreifungen sind vorhanden: 
}~e = F~ = 80 14 + 40 10 = 15,46 cm; 

M 170000 
Zd = 4050 T4 = 3,0; 

15,46 
cp = 100.14 = 1,1 vH.; 

x = 0,29 ·14 == 4,06 cm; 
2 . 4050 . 4,06 9 

°bd = 2. 15,46' 15 (14 _ 2. 4,06) _ 100. 4,062 T 30,8 kgJcm~; 

o = 15.308' 0,92' 14 - 4,06 = 1000 kgJcm2. 
e , 4,06 ' 

0' = 15,308. 4,06 - 0,08' 14 = 334 kgJcm2. 
e , 4,06 . 

Die Querkraft ergibt sich hier zu: 

Q = 1,82' 3,~~ = 3,05 t 
2 

und daraus die Schubspannung 

3050 2 
T = ( 4,06' = 2,73 kg/cm . 

100· 14 - 1,5- 3) 
Wir ersehen hieraus, daß die Schubspannungen sich in sehr niedrigen 
Grenzen halten, weshalb deren Berechnung sich- bei allen anderen 
Wänden erübrigt. 

Für die Zellenstreifen beim AnschI u ß des Trichters in einer Tiefe 
von hb = 20,0 m ergibt sich der Wanddruck: 

Pb = 2 88 . (0,368 . 20 + ° 264) = 2 71 tJm 2 
, 10,85 ' , , 
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und es wird demnach wic früher: 

M = _~~ 4,453 + 4,203 = -424 . 
E 12 4,45 + 4,20 ' mt, 

M _ 2,71·4,452 424 246 
I - 8 -, = +, mt; 

M - 2,71 . 4,202 _ 4 24 - + 1 76 t 
b- 8 ' - , m. 

Für den beiderseits eingespannten Träger: 

ME = _ 2,2!_. (4,4.5 + 4,20)2 = _ 4 ')3 mt. 
12 2 ,-, 

2,71 . 4,45 2 

MI = 24 = +2,23mt; 

M - 2,71 .4,202 200 
b - 24 = +, mt. 

Wir legen der Berechnung die Größtwerte zugrunde und erhalten 
damit für die Längswand (l = 4,45 m): 

MI = +2,46 mt; 

Z 2,71' 4,2 
= 2 =5,7t; 

für d = 22 cm; F.=F~=8016=16,08cm2 wird: 

M 
Z'd 

246000 
5700.22 = 1,96; 

16,08 
f[! = 100.22 = 0,73 vH.; 

x = 0,245' 22 = 5,4 cm; 

a - 2·5700· 5,4 _ 24 7 k /cm 2 • 
bd - 2. 1608 . 15 (22 - 2 . 5 4) - 100· 5 4 2 - , g , , , , 

092· 22 - 54 
a. = 15'24,7 ' , = 1020 kgjcm2 ; 

5,4 

5,4 - 0,08 . 22 k j a; = 15'24,7 5,4 = 250 g cm2 • 

Für die Innenwand (l = 4,20 m) sind: 

Mb = +2,00 mt; Z = 2,71 . 4,45 = 6 04 t· 
2 " 

d = 18cm; F. = F~ = 4014 + 4016 = 14,20 cm 2; 

Pro b s t, Vorlesungen über Eisenbeton. 11. 14 
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M = 200000 = 1 4. 
Z. d 6040.18 ,8, 

14,20 
Cf! = 100. i8 = 0,79 vH.; 

x = 0,248·18 = 4,45 cm; 

2 . 6040 . 4,4;) 
°bd = 2.14,20.15 (18 _ 2.4,45) _ 100.4,4;)2 = 28,3 kgjcm 2; 

0,92·18 - 4,4:i 
o = 15·283~----- = 1150kgjcm2. 

e , 4,45 ' 

, ~ 'J 4,4;j - 0,08 . 18 k j 2 
Oe = l:J . _8,3 = 287 g cm . 

4,45 

Der Spannungsnachweis beim Anschluß an die Vouten ist nicht er
forderlich, da die Beanspruchungen infolge der doppelten Bewehrung 
und der Übergreifungen der Eisen aus Feldmitte innerhalb der zulässigen 

Grenzen bleiben, wie dies ja 
auch bereits an dem vorher
gehenden Beispiel der Fall war. 

b) Ermittlung der Momente 
mit Hilfe der Zuglinie. 

Da die Wände polygonaler 
Zellen gleichzeitig Momenten 
und Normalkräften ausgesetzt 
sind, so ist man in der Lage, 
Stützlinien einzeichnen zu 
können, die in diesem Falle 
"Zuglinien" genannt werden 
sollen. Diese Zuglinie ent-

Fig. 25('. spricht bei gleichmäßig ver-
teilter Belastung eines in sich 

geschlossenen Rahmens in brauchbarer Annäherung einer Kreislinie (in 
Wirklichkeit besteht die Zuglinie aus Parallelbögen). 

So erhalten wir z. B. für eine quadratische Einzelzelle aus den bereits 
angeführten Momenten: 

pl2 
in Feldmitte : MI = + 24 ; 

pl2 pl2 
in den Ecken: ME = - 12 = -2· 24 = -2 MI . 

Der Halbmesser der "Zuglinie" ergibt sich aus nachstehender Über
legung: Legen wir in Fig. 25e den Radialschnitt a-a, so erhalten 
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wir aus der Gleichgewichtsbedingung 2 Z = p 2r; Z = pr = Zug
kraft in der Kreislinie. Ferner erhalten wir aus der Bedingung, daß das 

Moment in Feldmitte ~~ sein soll, folgende Gleichung zur Ermittlung 

des Halbmessers der Zuglinie : 
pl2 

MI = Z . x = p • r . x = 24 ; 

l2 
r'x=24; 

außerdem ist x = r - ~, und es wird demnach: 

r' (r - ~) = ~: oder 
l l2 

r2 _. r . - - - = 0' 
2 24 ' 

daraus: 

~ ± 11 ~ + 4 ~: 0,5 ± 11 ~~ 
r = = l·---'---

2 2 

r = l. 0,5 ± l'0,417 = 0,573 l . 
2 

Nun ergibt sich die Fläche, die von diesem Kreise eingeschlossen 
wird, zu: 

F = (0,573l)2 . :TC = 1,03 . l2 

oder das 1,03 fache der Fläche der Zelle. 
Dieses Verfahren ergibt in einfacher Weise recht brauchbare Werte 

zur Dimensionierung von Silozellen von unregelmäßigem Grundriß, in
dem man einen Kreis mit dem 1,03fachen Inhalt des Zellenquerschnittes 
zeichnet, dessen Mittelpunkt mit dem Schwerpunkt der Zellenquer
schnittsfläche zusammenfällt. 

Rechteckzelle: Querschnitt 2,10/4,45 m. 
Die Belastung der Zellenwand ergibt sich mit den bereits unter 1. an

geführten Werten für tg IP = 0,30; IP = 30°; g = 0,80 tJcbm für: 

F = 2,10' 4,45 = 9,35 m 2 ••• 1 ~ = 13,10 = 1 40. 
U = 2· (2,10 + 4,45) = 13,10 m f F 9,35 ' 

Der größte Wanddruck: 
0,80 

P.max= =1,90tJm 2 ; 
1,40' 0,30 

in der Tiefe: 

h 2h 1,90 , = D = 2· (30) = 2· 7,14 = 14,28 m. 
0,80 . tg 2 45 - "2--

14* 
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Von dieser Tiefe an bis zum Trichteranschluß bleiben der Druck und 
somit auch die Momente sowie Wandstärke und Eiseneinlagen gleich. 

In der Tiefe hn = 7,14 m ergibt sich der Druck: 

PIln = 0,632Psmnx = 0,632· 1,90 = 1,20 tfm2. 

Ermittlung der Querschnittskräfte und Bemessung der 
Querschnitte. 

Für den Zellenstreifen in Tiefe h. = 14,28 m ergeben sich die 
Momente unter der Annahme der Einzelzelle mit gleichstarken Wänden 
und steifen Ecken wie vorher: 

M - _~90 . 4,453 + 2,103 - -23'> . 
E - 12 445 + 2 10 - ,. mt, , , 

1,90 . 4,452 _ 2 3~ 
Ml = 8 ,0 

Mb = 1,!)~82,102 - 2,35 

= +2,35 mt; 

= -1,30mt. 

Zum Vergleich mögen nun für diesen Fall die Momente nach dem 
im vorigen behandelten Näherungsverfahren ermittelt werden. 
Querschnittsfläche des Silos: F. = 2,10' 4,45 = 9,35 m 2. 

Die von der Zuglinie (Kreis) eingeschlossene Fläche: FK = 1,03· 9,35 
= 9,64 qm. Hieraus ergibt sich der Halbmesser dieses Zugkreises zu: 

r= VF: = -V9~4= 1,75m 

und damit die Zugkraft: 

Z = r' P = 1,75 '1,90 = 3,33t. 

Das Moment in Mitte der Längsseite wird nun: 

MI = (r -~). Z = (1,75 - 2~0). 3,33 = +2,33 mt. 

Das Momemt in Mitte der Querseite : 

M" = (r -}) . Z = (1,75 - 4,:5),3,33 = -1,58 mt. 

Das Moment in der Ecke bei einer Länge der Diagonalen: 

e = YZ2 + b2 = ]14,452 + 2,102 = 4,92 m wird: 

ME = (r - ;). Z = (1,75 - 4,:2),3,33 = -2,36 mt. 

Ein Vergleich mit den früher errechneten Werten zeigt eine sehr gute 
Übereinstimmung, so daß diese Näherungsmethode in Anbetracht 
der Unmöglichkeit der genauen Erfassung des statischen Problems viel-
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seitiger Silos und der sehr umständlichen und zeitraubenden genaueren 
Verfahren zur Berechnung von Silowänden sehr wohl zur Anwendung 
empfohlen werden kann, wie dies bereits in der Praxis der Firma Ways 
& Freytag A.-G. geschehen ist. 

Für die Längswand (l = 4,45) ergibt sich: 

MI = +2,35 mt; 
2,10 

Z = 1,90· - = 1,995 tim; . 2 

Wand stärke der Zelle d = 18 cm; h = 100cm. 

Fe = F; = 4014 + 4016 = 14,20 cm 2 ; 

M = _~~5000 = 6 55. 
Z·d 1995·18 " 

14,20 
er = 100.18 = 0,79 vH. 

Für diese Werte findet man durch Weiterführen der Kurve für 
0,79 vH. in Fig. 25b annähernd x = 0,28 d = 0,28 ,18"", 5,0 cm. 
Den genauen Wert für x erhält man aus der Gleichung dritten Grades: 

( dM) M Fe F. (M ) x3 - x2. 3 2 + Z - x· 12 z· n b + 6 n b z d - 2e2 = 0 

für 
M = 235000 = 118 
Z 1995 

und e = 0,42 d = 0,42· 18"", 7,5 cm 

erhält man: 

(18) 14,20 
x3 - x 2 • 3 "2 + 118 - x· 12· 118· 15· 100 + 

+ 6·15· 14,20 (118 ·18 - 2.75 2) = O· 
100 " 

x3 - 381 x 2 - 3020 x + 25700 = 0; 
x = 5,18 cm; 

a = 2·1995·5,18 =362k Icm 2 • 

bd 2.14,20.15 (18 - 2·5,18) - 100.5,182 ' g , 

0,92·18 - 5,18 
a = 15·362 = 1190 kg/cm 2 • 
• , 5,18 ' 

a' = 15.362 5,18 =-Y-,-08· 18 = 392 kg/cm2. 
e , 5,18 

Für die Querwand (b = 2,10 m) ergibt sich: 
Mb = -1,58 mt; 

4,4;> 
Z = 1,90· -2 = 4,23 t; 
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Wand stärke d = 15 cm; b = 100 cm; F. = F; = 6014 + 2016 
= 13,26 cm 2 ; 

M 158000 
Z. d = 4230.15 = 2,5; 

13,26 
m = --~-- = 0 885 vH.· 1100·15' ., 

x = 0,27 d = 0,27 . 15 = 4,Oj cm; 
2 . 4230 . 4,05 • 

O"d = 2-'-i:f26-(15 -':-2.405) _ 100.4052 = 31,0 kgJcm-; , , , 

o = 15. 31 0~92 .15.-:-~4,0~ = 1120 kg/cm2 . 
e , 4,05 ' 

, 4,05 - 0,08 . 13 . k / 2 
Oe = 13· :n,o _ = 328 g cm . 

4,0:) 

:Für den Zellenstreifen in Tiefe hD = 7,14 m erhält man die Momente 
bei dem hier auftretenden Wanddruck PhD = 1,20 tJm 2 einfach pro
portional den unter a) ermittelten Momenten und wir erhalten: 

Für die Längswa nd: 
1,20 

MI = +2,35· -1-" = +1,49 mt; 
,90 

2,10 / Z = 1,20· 2 = 1,26 t m. 

Wandstärke d = 16 cm; b = 100 cm; 

F. = F; = 6012 + 2014 = 9,87 cm2 ; 

M = 149000 = 118' 
Z 1260 ' 

es wird mit e = 0,42 d:-:: 6,7 cm 

x3 _ x 2 • 3 (16 - 118) - x. 12· 118· 15 . ~~-? + 
2 . 100 

- !l,87 72 -1- 6· L> • ----- (118 . 16 - 2 . 6 ) = O' 
']00 " 

x3 -- 378 x 2 - 2100 x + 16000 = 0; 

x = 4,3 cm: 

° _ 2.1260.~,3 .... =318k Icm2. 
)bd - 2 . 9,87 . 15 (16 - 2.4,3) - 100.4,3 2 ' g , 

092 ·16 - 4 3 
o. = 15·31,8·' . ' = 1155 kgJcm 2 ; 

4,.3 

, _ Ir: .318 4,3 -- 0,08·16 _ 335 k I 2 
Oe - J, 4,3 - g cm . 
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Für die Querwand wird: 

M 1,20 
b = -1,58 '1,90 = -1,00 mt; 

4,45 
Z = 1,20'2 = 2,67 t. 

Wand stärke d = 13 cm; b = 100 cm; 
F. = F; = 8012 = 9,05 cm2 ; 

M 100000 
Z· d = 2670 .13 = 2,88; 

9,0;"5 
rp = 100.13 = 0,7 v. H.; 

x = 0,2;:;6 d = 3,33 cm : 

_ __ 2 . 2670 . 3,33 _ 2. 
°bd - 2 . 9,05 . 15 (13 _ 2. 3,33) _ 100. 3,332 - 29,2 kg/cm , 

_1~'2920,92'13-3,33 -1140k I_ 2. 
Oe - J, 3 33 - g cm , , 

, _ 1~ .292 3,33 - 0,08 ·13 - 300 k 1 2 
Oe -;), 3 33 - g cm . , 

c) Berechnung der Eckzelle (mit zwei gewölbten Außenwänden) 
(Fig. 26a) 

(4,30 - 0,08) (4,55 - 0,08) = 4,22/4,47 m . 

Die Belastung der Zellwand. 

Aus Fig. 26 b ergibt sich Querschnittsfläche und Umfang der Zelle wie 
nachstehend: 

F = 20,90 qm; 
U = 4,22 + 4,47 + 4,31 + 4,55 = 17,55lfdm. 

Mit den Werten (J = 0,8 t/cbm; tgrp = 0,30 und rp = 30 0 ergibt sich 
der größte Wanddruck mit 

_ U_ = _17,;");') = 084' 
F 20,90 ,. , 

0,80 1 
P,max = = 3,18 t m2 

0,84·0,30 
III einer Tiefe: 

h. ~ 2kD ~ 2· ("8 3) = 2 ·11,90 = 23,80m. 
080.tg2 4;")o_~ , 2 

In der Tiefe hD = 11,90 m wird der Wanddruck PhD = 0,632 Psmax 
= 0,632 . 3,18 = 2,01 t/m2• 
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Fig . :.6a. E c- kZl' II l' . 

Ermittlung der Querschnittskräfte und Bemessung der 
Querschnitte. 

Für die Zellenstreifen in Tiefe hD = 11,90 m ergeben sich die 
Momente nach den Näherungsverfahren mitte1st der kreisförmigen Zug
linie, wie früher bereits ausführlich behandelt nach Fig. 26b wie folgt: 

/1 = 6,30 - V6,302- (4-,!2r= 0,37m 

/ ('447)2 /2 = 6,70 -l6,702 - ~- = 0,38 m 

F 1 = 0,38.4,47'1 = 1,13 qm 

F - F ~" 4,47 + 4,70 - 4 ~ 
2 - 5 = 1,0,),) 2 - ,84Jm 

F L' ce 4,70 + 4,84 c 
3 = l' 4 == ],0,)<) 2 = ,),04 m 

F = 1,13 + 2 (4,845 + 5,04) = 20,90 qm 
D1 = 0,37·4,22· § = 1,04 qm 

D D 4,22 + 4,52 -
2 = - = 1 1175 ----- = 4 8<) qm 

0' 2 ' 

1) D - 4,.'12 + 4,60 
:J = 4 = ],117" 2 = 5,08 qm 

!J = 1,04 + 2 (4,85 + 5,08) = 20,90 qm 
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Radius des Zugkreises : 

R = V1,0_~~ = 1/ 1,03.20,90 = 2,62m; 
n V 3,14 

daraus die Zugkraft 
Z = R· PhD = 2,62' 2,01 = 5,27 t; 

r T 
I 

/ , 
' c:l ~ c:5' ~ c:r: 
--O- Zo,SO qm'--- ..., 

Fig. 26 b. 

für die Innenwand mit l = 4,47 m: 
MI = 5,27 (2,62 - 2,22) = +2,11 mt; 

für die Innenwand mit b = 4,22 m: 
Mb = 5,27 (2,62 - 2,37)= +1,32 mt; 

für die gewölbte Außenwand mit b = 4,22cm: 
Mbw = 5,27 (2,62 - 2,47) = +0,70 mt; 

217 

,c; 1 
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für die gewölbte Außenwand mit 1 = 4,47 m: 
M 1w = 5,27 (2,62 - 2,38) = +1,27 mt. 

Für die Ecke B (größtes Eckmoment) Abstand von der Zuglinie 

z = y 2,37 2 + 2,222 - 2,62 = 0,63 m; 

MB = - 5,27· 0,63 = - 3,32 mt. 

d) Querschnittsbemessung und Spannungsnachweise. 

Für die Innenwand mit 1 = 4,47 m: 

MI = +2,11 mt; 
4,22 

Z = 2,01 ..... - = 4,25 t. 
2 

Wandstärke d = 17 cm; b = 100 m: 
Fe = F; = 4016 + 4014 = 14,20 cm 2 ; 

211 000 = 292' 
4250·17 " 

M 
Z·d 

14,20 
cp= -0 1",=0,84vH.; 10 . I 

X = 0,272 d = 4,62 cm; 

_ 2·4250· 4,62 _ 33 7 k Jcm2. 
°bd - 2 . 14,20 . 15 (17 - 2 . 4,62) - 100 . 4,62 2 - , g , 

o = 15. 337 0,92 ·17 - 4,62 = 1200 kgJcm2. 
e , 4,62 . ' 

, 4,62 - 0,08· 17 k! 2 
Oe = 15 . 33,7 = 356 g cm . 

4,62 

Für die Innenwand mit b = 4,22 m: 
4,47 

Mb = +1,32 mt; Z = 2,(H· 2 = 4,5 t. 

Wandstärke d = 14 cm; b = 100 cm: 
Fe = F; = 6014 + 2012 = 1I,50 cm2 ; 

M 132000 
z-=-d = 4;~6O:-14 = 2,10; 

11,50 
rp = 100. 14 = 0,82 vH.; 

X = 0,257 . d· = 3,60 cm; 

° _ 2,4500,3,60 -307k/cm2 • 
bd -·2 . 11,50' 15 (14 - 2· 3,60) = 100· 3,62 - , g , 

0=15.307.°,92.14-3,60 =1I90kg!cm 2 • 
e , 3,60 ' 

, 3,60 - 0,08' 14 k I 2 
Oe = 15·30,7· ~---3,60--- = 317 g cm . 
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Für die gewölbte Außenwand mit b = 4,22m: 

M bw = +0,79 mt; 
4,47 

Z =2,01'2 =4,5t. 

Wand stärke d = 13,5 cm; b = 100 cm. 
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Da es sich hier U111 eine Außenwand handelt, die nur Biegungsmomente 
in einem Richtungssinne erfährt, so ist auch nur in der Nähe des 
Außenrandes Eisen einzulegen. Wir haben hier demnach den Fall ein
seitiger Bewehrung. 

F, = 6 012 + 2014 = 9,87 cm2 ; 

M 79000 = 130' 
Z . d 4500 . 13,5 " 

9,87 3 H 
100.13,5 = 0,7 v .; 

x = 0,27 d = 3,65 cm; 

Nx 
°bd = ----------::b-X---=-2 ' 

n~(0,92d - x) - 2 
F. 

mit n = 15 erhalten wir: 
4500·3,65 

0bd = -------------:c1-=-00-=--. -=-3,---::6-5-=-2 = 26,0 kg/cm2 ; 

15'9,87 (0,92· 13,5 - 3,65) - 2 

_ . 26 ° 0,92· 13,5 - 3,65 _ 940 k I 2 
0. - 15, 3,65 - g cm . 

Auf der Innenseite der Außenwand legen wir zur Sicherheit gegen 
etwa auftretende negative Momente (hervorgerufen durch für diesen 
Fall ungünstigste Belastung des Zellensystems) eine schwache Eisen
bewehrung von F~ = 408 ein. 

Für die gewölbte Außenwand mit l = 4,47 m: 

M/ w = +1,27 mt; 

r. 4,22 
Z = 2,01 . 2 = 4,25 t. 

Wandstärke d = 16 cm; b = 100 cm. 
Einseitige Bewehrung, da Außenwand; F.=2012+6014= 1l,50cm2 ; 

M 127000 
Z.d = 4250 .16 = 1,87; 

11,50 
rp = 100 .16 = 0,72 vH.; 



220 Silobauten. 

x = 0,292 d = 4,67 cm; 
4250·4,67 

-------------=--::-::-_____=_~ = 31,0 kg/cm 2 ; 
100.4,67 2 

15·11,50 (0,92·16 - 4,67) - -2--

_ 0,92 ·16 - 4,67 
ab. = LJ· 31,0 --4~67-- = 1000 kg/cm2• 

Die Spannungen der Eisen in den Außenwänden sind mit Rücksicht 
auf etwaige Zusätze, die durch einen Wärmeunterschied zwischen Zelle 

und freier Außenluft entstehen können, 
etwas niedriger gehalten als dies bei den 
Innenwänden für zulässig erachtet wurde. 

Dem größten negativen Moment in 
Ecke B MB = -3,32 mt, entsprechend, 
bilden wir die Ecke aus wie Fig. 26 c zeigt. 
Für das negative Moment wirkt der Quer
schnitt an der Stelle B wie ein Recht
eckquerschnitt von der Höhe h = 60 cm; 
hf = 60 - 4 = 56 cm. Die Eiseneinlage 
bilden wir in Form einer Spirale von der 

Fig. 26 c. Ganghöhe 8 = 10 cm mit 010 aus. Es ent-
fällt demnach auf 1 stgdm F, = 10 . 0,785 

= 7,85 cm 2 • Mit diesen Werten ergibt sich mit n = 10 (da reine 
Biegung!) : 

10·7,85 ( 1/ 2.100.56) 
x = ----wo- - 1 + / 1 + 10. 7,85 = 8,64 cm; 

2M 2·332000 _ 2. 

°bd = ( 864) - 14,5 kg/cm , 
X· b (hf - ;) 8,64 ·100 56 - T 

_ M _ _ _ 332000 _ 800 k / 2 
Oe - - - g cm. 

F ( 11 x) ,.. _ ( 8,64) ~ a - - I 8;)· 56 - ---
• \ 3' 3 

Die Untersuchung des Zellenstreifens beim Anschluß an den 
Trichter ist ganz entsprechend der vorstehenden Berechnung durchzu

Jühren, bringt aber keine neuen Gesichtspunkte, weshalb auf die frühere 
Berechnung verwiesen wird. 

In Vorstehendem wurde bei allen Zellformen nur für die stärkst be
anspruchten Lamellen die Querschnittsbemessung durchgeführt. Nach 
oben hin nehmen die Seitendrücke nach der in Fig. 25a dargestellten 
Linie ab. Dementsprechend verringern sich auch die Biegungsmomente 
und Normalkräfte und damit die erforderlichen Eiseneinlagen und die 
WandstärkCll. Die Eisen in einer bestimmten Höhe (F •• ;) ergeben sich 
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bei den gleichen Spannungen a. wie in der untersuchten Zone, wenn der 
dort eingelegte Eisenquerschnitt mit F emax bezeichnet wird, aus fol
gender Beziehung: 

Fe~ == F.max • ~. 
Pmax 

Auf diese Weise werden dip, Eiseneinlagen der Längswand (Fig. 25c und d) 
ermittelt. 

JL 

I 

k ----I-II22 ---' 

A::l i ' 
Schnitt 0-0. 

t-1---'lJJ--~ 

chnit t B- B. 

Fig.26d. 

e) Berechnung der Auslauftrichter. 

Die größte Fläche und somit die größte Auflast und Beanspruchung 
haben die Trichter der Eckzellen. Es seien deshalb nur diese nachfolgend 
berechnet. Alle übrigen werden dann in gleicher Weise ausgebildet. 

Die genauere Ausbildung zeigen Längen- und Querschnitte der 
Fig.26d. Als am stärksten beansprucht ist der Schnitt D - D beim 
Anschluß an die Gesime- bzw. Auflagerverstärkungen anzusehen. An 
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dieser Stelle kann die Grundrißfläche als regelmäßiges Achteck an
genommen werden. Aus Schnitt D - D kann der Durchmesser des ein
geschriebenen Kreises der Querschnittsmittellinie entnommen werden. 

Es ergeben sich: 

r = Halbmesser des inneren Kreises = 3,:8 = 1,79 m; 

R = Halbmesser des äußeren Kreises = 1,082 r = 1,94 m; 

(180°) F = n· r2 tg --;;:- = 8· r2 tg 22,5° = 3,314' r 2 = 10,6 qm. 

Die senkrechte Auflast der Zellenfüllung beträgt: 

Psmax 3,18 "j 
qmax = tg2(45Ö_ CPj2) = 0,577 2 =9,;) t qm. 

Hierzu Eigengewicht des Trichters: 0,25' 2,4 = 0,6 
q = 10,10 tjqm. 

Diese Auflast (q = 10,10 tjqm) wird durch die unter 45° geneigten 
Trichterwände, wie dies in Schnitt B - B dargestellt ist, in die 

zwei Komponenten Kund Z (K = Z = q_ = 7,15 tjqm), welche y2 
senkrecht bzw. parallel zur Trichterfläche wirken, zerlegt. Durch noch
malige Zerlegung erhalten wir die den Trichter horizontal nach auswärts 
beanspruchende Kraft H, welche die Ringkraft und die Momente hervor
ruft und die den Querschnitt auf Abscherung beanspruchende Kraft S: 

~15 q 
H = S = --_ = 5,05 tjqm = - . y2 2 

Infolge der Horizontalkraft II = 5,05 t ergibt sich nun bei Zugrunde-

legen eines Feldmomentes in Mitte der Achteckseite von i: nach-

folgende Beanspruchung. Da nun das angenommene Moment ( q116
2

) 

gerade die Hälfte des Momentes bei freier Auflagerung (W? = q~2) ist, so 

muß die Zuglinie, die hier wieder in Annäherung als Kreis gewählt wird, 
in der Mitte zwischen dem ein- und umliegenden Kreis des Achteckes 
liegen. Es wird also der Halbmesser der Zuglinie : 

_ r + R _ 1,79 + 1,94 _ 186" 
rz - 2 - 2 -,;) m, 

und somit die Zugkraft: 

Z = r • . H = 1,865' 5,05 = 9,42 t, 
und das Moment: 

M = Z· (rz - r) = 9,42 (1,865 - 1,79) = 0,706 mt. 
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Da die Exzentrizität der Zugkraft: 

M 70600 
e = - = --- = 75 cm 

Z 9420 ' 

sehr gering ist, so können wir die erforderliche Ringbewehrung wie folgt 
ermitteln. 

Wir verteilen die exzentrisch wirkende Zug
kraft nach dem Hebelgesetz auf die beiden 
Eiseneinlagen Fe und F~ und erhalten bei einer 
Entfernung der Eiseneinlagen von (20 - 2 ·1,5) 
= 17 cm die in den Eisen wirksamen Zug
kräfte (siehe Fig. 26e) : 

und demnach: 

eingelegt: 

Z. (~7 + 7,5) 
Zl = 17 = 8866 kg; 

Z· c; -7,5) 
Z2 = 17 = 554kg; 

F ' - Zl _ 8866 _ 74 2 • 
. e - --;;; - 1200 - , cm, 

Z 554 F' = __ 2 = --,---- = 046 cm2. 
e Oe 1200 ' , 

Fe = 9012 = 10,18 cm 2 ; 

F; = 3 0 12 = 3,39 cm 2 • 

Fig.26e. 

Die Scherspannung im Schnitt D - D ergibt sich mit dem Umfang 
der Mittellinie des Querschnitts U: 

180 
U = 8 . a = 8 . 2 . Tz • tg cp = 8 . 2 . Tz • tg -- = 8 . 0,8284 . T. 

= 8 . 0,8284 . 1,865 = 12,35 m, 8 

und die gesamte Scherkraft 

S = F . 5,05 = 10,6 . 5,05 = 53,6 t, 

zu: S - ,/-
'/: = U • d

1 
; d1 = 1/2 . d = r 2 . 20 = 28 cm; 

53600 _ 2 

'/:= 1235. 28 - 1,55 kgjcm . 

Die zur Aufnahme der in Richtung der Trichterwände wirkenden Zug
kraft erforderlichen Eiseneinlagen ermitteln sich aus: 

Z 7150 
Fe =;;;- = -1200- = 6,0 cm2 • 
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Eingelegt werden: Fe = 8012 = 9,05 cm 2 für jeden laufenden Meter 
des Umfanges. 

Beim Anschluß des Trichters an die senkrechte Wand wird diese 
Zugkraft: 

F· ~ 

5/ 10//fd'" 
z= __ i~ . 

u ' 
F = 20,90 m2 (siehe Fig. 26b); 

U = (4,47 + 4,22 + 4,55 + 4,31) = 17,55 m; 

Z = 20,90·7150 = 8500 kg· 
17,55 ' 

Fig. 26f. 

An dieser Stelle sind mit den eingelegten senkrechten Bügeln (siehp. 
Fig.26f) (6010 = 4,71 cm2jlfd. m) im ganzen vorhanden: 

Fevorh. = 9,05 + 4,71 = 13,76 cm 2 , 

so daß die Eisenspannung sehr niedrig bleibt. 

f) Bereclinung der Wände als Träger zur Aufhängung der Trichter. 

Die durch die Reibung hervorgerufene senkrechte Belastung, sowie 
das Eigengewicht der Wand überträgt sich unmittelbar auf die Säulen. 

Die Scherspannung beträgt hierbei: 
Wand belastung: 

Füllung: 2 ~ (y. h - q,r:ax) = 20;90 (800 . 20,0 - 9500) = 68000 kg; 

Eigengewicht der Wand: 4,47. 20,0 0,20 } 0, 10 . 2400 = 32200 kg; 

Scherspannung : 
Insgesamt: Q = 100200 kg. 

100200 = 1,67 kgjcm2 

2 . 20 t 10 .2000 
2 

ohne Berücksichtigung der Bewehrung. 
Für die Belastung der Wände als Träger kommt nur die Trichterlast 

in Betracht: 

Füllung . . . . . . 2. F ~ q = 2 . 20,90 ~ 10 100 = 105500 kg; 

20,90 
Eigengewicht des Trichters 2· - 4- . 0,25 . 2400 ~ 6500 kg; 

Insgesamt: Q = 112000 kg. 
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Es handelt sich hier um eine Dreiecksbelastung und es ergibt sich das 
Moment in der Mitte eines frei aufliegenden Trägers bei einer dreieck-

förmigen Gesamtbelastung Qund einer Spannweite 1 zu m = Q ~ 1 (siehe 

Fig.26g). Um die Wirkung des Trägers als Glied eines durchlaufenden 
Trägers in Rücksicht zu ziehen, wählen wir als tatsächlich auftretendes 
Moment: 

M -! ffi} _ ! 112,0 ·4,47 - 67 0 
- ;;I"~ - - , mt. 
556 

Wählen wir die Spannungen: 
Fig.26g. 

ab = 30 kgjcm2 ; a. = 1200 kgjcm 2, 

so erhalten wir bei einer mittleren Wand stärke von 14 cm nach der 
Zusammenstellung (S. 16): 

h' = 0,600 -V~ = 0,600 -V670~4000 = 219 cm; 

F. erf . = 0,00149 YM. b = 0,00149y6700000 ·14 = 14,42 cm2. 

Eingelegt: 6022 = 22,81 cm 2 (siehe Fig. 26f). 
Die Querwand bei den kleinen Zellen 2,lO X 4,45 hat außer der oben 

ermittelten Auflast durch die Auslauf trichter noch das Eigengewicht 
der Mittelwand als Einzellast in Feldmitte aufzunehmen. Es wird dem
nach das Gesamtmoment entsprechend wie vor bei 1 = 4,45 m: 

M =! (112,4,45 32,2' 4,45) ~ 9~ 0 . 
5 6 + 4 - 0, mt, 

für abd = 30 kgjcm 2 ; a. = 1200 kgjcm2 wird mit b = 16 cm: 

h' = 0,600 950106°00 = 462 cm; 

F. erf. = 0,00149 -y9 500 000·16 = 18,4 cm 2. 

Die oben vorgesehenen 6 022 mit F. = 22,81 cm 2 genügen also auch hier. 

f) Berechnung der Säulen. 

Säulen im Erdgeschoß: 
Mittelsäulen. 

Belastung: 
Auflast am Fuße der Säule im Dachraum :. . . . . .. 5,90 t 
Gesamtgewicht der Decke über dem Silo 4,45 '·4,20' 0,64 = 12,00 t 
Gewicht der Füllung (4,45 - 0,15) (4,20 - 0,15) . 20,0 . 0,8 = 278,00 t 
Wände (2·4,45 + 4,20) . 20,0 . 0,15 . 2,4 . = 94,40 t 
Trichter: 2· 6,5 . . . . . . . . . . . . . . . . . . . = 13,00 t 
Eigengewicht der Säule: 0,83' 4,0 . 2,4. . . . . . . . . = 8,00 t 

Gesamte Auflast am Säulenfuß P = 411,30 t. 

Pro b s t, Vorlesungen über Eisenbeton. 11. 15 
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Die Säule erhält achteckigen Querschnitt und wird spiralbewehrt 
(siehe Fig. 27a): 

D=100cm; D 1 =95cm; 

FK = 3,14· (9:r= 7500 cm 2 • 

Längsbewehrung : F. = 8026 + 8020 = 67,61 cm 2• 

Spirale 014 mit f. = 1,54 cm 2 ; Ganghöhe 8 = 6 Cll!: 

I 100 100 
Fe = -8' D1:rT' fe ='6 0,95· 3,14· 1,54 = 77,0 cm 2 ; 

Fi = FK + n ·Fe + 2· n·F; = 7500 + 15·67,61 + 2 ·15· 77,0; 

F i = 10825 cm 2 ; 

P 411300 
°bd = F i = 10825 = 38,0 kg/cm 2. 

Spirale I D (oS -4=) 

Fig. 27 a. Fig. 27 b. 

Mittlere Wandsäulen. 
Belastung: 

Auflast am Fuße der Säule im Dachraum . 
Decke über dem Silo (Giebelseite) . 
Backsteinmauerwerk über dem Silo: 

5,0·4,45 . 0,25 . 1,60 

F .. U · 278 
u ung: --2- ' ..... 

Silo wände . (445 + 4,~~) 200·0 15.24 ., 2 ' , ,. 

Trichter . . . . . . . . . . . . . . . 
Eigengewicht Cel' Säule: 0,6·0,9' 4,0 . 2,4. 
Gesamte Auflast am Säulenfuß P . • . . 

Querschnitt der Säule: 60/90 cm (siehe Fig. 27 b) : 

F K = 57·87 = 4960 cm 2• 

Längsbewehrung 80 26 = 42,47 cm 2• 

4,0 t 
6,0 t 

8,9 t 

= 139,0 t 

47,5 t 

6,5 t 
5,2 t 

. =c217,lt. 
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Spirale: 0 6 mit f. = 0,28 cm 2 ; Ganghöhe 8 = 6 cm: 
100 100 

F; = -;- U· f. = 62' (0,57 + 0,87)' 0,28 = 13,4cm2 ; 

Fz = 4960 + 15· 42,47 + 2·15· 13,4 = 6000 cm2 ; 

P 217100 
abd =F~ = 6000 = 36,2 kg/cm2• 

Da die Säule auf eine Stampfbetonumfassungswand mit einer 
Stärke von 70 cm zu stehen kommt, deren zulässige Beanspruchung 
ab d = 15 kg/cm 2 ist, so ergibt sich eine erforderliche Auflagerlänge von: 

1 = 217 100 = 207 "" 210 cm 
15 . 70 (' h F' '>.7) . SIe e Ig. ~ C , 

Das in der Wand auftretende 
Biegungsmoment ergibt sich bei 
60 cm Ausladung und einer Be
lastung von 150 tfm2 

M=0,60.0,70.150.0,:0 =19,Omt, 
Fig.27c. 

Bei 
(1b = 15 kgjcm2 und a. = 1200 kg/cm 2 

errechnet sich die erforderliche statische Höhe des 70 cm breiten Quer
schnittes aus : 

~ . 1900000 _ 184 
h' = 1 115 . - = 1 115 cm , b ' 70-

und der notwendige Eisenquerschnitt aus: 

F. = 0,00078 Y M . b = 0,000 78l"~1-=-90::-::0--::0--=-0-=-0' . 70 = 9,0 cm 2• 

Es werden zur guten übertragung der Säulendrücke auf die Um
fassungswand in einer Tiefe von 184 cm von Wandoberkante 
9014 = 13,86 cm 2 eingelegt. 

Ecksäulen. 
Belastung: 

Vom Dach . . . . . . . . . . . . 2,0 t 
Decke u. Mauerwerk über dem Silo nicht vorhanden 

F"n 20,90 u ung:-4 -·18,5.0,80 . . . . 77,5t 

W" d 4,55 + 4,31 an e: 2 . 18,0· 0,15 . 2,4 28,7 t 

T · h 6,5 
rIC ter: - . . . . . . . . . . . "" 3,3 t 2 ' i 

Eigengewicht der Säule: ~::~ . 4,0 . 2,4 "" ~ 
Gesamte Auflast am Säulenfuß P = 115,0 t. 

15* 
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Querschnitt: 60/60 (Fig.27d). 
F", = 57·57 = 3·250 cm2 

Längsbewehrung: Fe = 8 ~ 22 = 30,41 cm2 • 

Spirale: 06· t. = 0,28 cm2 ; Ganghöhe 8 = 15 cm: 

F' = 100 . 4 . 0 57 . 0 28 = 4 25 cm 2. e 15 ' , , , 

F i = 3250 + 15· 30,41 + 2·15·4,25 = 3834 cm 2 ; 

_ 115000 _ 2 
aba - 3834 - 30,0 kgjcm . 

Fig. 27 d. Fig. 27e. 

Für den Säulenfuß in den Umfassungsmauern errechnet sich bei 
der gleichen Beanspruchung wie vor die erforderliche Auflagerfläche : 

115000 2 
F berf. = ~- = 7700cm . 

Es wird also, wie Fig. 27 e zeigt, ein Streifen von 90cm Länge, von der Eck
kante aus gerechnet, nach beiden Seitenzilr Druckaufnahmeherangezogen. 

Es ist dann vorhanden: 
Fbvorb. = 90 2 - 20 2 = 7700 cm2 • 

Eine Bewehrung wäre nicht erforderlich, jedoch werden zur Sicherheit 
nach jeder Richtung in einer Tiefe von 1,0 m an der Wandoberkante 
6010 eingelegt. 

Säulen im Kellergeschoß. 
Mi ttelsä ule n: 

Auflast der Säule in Höhe der Kellerdecke 
Eigengewicht und Nutzbelastung der Kellerdecke : 
Eigengewicht der Deckenplatte : 

4,45·4,20 = 18,7 qm2 zu 0,28 t/qm2 = 5,10 t 
Eigengewicht der Nebenträger: 
20/30; 2·4,2 m lang. . . . . 1,21 t 
Eigengewicht des Hauptträgers : 
25/50; 4,45 m lang. . . . . .. 1,34 t 
Nutzlast: 1,0 t/qm2 ••••••• = 18,70 t 

411,30 t 

Insgesamt: 26,35 t (= 1,41 tjqm2) 26,35 t 
Eigengewicht der Säule: 3,314 . 0,62 . 3,0 . 2,4 (D = 1,2 m) 8,60 t 

Gesamte Auflast am Säulenfuß P = 446,25 t. 
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Achteckquerschnitt: D = 120 cm; D 1 = 116 cm; 

(1l6)2 . 
FK = 3,14' 2 = II 200 cm2. 

Längsbewehrung F. = 16026 = 84,94 cm2 . 
Spirale: 0 8 mit je = 1,0 cm2 ; Ganghöhe 8 = 15 cm; 

F; = 11050 1,16' 3,14' 1,0 = 24,4 cm2 ; 

F. = II 200 + 15· 84,94 + 2· 15 ·24,4 = 13200 cm2 ; 

_ 446250 _ 2 
Ort - 13200 - 33,80 kg/cm . 

g) Berechnung der Fundamentplatte. 

Um ein ungleichmäßiges Setzen des Bauwerkes zu verhindern, wurde 
das ganze- Gebäude auf eine gemeinsame Fundamentplatte gegründet. 

Die gesamten Lasten, die durch die Platte gleichmäßig auf den 
Untergrund zu verteilen sind, ergeben sich wie folgt: 

Mittelsäulen : 9 Stck. zu 446,25 t . . . . . . = 4016,25 t 
Säulenfüße : 9 (1,802 . 0,55 + 2,802 • 0,60) 22 . = 117,50 t 
Wandsäulen: 12 Stck. zu 217,1 ... . . = 2605,20 t 
Ecksäulen: 4 Stck. zu 115,0 . . . . . . 460,00 t 
Kellerumfassungswände aus Stampfbeton 

2 (18,20 + 15,80) . 0,70· 4,30' 2,2 450,00 t 
Erdgeschoßumfangswände aus Ziegel 

2 (18,00 + 16,50) . 0,25 . 4,0 . 1,6 ...... - 1l0,00 t 
Auflager der Kellerdecke und Unvorhergesehenes, zus. = 71,05 t 

Gesamte Auflast = 7830,00 t. 

Das Eigengewicht der Fundamentplatte, der der darüberliegen
den zur Auffüllung dienenden Erde und des Fußbodens im Keller
geschoß wird bei der Ermittlung des Momentes, da sie diesem ent
gegenwirken, nicht berücksichtigt. 

Es ergibt sich die Bodenpressung unter der oben gemachten Voraus
setzung bei einer Fläche der Fundamentplatte von 20,00· 18,10=362,0 m 2 : 

_ 7830000 _ 2 

Ob - 3620000 - 2,17 kg/cm . 

Die Fundamentplatte wirkt statisch als Platte mit gleichmäßig ver
teilter ruhender Belastung (g = 21,7 tim 2 , wo bei die Kellerumfassungs
mauern und die Säulen als Auflager anzusehen sind. Durch die 1,0 m 
hohe Fundamentplatte und die starken Säulenfüße pflanzt sich der 
Säulendruck unter 60° Neigung gegen die Wagerechte fort, ohne daß 
hierdurch Biegungsmomente erzeugt werden. Die Spannweiten ver
ringern sich demnach wie folgt: 
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Die Auskragung über der Umfassungsmauer: 

l = 90 - 100· cotg 60° "" 35 cm; 

M = 21,7'0,352 = 1 33 mt· 
2 " 

6·M 
F eerf. = 5 h' . . ae 

Aus dem inneren Felde übergreifen: 4010 = 3,14 cm2. 
Die Platte zwischen der Umfassungsmauer und den Funda

menten der ersten Säulenreihe : 

l = (4,30 - -?2~) - (1,00 + 2,30) cotg 60° = 2,05 m. 

Das Moment nehmen wir an zu: 

M = 21,7' 2,052 = 5,7 mt; 
16 

_ 6· 570000 _ 2 
F eerf. - 5.95. 1200 - 6,0 cm . 

Eingelegt: Fe = 8010 = 6,28 cm 2jm2 • 

Platte zwischen den Säulenfundamenten. 
l = 4,45 - 2 . 2,30' cotg 60° = 1,80 m. 

Wie vor wählen wir: 

M _ ql2 _ 21,7'1,802 -44 
- 16 - 16 -, mt. 

Die Bewehrung wird ausgeführt wie im vorigen Feld mit 
8010 = 6,28 cm 2jm2 • 

Verg leichs berechn ungen. 
Um einen Vergleich des im vorstehenden in der Praxis meist an

gewendeten Näherungsverfahrens, das eine Einzelzelle mit gleichstarken 
Seitenwänden von gleichbleibendem Trägheitsmoment und steifen Ecken 
zur Grundlage der Berechnung nimmt, und einigen die tatsächlichen 
Verhältnisse besser berücksichtigenden Methoden zu erhalten, seien 
nachfolgend kurz die bekanntesten in ihren Grundzügen erläutert. 

1. Berücksichtigung des veränderlichen Trägheitsmo
mentes (durch den Voutenanschluß unter den früher gemachten Vor
aussetzungen) . 

In einem Aufsatz von A. Ri tter, "Zur Berechnung von Silozellen" 
(in "Armierter Beton" Januar 1913), wird gezeigt, welchen Einfluß die 
Berücksichtigung des durch den Voutenanschluß bedingten veränder~ 
lichen Trägheitsmomentes, jedoch unter der Annahme einer Einzelzelle, 
auf die Momente ausübt 
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Wir wählen hier zum Vergleich die stark rechteckig ausgebildete Zelle 
von 4,4:>/2,10, wie sie in Fig. 28a dargestellt ist, und erhalten mit den in 
erwähntem Aufsatze verwendeten Beziehungen nachstehende Bestim
mungsgrößen. 
l, = 4,45 m; l~ = 0,335 m; l7 = 3,78 m; d1 = 18 cmj VI = 85 cm; 
l2 = 2,10 m; l~ = 0,35 m; z~ = 1,40 m; d2-= 15 cm; v2 = 85 cm; 
und es wird demnach: 

l~ 0,335 
a 1 = - = -- = 0,0754; 

ZI 4,45 
Z; 0,35 

a 2 = T = 210 = 0,1665; 
2 ' 

J 1 = 183 .100 = 48500 cm4 ; 

12 

J1 = 853 ·100 = 5120000 cm'; 
12 

J 2 = 153 .100 = 28100 cm'; 
12 

J~ = ~~ 100 = 5120000 ('m'; 
12 

J 1 48500 = 0,0095 ; 
n, = J1 = 5120000 

28100 
n2 = 5120000 = 0,0055 

und demnach 

Fig.28a. 

1]1 = 3 - 4 adl - n 1) = 3 - 4·0,0754' (1 - 0,0095) = 2,7015; 
1]2 = 3 - 4 a 2 (1 - n2) = 3 - 4· 0,1665 (1 - 0,0055) = 2,338; 
1]i = 1 - a~ (3 - 1,6a1) (1 - n 1) 

= 1 - 0,0754 2 • (3 - 1,6·0,0754) . (1 - 0,0095) = 0,8382; 
1J2 = 1 - a; (3 - 1,6a2 ) (1 - n2 ) 

= 1 - 0,1665 2 (3 - 1,6' 0,1665) . (1 - 0,0055) = 0,9246. 
Mit diesen Bestimmungsgrößen ergibt sich in der Zellenecke das 

Moment: 
l3 '+ Z3 , J 1 
1 • 1Jl 2 • 1]2 • J-

M -_k. 2 
• ...,... 4 J 1 

11 • 1Jl + 12 • 1J2' J 
2 

J!.. = 48500 = 1725' 
J 2 28100 ' , 

M -_k. 4,453 '0,8382+2,103.0,9246'1,725 =-131 . 
• - 4 4,45' 2,7015 + 2,10·2,338' 1,725 ' P, 

pl~ p' 4,45 2 • 
M 1 =S+M.= 8 -1,31p=(2,47-1,31)p=+1,l6p, 

M2 = Pi' + Me = p' !,102 
- 1,31 P = (0,55 ---:- 1,31)]1 = -0,76p. 
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Wir sehen beim Vergleich mit den vorher ermittelten Werten für 
gleichbleibendes Trägheitsmoment in diesem Falle keinen sehr bedeuten
den Unterschied der Momente, da die Ausbildung der Vonten verhält
nismäßig wenig ausgeprägt ist. 

Wir erhalten in einer Tiefe h. = 14,28 m mit p = 1,90 tjqm: 
Me = -1,31·1,90 = -2,49 mt, wogegen früher (-2,35 mt); 
M 1 =+1,l6· 1,90 =+2,21mt, " ,,(+2,35mt); 
M 2 = -0,76·1,90 = -1,44 mt,,, ,,(-1,30 mt). 

(Die Klammernwerte sind die vorher errechneten.) 
Das Wachsen des Eckmomentes hat auf die Querschnittsausbildung 

keinen oder nur wenig Einfluß, da die Ecken infolge der Vouten gewöhn
lich überdimensioniert sind. 

Das Abnehmen der Feldmomente bleibt auch infolge der bereits 
o ben erwähnten Verhältnisse in kleinen Grenzen, so daß eine Quer
schnittsverkleinerung kaum notwendig sein dürfte. 

2. Berücksichtigung des Zusammenhanges der Zelle mit 
den Nachbarzellen, als Glied eines mehrreihigen Zellensystems. 

a) Eine rechnerisch analytische Methode hat Marcus in der Zeit
schrift für Architektur und Ingenieurwesen Jahrgang 1911, Heft 1 u. 4 
veröffentlicht, und zwar einmal für ein einseitiges, das andere Mal als 
zweiseitiges Zellensystem durchgeführt. 

Setzen wir allgemein 1 = ,x • b, so ergeben sich unter der meist üb
lichen Voraussetzung einer unabhängigen Einzelzelle mit gleichstarken 
Wänden die Momente wie folgt: 
in der Ecke: p l3 + b3 

ME = - ~~- . ----
12 1 + b 

oderfür 1 = ,x. b; 
1 _ pb 2 . (,x3 + 1) pb 2 

,x = b = 12 -:-( ,x---'-+--=I-:-) - 12 (,x 2 - ,x + 1): 

in Mitte der Längswand : 
pl2 p,x2 b2 pb2 pb2 • 

MI = 8 - ME = ~-8-- - 12 (.x 2 - .x + 1) = 24 (,x" + 2.x - 2). 

In Mitte der Querwand : 
p b2 pb 2 pb2 pb2 

Mb = 8 - ME = 8 - 12 (.x 2 - .x + 1) = 24 (2,x - 2.x 2 + 1). 

In unserem Falle wird also mit.x = {= ~ 
ME = - pb 2 (~ _ ! -+- 1) = _ 14 pb2 = -014595 P b2 

12 4 2 96 ' 

pb 2 (9 3 ) 13 
MI = + 24 4+ 2 .2- 2 '"= + 96Pb2 = +0,1355 pb2 

Mb = + ~~2 (2. ~ ~ .2: + 1) = - 9~pb2 = -0,02085 pb 2 
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oder durch ein Vielfaches von p l2 ausgedrückt: 
14 14 ( 21 ) 

MB = - 96 p' (2/3l)2 = - 216 pl2 = -0,0649 pl2 ,- 324 Pl2 

13 13 (19,5 ) 
MI = + 96 p (2J3l)2 = + 216 P l2 = + 0,0602 P l2 + 324 P l2 

Mb = - :6 p(2j3l)2 = - 2~6 pl2 = - 0,00927 pl2 (- 3!4 Pl2) . 

Marcus findet nun bei der Anwendung seiner Methode bei oben 
erwähntem Beispiel allerdings nur für den Belastungsfall, der, den Größt
wert des Eckmomentes ergibt, das Größtmoment in dem Kreuzungs-

Fig, 2 b. 

punkt der ersten Scheidewand und der mittleren Längswand links beim 
Anschluß der letzteren zu 

M M - 33,333 l2 - ° 1028 l2 
max = ~ =+T24P =+, p. 

Es ist dies gegenüber dem Ergebnis unter der Annahme einer unabhängigen 
Einzelzelle ein Unterschied von etwas mehr als 50 vH. Wir sehen dem
nach, daß bei Berücksichtigung der Einwirkung einer Reihe von Nach
barzellen, d. h. bei einer der Wirklichkeit sehr nahe kommenden An
nahme, die Eckmomente nur etwas über die Hälfte größer werden als 
bei der gewöhnlichen Annahme einer unabhängigen Einzelzelle. 

Da nun aber bei der Querschnittsdurchbildung die Knotenpunkte 
(die Kreuzungspunkte der Wände) sehr stark und steif ausgebildet sind, 
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die Eisen aus den Wandmitten in die anschließenden Felder geführt 
werden (siehe Fig. 28b und c), so kann man bei den meist wenig vom 
Quadrat abweichenden Zellen querschnitten annehmen, daß die Sicher
heit nicht verringert wird. 

Außerdem zeigt Marcus in dem erwähnten Aufsatze den Einfluß 
der Wärme .bei einem Unterschiede der Temperatur der Innen- und 
Außenwände und der Innen- und Außenflächen der Außenwände. Er 
kommt bei den dort behandelten Beispielen bei einem Wärmeunter
schied :von je 10° und dem Verhältnis der Spannweiten l : b = 3 : 2 zu 
dem Ergebnis, daß die Beanspruchung der Wände (auch wieder in den 
Kreuzungspunkten) um 50 vH. erhöht wird. 

-- senkrechte 8eweIJrung (Jaulen) 
= wogrechfe (Wände) 
_ .- Knofenpunldzulogeeisen 

- - senkrechte Verfeilung.s.sfätJe 
und Veronkerungsovgel 

Fig. 28 c. Eisenbewehrung in einem Kreuzungspunkte. 

Neben konstruktiven Vorkehrungen, die die Außenwände gegen den 
unmittelbaren Einfluß der Wärme schützen, bei der Querschnittsberech
nung der Wände die zulässigen Spannungen etwas verringert werden. 

3. Einen recht lehrreichen Vergleich erlauben die von Arnstei n 
in "Armierter Beton", März 1913 in einem Aufsatz "Zur Dimensio
nierung einseitiger Silozellen" erhaltenen Ergebnisse. Es sind dort für 
eine dreizellige, einreihige Anordnung und verschiedene Verhältnisse der 

Spannweiten der Wände (IX = ~ = 1,0; 1,1; 1,2; 1,3; 1,4 und 1,5) die 

Größtwerte der Momente übersichtlich zusammengestellt. Es mögen 
die dort gefundenen Ergebnisse [in der Zusammenstellung in 0 angeführt] 
den unter der Annahme einer .unabhängigen Einzelzelle sich ergebenden 
Werten gegenübergestellt werden, um daraus Rückschlüsse für die Be
rechnung ziehen zu können. 
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Mit Hilfe der allgemeinen Gleichungen für die Momente der un
abhängigen Einzelzelle erhalten wir für die verschiedenen Verhältnis
zahlen 0(. nachstehende Momente. 

b 
0(. =T= 1,0; 

pl2 
MB = -12 = -0,0833pl2 (- 0,0833pl2); 

pl2 
Mb = M z = + 24 = +0,0417 plz (0,0417 plZ); 

b 
IX =T = 1,1; 

pl2 
MB = -12 (O(.z - IX + 1) = -0,0926 pl2 (-0,0974plZ); 

plz 
M z = + 24 (20(. - 20(.2 + 1) = +0,0325 pl2 (+0,0434p12); 

pl2 
Mb = + 24 (IX2 + 2IX - 2) = + 0,0589 pl2 (+ 0,0579 pl2); 

b 0(.=T=I,2; 

MB = -0,1034pl2 (-0,1134 pl2); 
M z = + 0,0217 pl2 (+0,0454 pl2); 
Mb = +0,0768 pl2 (+0,0750 pl2); 

b 
IX =T= 1,3; 

MB = -0,1158 plz (-0,1311 pl2); 
Mz = + 0,00918 P l2 (+ 0,0478 p 12) ; 

Mb = +0,0957 plz (+0,0927 pl2); 
b 

0(. =T= 1,4; 

MB = - 0,1300 pl2 (- 0,1505 plZ); 
MI = - 0,0050 P l2 (+ 0,0506 p 12 ) ; 

Mb = +0,1150 p12 (+0,1113 pl2); 
. ·b 
0(.=T=I,5; 

MB = -0,1458 plz (-0,1719 pl2); 
Mz = - 0,00208 P l2 (+ 0,0536 p l2) ; 
Mb = +0,1353 pl2 (+0,1306 pl2). 
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Aus den vorstehenden Vergleichsberechnungen lassen sich folgende 
Rückschlüsse ziehen: 

Für qua d rat i s c h e Zellen mit gleichstarken Wandungen stimmen 
beide Ergebnisse iiberein. 

Mit zunehmendem Unterschied der Längen der Längs- und Quer
wände wächst auch die Abweichung der Ergebnisse. Bei Berücksich
tigung des Einflusses der Nachbarzellen bei einer dreizelligen, einseitigen 
Anordnung (in praktischen Fällen wird eine über drei Felder ausgedehnte 
Kontinuität schon aus Ausführungsgründen als hinreichend angesehen 
werden können), werden nach der genauen Berechnung die Momente in 
den Ecken (den Kreuzungspunkten der Wände) größer, um 0,0261 pl2. 

Die Momente in den Mitten der Längsreihen werden ebenfalls 
größer, nur in weit stärkerem Maße um 0,05568 pl2. 

Die Momente in den Mitten der Querseiten werden aber um 
0,0047 pl2 kleiner, ähnlich wie bei der Berechnung durchlaufender 
Träger. Der ziemlich bedeutende Unterschied der Momente in Mitte 
der Längsseiten wird dadurch stark abgeschwächt, daß man die Momente 
in Wand mitte bei der Querschnittsbemessung nie kleiner wählt als 
die eines vollständig eingespannten Trägers, also nie kleiner als 
pl2 
24 = 0,0417 P l2, wobei dann die Abweichung nur noch im Höchstfalle 

0,0119 pl2 beträgt. 
Obwohl der Einfluß der Verschiedenheit der Trägheitsmomente nicht 

zu bedeutend ist, so wirkt er doch günstig. Das größere Trägheits
moment der längeren und deshalb stärker ausgebildeten (d. h. steiferen 
Querwand ) übernimmt in Wirklichkeit ein größeres Moment, als dies bei 
der Annahme gleicher Trägheitsmomente bei der Näherungsberechnung 
ergab. Sie verursacht so eine Verkleinerung des Momentes in der kür
zeren Längswand, die des kleineren Trägheitsmomentes wegen eben auch 
weniger von der Kräftewirkung aufnimmt. 

Die in den Ecken stets ausgeführten Verstärkungen (gewöhnlich das 
Doppelte der Wandstärke) bieten eine Gewähr dafür, daß die in Wirklich
keit größeren Eckmomente, als sie die Näherungsberechnung ergibt, 
unbeschadet der Sicherheit der Konstruktion aufgenommen werden 
können. 

Es möge außerdem hier noch auf ein rechnerisch -zeichnerisches Ver
fahren hingewiesen werden, das auf der Ritterschen Methode zur Er
mittlung der Momente kontinuierlicher mit den Pfeilern elastisch ver
bundener Träger aufbaut. Das Verfahren ist von Manger in einem Auf
satze der Zeitschrift "Beton und Eisen" 1916 dargelegt und an einem 
Beispiel erläutert. Es hat dieses Verfahren den allen zeichnerisch-rech
nerischen Methoden eigentümlichen Vorzug einer besseren Kontrolle 
während des Berechnungsganges und des besseren Einblickes in die 
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Kräftewirkung und damit die Stärkung des gefühlsmäßigen Erfassens 
derselben. 

Zusammenfassend läßt sich also sagen, daß bei wenig von der Qua
dratform abweichenden mehrseitigen Zellensilos der Berechnung der 
Zellwände ohne Bedenken die Annahme der unabhängigen Einzelzelle 
mit gleichstarken Wänden zugrunde gelegt werden darf, wobei zu 

beachten ist, daß die Momente in Wand mitte nicht 
zu wählen sind. 

pl2 
kleiner als 24 

Bei stark rechteckigem Zellengrundriß kann eine genaue Durch
arbeitung der statischen Berechnung nach einer der angeführten Methoden 
unter Umständen eine Ersparnis an Material ergeben. Mit Rücksicht 
darauf, daß eine volle Ausnutzung der Spannungen im Beton und im 
Eisen aus konstruktiven Gründen nicht möglich ist, wird eine Berechnung 
nach dem Näherungsverfahren den Zweck vollkommen erfüllen. 

2. Großräumige Silos. 
Die Berechnung der großräumigen Silos geschieht nach der Erd

drucktheorie entweder nach Re b ha n n oder nach dem neueren Verfahren, 
das vielfach als Rankinesches oder Mohrsches bezeichnet wird. Es 
ist nur anwendbar auf Behälterwände, von deren tiefstem Punkt aus 
die sog. Gleitlinie die Oberfläche des Füllgutes noch schneidet. Fiir 
tiefere Wand querschnitte würde die bereits ausführlich behandelte 
Methode zur Ermittlung der Wand- und Bodendrücke bei Zellensilcs 
zur Anwendung kommen. Das obenerwähnte Rankinesche oder 
Mohrsche Verfahren ist ausführlich und für die meist vorkommendsten 
Sonderfälle eingehend im Handb. f. Eisenbetonbau, 2. Aufl., 12 Bd. 
behandelt. Es sind dort Tabellen über den Druck auf senkrechte Be
hälterwände für verschiedene Füllgüter (bituminöse Kohlen, Anthrazit
kohlen, Sand und Asche) zusammengestellt. Auch für Behälter mit poly
gonalem Querschnitt, für Hängebehälter und kegelförmige Behälter
böden finden sich dort ausführliche Berechnungsgrundlagen, auf welche 
hier besonders verwiesen sei. 

Im übrigen gestaltet sich die Bemessung der Konstruktionsteile ganz 
entsprechend den bereits in vorigem Abschnitt bei den Zellensilos durch
geführten Querschnittsermittlungen. Meist wird jedoch hier eine Ein
spannung der Wände in die Böden berücksichtigt und vielfach werden 
auch die oberen Ränder der Wände als besondere Träger ausgebildet, 
so daß die Behälterwand selbst als auf allen vier Seiten teilweise 
eingespannte bzw. freiaufliegende Platte berechnet und statisch durch
gebildet wird. Bei sehr großen Wanddrücken können die Silowände 
auch als Winkelstützmauern mit Versteifungsrippen ausgebildet wer
den. Sind hier die Einspannmomente am }""uße zu groß, so kann 



238 SiJobauten. 

unter Umständen ein durch den Boden gehendes Zugband einge
schaltet werden. 

3. Silos mit schrägen Taschen. 

Als Mittelding zwischen Zellensilos (senkrechte Zellwände) und den 
großräumigen Silos können die von Gebr. Rank, München, aus
geführten "Silos mit schrägen Taschen" gelten. Ihre Eigentümlichkeit 
besteht darin, daß die Wände, die die Taschen begrenzen, im natürlichen 

Böschungswinkel des Füllmaterials geneigt sind und auf diese Weise 
schräge Zellen, sog. Taschen, entstehen. 

Die Entstehung dieses Konstruktionsgedankens ist auf den Um
stand zurückzuführen, daß verschiedene Materialien aus irgend welchen 
Gründen sich nicht in beliebig großer Schichthöhe lagern lassen. Es tritt 
z. B. bei allzu großer Lagerungshöhe der Kohle die Gefahr der Selbst
entzündung durch Wärmestauung infolge Sauerstoffaufnahme ein. Als 
obere Grenze der Schichthöhe gelten deshalb 5 bis 7 m. Durch das oben 
beschriebene Konstruktionsprinzip ist es nun möglich, die Kohle in 
großer Höhe zu lagern und damit eine wirtschaftlichere Ausnutzung 
der überbauten Grundrißfläche zu erreichen. (Vgl. Kohlensilo des städt. 
Gaswerkes Pforzheim, Fig.29a bis e). In einem Abstand von 5m, 
normal gemessen, unter dem natürlichen Böschungswinkel sind geneigte 
Rutschflächen angeordnet, die nur nach einer Richtung hin beansprucht 
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werden und sich deshalb von den Wänden der senkrechten Zellensilos 
auch in statischer Beziehung unterscheiden. Andere Ausführungen 
suchen den gleichen Zweck durch Einschaltung von schrägen Rutsch- -

- 6,95 

Fig. 29 b. Schnitt A-B. Fig.29c. Schnitt C-D. 
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Fig. 29 d. Schnitt E-F. Fig. 29 e. Schnitt G-H. 

flächen in die senkrechten Zellen zu erreichen. Bei diesen Ausführungen 
ist an der statischen Berechnung kein Unterschied gegenüber denjenigen 
gewöhnlicher Zellensilos vorhanden. 
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Rückschlüsse. 
Zusammenfassend läßt sich folgendes feststellen: 
Die Berechnungsweise der Zellwände unter Verwendung der Zuglinie 

als Kreis läßt ohne weiteres erkennen, daß diejenige Zellform die kleinsten 
Querschnittskräfte aufweist, die der Kreisform am nächsten kommt. Je 
mehr wir uns der Kreisform nähern, desto kleiner werden die Biegungs
beanspruchungen der Wände, bis bei der Kreisform selbst nur noch Zug
spannungen auftreten, die Eisen also alle Kräfte aufnehmen und der 
Beton nur die verbindende Hülle darstellt. Diese Ausführungsart ist 
nicht leicht und nur wirtschaftlich, wenn die Schalung in verschiedenen 

, C' Fe' .,.r5bd. - a _ 
I 

1:.' e • • 

b 

Fe ••• c 

Fig.30a. 

Höhenabständen immer wieder verwendet werden kann. In der Praxis 
hat sich meist die Quadrat- oder die derselben sich nähernde Rechteck-, 
sowie die Sechseckform bewährt. 

Auf alle Fälle wird sich für die erstmalige Ermittlung der Quer
schnittskräfte in den Zellwänden das Näherungsverfahren mit Hilfe der 
Zuglinie empfehlen. Sind nun Moment und Zugkraft in den Quer
schnitten bekannt, so lassen sich die Abmessungen aus folgenden Über
legungen heraus fürs erste bemessen. 

Nach Fig. 30a ergeben sich für den doppelt bewehrten Querschnitt, 
der auf Biegung und axialen Zug beansprucht ist, nachstehende Gleich
gewichts bedingungen 

Z = Fe (Je ~ a~?~x ~ F~ o~; 

M a °bd (b X) F" I F 
= -2- X -2 ~ 3- + e °e 8 + ."e S ' 

Ferner sind: b 
8+2~x 

(Je = n' Obd--x--; 

I b 
8 ~ --- + X 

, 2 
(Je = n . °bd --x-- . 
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Diese 4 Gleichungen geben, wie bereits früher für Biegung mit 
axialem Druck gezeigt wurde, zur Ermittlung von x eine Gleichung 
3. Grades. 

Mörsch hat für verschiedene Verhältnisse von Mund Z, sowie 
für verschiedene Bewehrungsprozente bei gegebenen Querschnitts
abmessungen zur Auflösung dieser Gleichung eine Kurvenschaar 
gezeichnet, (Fig. 25b) die wir früher bereits zur Spannungsermitt
lung der Querschnitte verwendet haben. Aus obigen Gleichungen lassen 
sich nun umgekehrt bei gegebenen Querschnittskräften für verschiedene 
Spannungen Beziehungen ableiten zur Querschnittsbemessung. 

Da bei Silo wänden eine volle Ausnutzung der Betondruckspannungen 
bei symmetrischem Querschnitt meist eine unwirtschaftlich starke 
Eisenbewehrung erfordert, sei hier für die Spannungen 0bd = 30 kgjcm2 

und o. = 1200 kgJcm2 diese Beziehung abgeleitet. 
Aus der Gleichung 

wird: 

b 8+ 2 -x 
Oe = nObd ---

X 

x = n 0bd 

b 8+-
2 

Oe + n 0bd 

und mit n = 15 unter der Annahme 8 = 0,42 b wird demnach für die 
Spannungen 30j1200 kgjcm2: 

=1 .30 0,42b+O,5b =0251b 
x 5 1200 + 15 . 30 ' . 

Damit berechnet sich: 

0' = 15.30. (0,42b - 0,5b + 0,251b) = 307 kgjcm2. 
e 0,251 b 

Mit diesen Werten für x und o~ erhalten wir nun aus den beiden ersten 
vorgenannten Gleichungen unter Ausscheidung von F. und F~ für symme
trische Eisenbewehrung (Fe = F~) die Bedingungsgleichung : 

M = 0bd ~ (~ - ~) + 8 (z + Obll'~) (0. + O~) • 
2 2 3 2 (0. - oe) 

Für unsere Annahmen demnach: 

M = 30 a ' 0:51b (0.5b _ 0,2~lb) + 

° 42b (z 30 a· 0,251 b) (1200 + 307) . 
+ , + 2 (1200 - 307) , 

M = 1,567 a b2 + 0,710 Z b + 2,673 a b2 ; 

M = 4,240 a b2 + 0,710 Z b 

Pro b s t. Vorlesungen über Eisenbeton. H. 16 
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(für die Spannungen 40/1000 kg/cm2 erhält man entsprechend: 
M = 1O,509a' b + 1,138 Z· b). 

Für symmetrische Bewehrung folgt außerdem: 

Z - F . 1200 - ~ . 30 . 0 251 b - F' . 307 . - , 2 ' e, 

Z = 893Fe - 3,77 a' b; 

F =F'= Z+3,77a'b (f" 40/1000k 1 2'F =F,=Z+6,9a.b) 
e e 893 ur . g cm. e e 539,2 . 

Für einen Wandstreifen von 1,00 m Höhe ergibt sich demnach mit 
a =100 cm: 

und daraus: 
424b 2 + 0,710' Z· b - M = 0, 

-0,710' Z + YO,710 2. Z2 + 4·424· M 
b = 2.424 

= -0,710 0 Z + yO,504 0 Z2 + 1696 0 M. 
848 ' 

F _ Z + 377 0 b 
e - 893 

(alle Größen sind in cm und kg einzusetzen). 
Es werde nun für die Rechteckzelle 4,45 X 4,20 die Zone in der 

Tiefe hD = 10,85 m mit Hilfe obiger Beziehungen bemessen. Die dort 
wirksamen Querschnittskräfte ergaben sich nach S. 204 zu: 

M = 1,66 mt = 166000 cmkg; Z = 3,82 t = 3820 kg. 

Mit diesen Werten ermitteln sich die Wand stärke b und die Eisen
bewehrung Fe = F~ wie folgt: 

b = -0,710 0 3826 + 1'0,504 0 38202 + 1696 0 166000 = 16,9 cm; 
848 

F = F' = 3820 + 377 '16,9 = 11 43 2 
e e 893 ' cm 0 

Die so gefundenen Werte stimmen sehr gut mit den zur Ausführung 
gewählten Abmessungen überein. Die vorher durchgeführte Spannungs
ermittlung für die endgültigen Abmessungen mit b = d = 17 cm und 
F. = F~ = 2012 + 6014 = 1l,50 cm2 ergab nachstehende Be
anspruchungen : 
0bd = 28,75 kgjcm 2 ; Oe = 1150 kg/cm 2 und 0; = 293 kgjcm 2 • 

Für einen einseitig bewehrten Querschnitt besteht bei voller Material
ausnutzung, wie Fig. 30 b erläutert, die Gleichgewichtsbedingung (Summe 
der Momente um den Eisenschwerpunkt gleich Null): 

a x ( b x) . M 
Z(e-s)=obd 2 s+2-3' wobeI e=Zo 
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Für (Jbd = 40 kg/cm2, a. = 1000 kg/cm2, 8 = 0,42b wird entsprechend 
x = 0,345 b und damit: 

Z (M _ 0 42b) = 40 a 0,345b (042b 0 5b _ 0,345b) . 
Z' 2' +, 3' 

M - 0,42b' Z = 6,9a' b· 0,805b = 5,55ab 2 ; 

5,55ab2 + 0,42' Z· b - M = 0; 
und für a = 100 cm: 

555 . b2 + 0,42 . Z . b - M = 0; 

b = 0,42' Z + fÖ,-422- -=-Z2~555 ~_ 
2·555 

0,42 . Z + yO,176 . Z2 + 2220 . M 
1110 

--,.1 
~~~e-r 

Fig. 30b. 

Es wird dann: 
a30 

Z = F.IOOO - --- 0,345b - 0; 
2 

F _ 6,9ab + Z . 
• - 1000 · ' 

und für a = 100 cm : 

F _ 690b + Z 
e - 1000 

(alle Größen sind in cm und kg einzusetzen). 

~z 

Dies Bemessungsverfahren möge nun für die gewölbte Außenwand 
der Eckzelle 4,47/4,22 von 4,22 m Spannweite in der Tiefe hD =11,90 m 
durchgeführt werden. Die Querschnittskräfte betragen, wie früher er
mittelt wurde: 

M = 0,79 mt = 79000 cmkg; 
Z = 4,50 t = 4500 kg, 

16* 
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und es ergibt sich nun die Wandstärke: 

h = 0,42' 4500 + y'OJ7·-6-· 4-5-0-'02-+-2-22-0-'-79-0-'---:0-'-0 

IllO 
= 1,89 + Y178,56 = 13,7 cm; 

1,1l 
die Eiseneinlage : 

F - 690· 13,7 + 4500 1396 2 
e - 1000 =, cm. 

Vergleichen wir nun die zur Ausführung gewählten Abmessungen 
b = d = 13,5 cm und Fe = 6012 + 2014 = 9,78 cm2, so können wir, 
was die Betonabmessungen anbetrifft, eine recht gute übereinstimmung 
feststellen. Die Eisenbewehrung ist etwas zu groß, da die Bemessungs
gleichungen für den ungünstigsten Fall des Größtwertes für x abgeleitet 
wurde. 

Eine nachträgliche Spannungsermittlung läßt dann leicht erkennen, 
daß die Eisenbewehrung etwas verringert werden kann, wie es ja auch 
der durchgeführte Fall zeigt; denn wir erhalten mit 0 bigen Querschnitts
größen eine Betonspannung von 0bd = 26,0 kgJcm 2 und eine Bean
spruchung in der weit schwächeren Bewehrung von 940 kg/cm 2 • Wir 
sehen demnach, daß das angegebene Bemessungsverfahren bei der erst
maligen Wahl der Abmessungen immerhin einen Anhalt bietet, wenn 
auch nachträglich noch Änderungen erforderlich werden. 

V. Gründungen. 
Im nachfolgenden sollen einige Beispiele von Beton- und Eisenbeton

gründungen besprochen werden, die in erster Linie bei Hochbauten vor
kommen. Sie können aber sinngemäß für Gründungen von Brücken
und Wasserbauten angewendet werden. 

Es darf in allen denjenigen Fällen, wo Beton mit dem Erdreich oder 
mit Grund wasser in Berührung kommt, nicht übersehen werden, daß 
neben der Prüfung der Tragfähigkeit des Bodens eine chemische 
Untersuch u ng sowohl des Erdreichs als des Grundwassers zu erfolgen 
hat. Nach mancherlei in den letzten Jahren bekanntgewordenen Zer
störungserscheinungen des Betons wird man auf Grund der Ergebnisse 
der chemischen Untersuchung zu entscheiden haben, ob und wie weit es 
möglich ist, Beton zu verwenden. Man wird danach zu prüfen haben, 
welche Schutzvorkehrungen oder konstruktive Maßnahmen zu treffen 
sind, um eine Einwirkung von chemisch angreifbaren Wässern oder 
Hodenarten auf Beton zu verhindern. Es sei diesbezüglich auf die im 
ersten Band gemachten Ausführungen verwiesen. 
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1. Einzelfundamente unter stützen und Pfeilern. 

a) Fundament einer nur durch zentrische Druckkraft beanspruchten Säule. 

Eine Säule habe bei einem Querschnitt von 105/40 cm (Fig. 31 a) 
eine Druckbewehrung von 1 v H.; die zulässige Beanspruchung sei 
0bd = 40 kg/cm2 • Die Tragkraft der Säule ergibt sich aus der Bedingung: 
P = F i • Clbdzul.: 

Fi = F b + n . F. = 105·40 + 20· 0,01 . (105·40) = 5040 

P = 5040·40 = 201,6 t. ;~II 
Diese Einzellast soll nun durch das ~ 

F d t 1 · h "ß' f d B 97,5 - 1. S - 9U- -un amen g eiC ma Ig au en au- :?", _: 
grund verteilt werden. Bei der vorhan- J. c::~ .... ....... J 
denen Fläche von 3,00' 3,00 = 9,00 m 2 l-~___ _ ___ ~ - 3,00 

= 90000 cm 2 berechnet sich die spezi-
<=>, , '12~ 75",,,,- 3, 1() lung 

fische Bodenspannung : ". L.._-":":~;::":':';;.::'::-:< nn~"';';""-"--~ 
-----2~~Om~m~~'?.---~ 

P 201000 2 
Cl = F = 90000 = 2,2 kgjcm . 

Der im Schnitt a - b auf einen 
Streifen von 1 m Breite wirkende Ge
samtdruck bei einer Ausladung der % 
Platte von 97,5 cm ergibt sich: "l' 

Das in diesem Querschnitt wirk-
same Moment wird: 

0,975 
Ma - b = 21,5· -2- = 10,49 mt. 

~. ,-------' -3,0()--------~. , 
Fig. 31 a. 

Bei einer Nutzhöhe h - a = 50 - 5 = 45 cm und Eiseneinlagen von 
14· 0 15 = 24,74 cm2 wird x = 12,64 cm und daraus: 

2·1049000 
°bd = (1264) = 39,0 kgjcm2 ; 

12 64 . 100· 45 - -' -, 3 

1049000 _ 2 

( 
12 64) - 975 kgjcm . 

2474 45--'-, 3 

Im Schnitt c - d ergibt sich das Moment ähnlich: 

P C - d = 300 '130·2,2 = 85,8t; 

. 13 
M C- d = 85,8' T = 55,8 mt; 
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und bei einer Nutzhöhe von h' = 100 - 7 ='93 m, einer Nutzbreite 
von 105 cm und Eiseneinlagen von Fe = 59,70 cm 2 (19020) ergibt sich: 

x = 32,5cm; 

, 2·5580000 N / 2, 
Ob d = (32 5 ) = 39 kg cm , 

32,5 . 105· 92 - T 
5580000 2 

Oe = ( 32 5) ~ 100 kgjcm . 
59 70· 92 - -'-, 3 

b) ~'undament einer am Fuße eingespannten Silule. 

Hier hat das Fundament außer einer zentrischen Normalkraft noch 
ein Moment aufzunehmen. Der Fundamentfuß ist nach der Seite breiter 
auszuführen, an welcher durch das Moment Zusatzdruckspannungen 

Fig. 31 b. 

hervorgerufen werden; d, h, nach der Seite, nach der die Resultierende 
ausschlägt, 

In vorliegendem ~'alle (Fig. 3lh) seien die im Querschnitt beim An
schluß der Säule an den Säulenfuß (Schnitt a - a) wirkenden Kräfte 
M = 18,00 mt und N = 5,0 t. Die hieraus sich ergebende Exzentrizität 
der Normalkraft im Anschlußquerschnitt wird: 

M 18,00 
e = -- - = ----- = 3,6 m. 

N 5,00 
Auf den Schnitt b - b wirkt außerdem noch das Gewicht des Eisen

betonfußes und seine Auflast: 
G1 :;"S 2,30 . 1,0 . 0,75 . 2,0", 3,5 t. 

Setzt man nun diese Kraft mit den in Schnit"t a - a wirkenden Quer
schnittskräften zusammen, so erhält man mittels des Kraft- und Seil
eckes die im Rchnitt b - b wirksame Mittelkraft: 

R l = N + GI = 5,0 + 3,5 = 8,f)'t. 
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Die Randspannungen in Schnitt b - b ergeben sich aus der Gleichung: 

für: 
10 2 = N + M _e_ ; 10 2 = -aN. b (1 ± 6ae) ; F -- J 

N = R1 = 8,5 t; a = 2,3 m; b = 1,00 m; el = 1,85 m 

wird: 8500 ( I 6· 185) 
°r,l = 230 .100 1::r::: ~ = 0,37 (1 ± 4,83); 

(1r = +2,15kg/cm 2 ; Oz = -1,42kg/cm2• 

Die durch Eiseneinlagen aufzunehmende Zugkraft berechnet sich 
aus dem Zugspannungsdiagramm zu: 

Z = 1,42· 230 . 1,42 . 100 = 6500 kg. 
1,42 + 2,15 2 

Die Verankerung erfolgt durch 5 Rundeisen 020 mm = 15,70 cm 2, 

und es ist demnach die Eisenspannung : 

6500 
o =---- = 415 kg/cm2 

ez 15,70 . 

Im vertikalen Schnitt d - d des Eisenbetonfußes ergibt sich das 
Moment: M = 8,5 . 1,95 = 16,5 mt. 

Der Querschnitt ist ein Trapez mit der Breite der Druckkante von 
50 cm. Nehmen wir als mittlere wirksame Druckbreite b = 60 cm 
an, so ergibt sich bei einer statischen Höhe des Querschnittes von 
65 - 3 = 62 cm der erforderliche Eisenquerschnitt aus: 

F _ 6· M _ 6 . 1660000 _ 32 2 2. 
e - - - , cm 

5 . h' . Oe 5 . 62 . 1000 ' 

eingelegt: 
mit 

8024 = 36,20 cm2 ; 

wird: 
b = 60cm; h' = 65 - 3 = 62 cm; Fe = 36,20 cm 2 

x = 22,Ocm; 

60.2203 
Jz = 3' + 10·36,2' (62 - 22)2 = 793000 cm2 ; 

_1660000.22,0_ 2. 
ab cl - 793600 - 46,0 kg/cm , 

1 660000 . (62 - 22) 
G. = 10· 793000 - = 840 kg/cm2 • 

Um die Schubspannung in diesem Schnitte zu erhalten, berechnen 
wir die durch das Druckdiagramm sich ergebende Querkraft : 

Q 2,15 + 0,25 
=--~2--- ·120·100 = 14400kg, 
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und es wird nun: 
Q 

'f ----
- b· hzD ' 

wobei hzD = h' - -~ ; 
3 

14400 _ 2 

( 
22) - 4,4 kgJcm . 

60· 62 - 3 
'f= 

Es bleibt demnach die Schub spannung gerade noch in zulässigen Grenzen. 
Der Sicherheit halber werden bei dieser Ausführung Doppelbügel 07 
im Abstand von 15 cm in den auskragenden Teil des Eisenbetonfußes 
eingelegt. 

Die Ermittlung der Bode n p res s u ng geschieht in folgender Weise: 
Im Schnitt c - c wirkt außer der Resultante R 1 das Gewicht des Beton
fundamentes und der Erdauflast: 

G2 = 3,0·1,5' 1,0·2,0 + (3,0 ·1,5 - 2,3 ·1,0)' 0,75·1,6 = 11,6 t. 

Setzen wir G2 mit R 1 zusammen, so erhalten wir die in Fig. 31 b mit 
Hilfe des Kraft- und Seileckes eingezeichnete Resultierende: 

R2 = R 1 + G2 = 8,5 + 11,6 = 20,1 t, 

die mit ihrer Exzentrizität in bezug auf die Mittellinie des Beton
fundamentes e2 = 66 cm nachstehende Bodenpressungen hervorruft: 

20100 ( 6· 66) 
lOT = 30-0:-150 1 ± 300 = 0,447 (1 ± 1,32); 

0T = +1,37 kgJcm2 ; ~l = -0,143 kgJcm 2 • 

Da in diesem Querschnitt kein Zug übertragen werden kann, so 
berührt das Fundament den Boden nur auf die Länge des Druckquer-· 
schnittes. 

Um die im Betonfundament an der Sohle erforderlichen Eisenein
lagen zu erhalten, ermitteln wir das im Vertikalschnitt e - e auftretende 
Moment: 

M = D· e3 = ( 1,0 ~ 1,37 .84. 150),44,0 = 655000 cmkg. 

Bei einer statisch wirksamen Höhe h' = 100 - 5 = 95 cm ergibt sich: 

F - 6· 655000 _ 8 3 c 2 • 
eerf. - 5. 95 . 1000 -, m, 

eingelegt: 5020 = 15,7 cm 2 • 

Die Betondruckspannung ist gering, da der Querschnitt im Vergleich 
zum wirksamen Moment eine große Höhe hat. 

2. Fundamentgul'te. 
Stehen die Säulen in einer Richtung näher zusammen, so ergibt sich 

durch Vereinigung der Säulenfundamente zu einem gemeinsamen Bankett 
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ein durchgehender Gurtstreifen, der statisch als durchlaufender Träger 
über mehrere Felder zu betrachten ist mit den Säulenfüßen als Stütz-
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punkte; es erübrigt sich die Durcharbeitung eines bestimmten Beispiels,. 
da es nichts Neues bietet. 
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3. Fundamentplatten. 
Bei sehr großen Lasten oder auch in Fällen, wo der tragfähige Bau

grund erst in großer Tiefe ansteht, müssen manchmal die Auflasten auf 
eine große Fläche gleichmäßig verteilt werden. Dies führt zu einer das 
ganze Bauwerk oder einen Bauteil unterfangenden Plattenkonstruktion. 

Diese Platte kann in verschiedener Weise ausgebildet werden: 
als durchgehend gleichstarke Fundamentplatte, die gegebenenfalls auch 

r--------------8J.JJ als umgekehrte trägerlose 
Decke ausgeführt werden kann 
(wie das auf S. 180 an einem 
Beispiel gezeigt wurde), als 

I ~==J1=:~i:~~~:cR~ Rippenplatte mit Haupt-
~: und Nebenfundamentträgern 

oder, bei nahezu quadratischer 
Säuleneinteilung, mit . gleich
stark ausgebildeten Trägern 

und dazwischenliegenden 

~--~--~~~iIiIIiIiiiiiiii~~~_ kreuzweis bewehrten Platten. 
Einige Beispiele werden im 

Fig. 31 d. 

folgenden näher behandelt. 

a) Bankett eines Kesselhauses. 

Bei dieser Aufgabe handelt 
es sich darum, die gleichmäßig 
verteilte Belastung des Kessel
haUBfußbodens(p = l000kg/m2) 

durch eine Rippenkonstruk
tion auf einzelne Pfahljoche 
zu übertragen, da der trag
fähige Baugrund erst in be
trächtlicher Tiefe zu erreichen 

ist. Die Grundrißanordnung sowie die Bewehrung zeigt Fig. 31c 1)._ 
Die statische Berechnung führen wir mit Hilfe der lX-Werte für kon

tinuierliche Tragwerke über mehrere Stützen durch. 

Fußbodenplatte. 

Belastung: Eigengewicht der Platte: d = 15 cm = 360 kg/m2 

Nutzbelastung der Platte .... . ...... = 1000 kg/m2 

Insgesamt: q = 1360 kg/m2 • 

:Für eine Spannweite von l = 3,37 m ergibt sich nun für die Mittel
feider mit lX = 14: 

1) Ausführung der Firma Züblin & Co. 
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M = ql2 = 1,360.3,372 = 110 t· 
14 14· , m, 

6 ·110000 
F eerf. = 5. (15 _ 3) .1200 = 9,2 cm2 ; 

eingelegt: 6016 = 12,06 cm2• 

Für: h = 15 cm; h' = 12 cm; b = 100 cm; Fe = 12,06 cm2 

wird: x = 4,32cm; 
2 .. 110000 2 

ahd = --- ._-- 432 - = 48 kg!cm ; 
100 . 4,32 . (12 - T ) 

110000 2 

a. = ( 4 32) = 865 kg/cm . 
12 06· 12 --'---, 3 

Rippenbalken, über den Pfählen durchlaufend. 

Belastung: Eigengewicht 55/40. . . . = 528 kgjlfd. m 
Belastung durch die Platte: 1360· 3,37 = 4600 kg/lfd. m 

Insgesamt: q = 5128 kg/lfd. m. 
Bei einer Spannweite von: 

l = (5,60 - 1,00) = 4,60 m 

ergibt sich mit IX = 14: 
5128.460 2 

M = .'.------'-- = 7,8mt. 
14 

Für h - a = 70 - 5 = 65 cm wird: 

F - 6·780000 -120 2. 
eerf. - 5. 65 . 1200 - , cm. 

eingelegt: 7016 = 14,07 cm2 

Mit 
h = 70 cm; h' = 65 cm; d = 15cm; b = 40cm; 

B = 2 . 8 d = 240 cm ; Fe = 14,07 cm2 ; 

x = 8,2 cm; 

2·780000 

( 82)- = 12,7 kg!cm2 ; 

240 . 8,2· 65 - T 
780000 2 

( 
8 2) = 890 kg!cm . 

1407· 65 --' , 3 

a. = 

Zur Versteifung des Tragwerkes sind nun noch Querrippen angeord
net, die die Pfahljoche untereinander verbinden. 
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Belastung der Pfähle. 
Auflagerdruck der Hauptlängsträger : 

Q = 5,128' (5,6 + 4,645) = 26,3 t. 
2 

Da dieser Druck 
durch zwei Pfähle 
aufgenommen wird, 
so ergi bt sich die Be
lastung eines Pfah
les mit: 

p=!L= 26,3 
2 2 

= 13,15 t. 

b) Gründung auf 
Schlammboden. 

BeiderGründung 
eines Geschäftsge
bäudes 1) war der 
gute Baugrund in 
erreichbarer Tiefe 
nicht vorhanden. 
Während bei einem 
früheren Beispiele 
die gleichmäßig ver
teilte Last auf die 
einzelnen Stütz
punkte der Pfahl
joche zu übertragen 
war, sind hier die 
durch die Säulen 
konzentrierten Ein
zellasten durch eine 
Fundamentplatten
konstruktion gleich
mäßig auf den wenig 
tragfähigen Moor
boden zu verteilen . 

Um ein Gleiten 
der Platte zu verhindern, wurden die Rippen der Fundamentplatte 

1) Aus einer Veröffentlichung in der österr. Wochenschrift für öffentl. Bau
dienst 1912. 
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nach unten ausgebildet, obgleich aus statischen Gründen eine Anord
nung über der durchgehenden Platte vorteilhafter wäre, wie dies an 
einem Beispiel der Gründung eines Warenhauses in Fig.31d zu sehen ist. 

2<),10 Die Grundriß-und Quer-i---t----~ _______________________ f--~ ;--, 
i schnittsausbildung des Ge-
: bäudes findet sich in Fig. 

l , 

r 

I 

j 
I 
I 
I 
I 
I 
L----+-----631 

~-----'5,O$--____ .~1 

31 e. Als Beispiel werde die 
im Hauptflügel des Gebäu
des im Kellergeschoß (rech
ter Teil Fig. 31 e) ausge-

~ führte Fundamentplatte 
: ~- untersucht.Die Säulen 35j35 

können bei einer Beanspru
chung von 0bd = 35 kgjcm2 

eine Last von rund 43 t 
übertragen. Diese Last soll 
nun gleichmäßig auf eine 
Fläche von F = 4,0 . 4,6 
= 18,4 qm verteilt werden. 
Es ergibt sich demnach eine 
Beanspruchung des Unter
grundes: 

_ 43000 _ 2 
oBod'-184000-0,234kgjcm 

= 2340kgjqm=2,34tjqm. 

Für diese gleichmäßig 
verteilte Belastung berech

. nen wir die Fundament
platte. 

Bodenplatte. 

Für eine Spannweite von 
l = 2,00 m ergibt sich mit 
IX = 14 und q = 2,34 tjm2 : 

M = 2,340'2,0 2 = 0,67 mt, 
14 

und bei einer Plattenstärke 
d = 15 cm, d. h. emer 

statisch wirksamen Höhe h' = 15 - 3 = 12 cm, ein 

_ 6·67000 _ 2. 
Feert. - 5.12.1200 - 5,6 cm , 
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eingelegt: 10 010 = 7,85 cm2 • 

Dann ist: 
x = 3,63cm; 

2·67000 2. 

Obd= (3 63) = 34,5 kgjcm , 
100·363· 12--'-, 3 

67000 2 
Oe = _·-~---3 63 = 800 kgjcm . 

7,85 (12 - T) 
Längsträger (Nebenunterzüge) : 1 = 4,6 m (Fig. 3lf unten). 

Belastung: q = 2,34 . 2,0 = 4,68 tJlfd. m. . 
ql2 4,68'4,62 

M = -1-4- =---14-- - = 7,10 mt. 

Für h = 50 cm; h' = 47 cm ergibt sich: 
6· 710000 

F eerf.= 5. 47.1200 15,1 cm2 ; 

eingelegt: 6020 = 18,84cm2 • 

benträger 
Fig. 31 f. Abmessungen und Bewehrung der Fundamentplatte. 

Bei einer Breite des Steges von b = 45 cm mit Fe = 18,84 cm2 werden: 
x= 16,1 cm; 

2· 710000 _ 2. 
Ob = (16 1) - 47,0 kgjcm , 

45· 16 1 47 - -'-, 3 

710000 _ 2 

( 
16 1) - 910 kgjcm . 

18 84· 47 - -'-, 3 

Oe = 

Querträger (Hauptunterzüge) : 1 = 4,0 m (Fig. 3lf oben). 
Die in der Mitte dieser Träger wirkenden Einzellasten, die durch 

die Längsträger übertragen werden, ergeben sich zu: 
Pg = 4,68·4,6 = 21,5 t. 

Für zwei gleichweite Felder ergibt sich: 

M - Pg • 1 _ 21,5 . 4,0 _ 34 
- k - 6 40 - 1 , mt. , 
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Bei einem Querschnitt von 50/70 cm und einer statisch wirksamen 
Höhe h' = 65 cm wird: 

_ 6 ·1340000 _ 2. 

F eerf. - 5.65.1200 - 20,6 cm , 

eingelegt: 5025 = 24,54 cm2 ; 

mit b = 50 cm und Fe = 24,54 cm2 berechnet sich: 

x = 20,8cm, 
und damit: 

2·1340000 -444k/ 2 . 

( 
20 8) - , g cm , 

60·20,8' 65 - T 
1340000 

Oe = ---~---~ = 935 kg/cm2 • 

24,54' (65 - 2i8) 
Zur Erhöhung des Schubwiderstandes müssen genügend aufgebogene 

Eisen vorhanden sein; außerdem ist die Anordnung von Bügeln emp
fehlenswert. 

4. Gründungen mittels Pfählen aus Beton oder Eisenbeton. 
Bei den Gründungen von Bauwerken auf Pfählen hat der Beton- oder 

Eisenbetonpfahl den Holzpfahl immer mehr verdrängt, besonders bei 
wechselndem Wasserstand und bei Seewasser, wo die Gefahr der Bohr
wurmbildung hinzutritt. 

Wir können bei den aus Beton oder Eisenbeton hergestellten Pfählen 
folgende zwei Gruppen unterscheiden. 

Pfähle, die gleich den Holzpfählen fertig zur Rammung kommen; 
nachdem sie vorher meist liegend in Formen hergestellt werden und ge
nügend erhärtet sind. Es empfiehlt sich, die Erhärtungsdauer je nach 
Jahreszeit und Witterung 2 bis 3 Monate, mindestens aber 6 Wochen an
zunehmen. 

Die Eisenbetonpfähle müssen stets eine gute Längs- und Quer
bewehrung erhalten, um den Beanspruchungen beim Transport und beim 
Rammen standzuhalten. Hierzu gehört auch eine unverrückbare Ver
bindung zwischen Längs- und Querbewehrung und eine kräftige Aus
bildung des Pfahlfußes, ev. mit besonderen eisernen Schuhen. 

In die zweite Gruppe gehören die Betonpfähle oder Pfeiler, die mit 
oder ohne Eiseneinlagen an Ort und Stelle im Erdreich hergestellt 
werden. 

Zu den Eisenbetonpfählen, die fertig zur Baustelle geliefert werden, 
sei u. a. der Züblinsche genannt, der durch eine besondere Ausführung 
der Pfahlspitze und die sog. Sperrbügel gekennzeichnet ist. Sie stellen 
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eine längs- und querbewehrte Eisenbetonsäule dar und werden in Längen 
bis 20 m hergestellt. Nach dem Einrammen können durch Zerstörung 
des Betons die Eisen des Pfahlkopfs freigelegt und in die Eisenbeton
holme oder Säulen hochgeführt werden. Es lassen sich auf diese Weise 
auch zwei Pfähle aufpfropfen zur Erzielung größerer Längen. 

Eisenbetonpfähle werden überall dort zur Anwendung kommen, 
wo tragfähiger Baugrund in nicht allzu großer Tiefe ansteht, oder wie 
bei Gründung von Ufermauern und Landungsbrücken, wo die Pfähle 
Biegungsbeanspruchungen ausgesetzt sind. 

Zu den im Erdreich hergestellten Pfählen gehören u. a. der ,,8im
plex"-Betonpfahl, der "Strauß"-Pfahl und der Betonpfahl "Mast". 

Beim "Si m pIe x"-Betonpfahl wird durch Einschlagen einer Eisen
rohrhülse, die am unteren Ende mit einer festen oder zusammenschlag
baren Spitze versehen ist, ein Loch durch Verdichten des Bodens her
gestellt, das durch allmähliches Füllen mit einer Betonmischung und 
entsprechendes Hochziehen der Rohrhülse und Stampfen des Betons 
ausgefüllt wird. Auf diese Weise entsteht eine sehr rauhe, in weicheren 
Bodenschichten ausgebeulte Außenfläche. Das Einschlagen und Heraus
ziehen des Eisenrohres geschieht mit Hilfe einer Ramme. 

Beim "Strauß"-Pfahl dagegen wird das Pfahlloch in der Erde in 
einfacher Weise durch Bohren erzeugt. Es entfallen demnach die in 
manchen Fällen unerwünschten oder gar gefährlichen Erschütterungen 
infolge des Rammvorganges. Auch können diese Pfähle bei beschränkten 
Raumverhältnissen, z. B. beim Unterfangen von Grundmauern bestehen
der Gebäude hergestellt werden. Es fällt hier das beim Schlagen der 
Rohrhülse eintretende Verdichten des Erdreiches weg, dagegen kennt 
man wieder genau die vom Pfahle durchfahrenen Bodenschichten. Im 
übrigen ist der Betonierungsvorgang der gleiche wie be.im Simplexpfahl. 

Ein in der Herstellungsweise dem Simplexbetonpfahl ähnlicher Pfahl 
ist der von Ma s t. In eine zylindrische oder konische Rohrhülse aus 
dünnem, 1 bis 11/2 mm starken Blech, deren Spitze des Pfahles aus dem 
Rohrmantel selbst gebildet wird mittels eines hölzernen Rammklotzes 
ausgefüllt. Auf diesem Rammklotz sitzt in der Rohrhülse die Ramm
jungfer auf. Der Blechmantel verbleibt im Erdreich, weshalb das Ver
fahren auch "Gründung mit Betonpfählen in verlorener Form" genannt 
wird. Da im Rohr selbst nur Zugspannungen auftreten, so gestattet 
dieses Verfahren eine volle Ausnutzung der Zugfestigkeit des Schmiede
eisens (1 bis P/2 mm starkes Blechrohr). 

Sind für die eben beschriebenen Betonpfähle spätere Biegungsspan
nungen zu erwarten, so können bei allen 3 Arten vor dem Betonieren ent
sprechende Eiseneinlagen eingebracht werden. 

Neben diesen typischen Beispielen gibt es eine Reihe von anderen 
Eisenbetonpfählen mit verschiedenen Bewehrungen und Pfahlspitzen. 
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Desgleichen bestehen verschiedene Abarten von den im Erdreich her
zustellenden Beton- od(,r Eisenbetonpfählen. Da bei den letzteren sehr 
plastischer Beton angewendet werden muß, ferner kein gleichbleibender 
Querschnitt vorausgesetzt werden kann, wird die Tragfähigkeit dieser 
Art von Pfählen im Allgemeinen nicht so hoch angenommen wie bei 
Eisenbetonpfählen . 

Die erste Annahme der Tragfähigkeit von Betonpfählen kann ip der 
Weise gemacht werden, daß die zulässige Pfahlbelastung P = R·:n· d·l 
gesetzt wird, wobei R die Reibung in t/m2, d Pfahldurchmesser und l 
Pfahllänge in m bedeuten. 

Es kann für gewöhnliche Betonpfähle R ~ 1,2 t/qm, für die im Erd
reich hergestellten Pfähle dagegen R = 2,0 t/qm gesetzt werden. 

Es wird sich in den meisten zur Ausführung kommenden Gründungen 
stets empfehlen, die Tragfähigkeit durch Probepfähle und Probebelas
tung nachzuprüfen. 

Die Berechnung der Eisenbetonpfähle wird später an einigen Bei
spielen gezeigt werden. 

Bemerkenswerte Literatur. 
Nachswhend seien einige Veröffentlichungen genannt, die neben den im Text 

bereits angeführWn zu empfehlen sind. Sie enthalwn neben Konstruktionen und 
rechnerischen Grundlagen wirtschaftliche Betrachtungen, Beobachtungen bei der 
Einrichtung und Erswllung besonderer Bauwerke sowie wertvolle Vergleiche mit 
ähnlichen Ausführungen. 

Die Festhalle in Breslau, Eisenbetonkuppel von 65 m Lichtweiw, veröffent· 
licht von Dr. Trauer und Prof. Dr. Gehler in der Zeitsehr. "Armierwr Beton", 
Jahrgang 1914:. 

Die Hallen am Hauptbahnhof in Leipzig, Hallenbinder aus Eisenbeton 
von 35 m Spannweite, veröffentlicht von Dr. Kögler in der Zeitsehr. "ArmierWr 
Beton", Jahrgang 1912. 

Wassertürme aus Eisenbeton, veröffentlicht von Spangenberg in der 
Zeitschrift "ArmierWr Beton" 1915 und im "Bauingenieur" 1920. 

Pro b 8 t. Vorlesungen über Eisenbeton. 11. 17 



Zweiter Abschnitt. 

Eisenbeton im Brückenbau. 

Man wird bei Brückenbauten zu unterscheiden haben, ob es sich 
um S t r a ß e n brücken oder um Eis e n b ahn brücken handelt und 
darnach die Größe der zulässigen Beanspruchungen im Beton und 
Eisen annehmen. Ferner ist zu beachten, daß der Einfluß der stoßen
den und wiederholten Belastungen verschieden ist, je nachdem es sich 
um Brücken handelt, über die Eisenbahnfahrzeuge oder nur gewöhn
liche Straßenfahrzeuge rollen. 

Es muß festgestellt werden, daß der Einfluß dieser Belastungen 
bisher nicht in dem Maße studiert worden ist, als es erwünscht wäre. 
Alle Annahmen, die darauf hinzielen, den Einfluß von wiederholten 
Belastungen und den Einfluß von Stoßwirkungen zu berücksichtigen, 
sei es durch eine Verringerung der zulässigen Spannungen, sei es durch 
einen Zuschlag zu den Belastungen, entspringen dem Bestreben, die 
Rißsicherheit des Betons zu erhöhen und den Zutritt rostbildender 
Substanzen zu den Eiseneinlagen zu verhindern. 

Fragen wir uns, ob dieser Zweck tatsächlich dadurch erreicht wird, 
daß die zulässigen Druckspannungen im Beton und die Zugspannungen 
im Eisen verringert werden, so wird sich dies kaum bejahen lassen. Die 
Forderung, daß die im Beton auftretenden Zugspannungen ein gewisses 
Mindestmaß nicht überschreiten dürfen, führt in der Regel zu unwirt
schaftlichen Konstruktionen. Die Beobachtungen an einigen älteren 
Bauwerken, über die noch gesprochen werden soll, zeigen Rißbildungen 
im Beton und ein Verrosten der Eiseneinlagen, obgleich die für die un
günstigste Belastung errechneten Zugspannungen im Beton kleiner 
als 5 kgjqcm waren, die Druckspannungen im Beton 30 kgjqcm und die 
Zugspannungen in den Eiseneinlagen 750 kgjqcm nicht überschritten. 
Andere Beispiele zeigen, daß bei Gbz bis zu 25 kgjcm2 keine Risse 
auftreten. Wir müssen aus diesen Erfahrungen folgern, daß verschie
dene Voraussetzungen zu erfüllen sind, deren Beachtung uns nicht 
nur eine Erhöhung der zulässigen Beanspruchungen bei der Berechnung 
ermöglichen, sondern auch riß- und rostsichere Konstruktionen schafft. 
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Im nachfolgenden soll der Versuch gemacht werden, alle diejenigen 
Gesichtspunkte zusammenzufassen, die für den Entwurf r iss efr ei er 
oder wenigstens rostsicherer Brückenbauten maßgebend sind. 

Bei Straßenbrücken über Flüssen oder bei Talübergängen, wo rost
bildende Substanzen in der umgebenden Luft nicht vorhanden sind, 
wird sich der Nachweis der statischen Sicherheit unter denselben 
Voraussetzungen erbringen lassen wie im Hochbau. Man vernach
lässigt die Mitwirkung des Betons auf Zug und läßt damit das Auf
treten kleinerer Risse zu. Bei Bauwerken, die größere Erschütterun
gen zu erleiden haben, z. B. durch schwere Fahrzeuge, wählt man eine 
durch den sogenannten Stoßzuschlag entsprechend erhöhte Belastung 
oder kleinere zulässige Beanspruchungen. 

Handelt es sich um Brücken über Eisenbahnen, die den schwefligen 
Säuren und Rauchgasen der Lokomotiven ausgesetzt sind, so wird man 
alle diejenigen Rißbildungen im Beton zu vermeiden haben, die ein 
Vordringen der rostbildenden Substanzen zu den Eiseneinlagen ermög
lichen. Hier genügt nicht, wenn nur der rechnerische Nachweis erbracht 
wird, daß die Zugspannungen im Beton gering sind. 

Vielmehr wird man nachstehende G run d sät z e zu beachten 
haben: 

Der Beton, der die Eiseneinlagen umhüllt, muß möglichst dicht 
sein. Ob diese Dichtigkeit durch das Material allein, durch besondere 
Dichtungsmittel oder durch einen Putz erreicht wird, bleibe vorerst 
unerörtert. 

Die Einbettungstiefe der Eiseneinlagen darf nicht zu gering 
sein; die äußersten Eisen müssen mindestens 2 cm tief eingebettet 
sein. 

Der Einfluß der Bügel auf die Rißbildung wird im allgemeinen 
zu wenig berücksichtigt. Es sei hier auf das Beispiel im Band 1, S. 320f. 
hingewiesen, welches zeigt, daß die Bügel leicht die Ausgangsstelle für 
Rißbildungen werden. Man vermeide daher die Bügel an denjenigen 
Stellen der Träger, wo sehr hohe Zugspannungen im Beton entstehen 
und beschränke deren Zahl auf ein Mindestmaß. Dies ist uns um so 
eher möglich, da die Bügel nur selten zur Erhöhung der Tragfähigkeit 
herangezogen werden und in der Regel nur zur leichteren Einbringung 
der Eiseneinlagen dienen. 

Wo man aber Bügel anordnet, achte man darauf, daß sie an die 
Längseisen gut anschließen. 

Die Rißbildungen infolge Schwinderscheinungen müssen nach 
Möglichkeit während der Herstellung und in den ersten Monaten nach 
der Herstellung des Bauwerkes so berücksichtigt werden, daß ihre 
Wirkungen praktisch ausgeschaltet werden und eine Rostbildung nicht 
begünstigen. Dies wird erreicht durch Naßhalten der Bauwerke in den 

17* 
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ersten Wochen nach der Herstellung und durch Anordnung von ent
sprechenden Schwindfugen, die entweder gleichzeitig als Temperatur
fugen ausgebildet werden können, oder nach einigen Monaten frühestens 
vor Belastung der Brücke vergossen werden müssen. 

Schließlich sei noch auf die Bedeutung der Temperaturfugen 
zur Vermeidung von Rissen hingewiesen (siehe Bd. 1, S. 130f.). 

Bei der Berechn ung der im Beton auftretenden Zugspannungen 
ist darauf zu achten, daß das Naßhalten, das Alter, ein nicht zu großer 
Wasserzusatz und eine Vorspannung der Eiseneinlagen die Zugfestigkeit 
und damit der zulässigen Zugspann ungen im Beton vergrößern. 
Je später das Bauwerk nach der Herstellung dem Verkehr übergeben 
werden kan:1, je länger es nur unter dem Einfluß des Eigengewichtes 
steht, desto größer wird man die zulässigen Zugspannungen im Beton 
bemessen können. 

Die Größe der bei Eisenbetonquerschnitten vor dem Auftreten der 
Risse berechneten Biegungszugspannungen im Beton ist aus den Zu
sammenstellungen in Heft 24 des Deutschen Ausschusses für Eisenbeton 
zu entnehmen. Je nach dem Bewehrungsgehalt, dem Alter und dem 
Mischungsverhältnis des Betons, konnten bei verschiedenen Ver
suchskörpern Biegungszugspannungen bis zu 45 kgjqcm berechnet 
werden, ohne daß Risse aufgetreten wären. Ferner wurde nachgewiesen, 
daß bei Vorspannungen der Eiseneinlagen die errechneten Zugspannungen 
im Beton rund 46 % höher waren als ohne Vorspannungen. 

Auf Grund der Ergebnisse der Versuche des Deutschen Ausschusses 
für Eisenbeton wird in den amtlichen Bestimmungen für die Berechnung 
von Brücken unter Hauptbahngleisen der Nachweis gefordert, daß die 
berechneten Biegungszugspannungen im Beton ab. den Wert von 24kg/qcm 
nicht überschreiten. Die Berechnung ist selbstverständlich unter der 
Voraussetzung durchzuführen, daß der volle Zugquerschnitt des Be
tons mitwirkt. Wir wissen, daß in diesem Stadium der Anteil der Eisen
einlagen an der Lastübertragung sehr gering ist, der erst bei überwin
dung der Dehnungsfähigkeit des bewehrten Betons größer wird. Je 
geringer sonach der Eisengehalt ist, je kleiner das Verhältnis Fe zum 
wirksamen Betonquerschnitt bh' ist, (z. B. bei Platten, wo dieses Ver
hältnis um 0,5% liegt), desto mehr wird es möglich sein, bei der Be
rechnung den Wert von ab. = 24 kgjqcm gleichzeitig mit der zu
lässigen Betondruckspannung 0bd und der zulässigen Zugspannung 
im Eisen Oe zu erreichen. 

Je größer das Verhältnis Fe, wird, desto kleiner werden die 0bd und 
bh 

Oe bei gleichzeitigem ab. = 24 kgjqcm. Dies ist der Fall bei recht
eckigen Querschnitten mit einem größeren Eisengehalt und bei jedem 
T-förmigen Querschnitt. Man muß daher im letzten Fall darauf achten, 
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daß der Zugquerschnitt des Betons so groß wie möglich wird, was nur 
dann zu erreichen ist, wenn die Trägerhöhe h und die Stegbreite b 
so groß als möglich angenommen werden. Dadurch wird ab. rech
nungsmäßig kleiner bei genügenden Einbettungstiefen für die Eisen-

einlagen, und der Wert rp = ~ kann verringert werden. 
bh . 

Wirtschaftliche Abmessungen von T-förmigen Querschnitten werden 
im allgemeinen bei Erreichung der zulässigen 0bd und Oe Risse im 
Beton ergeben. Hier müssen entsprechende Eiseneinlagen eine Er
weiterung und Verlängerung der Risse verhindern. Bei einer Bean
spruchung bis zu 1200 kg/qcm sind bekanntlich die Verlängerungen 
des Eisens noch sehr klein, so daß die Rißweiten bei richtiger Be
wehrung auch sehr klein un:l. dem Auge kaum sichtbar sein dürfen. Der 
Zutritt rost bildender Substanzen zu den Eiseneinlagen wird dann kaum 
zu erwarten sein. 

Kommen jedoch noch andere ungünstige Verhältnisse hinzu, wie 
bei undichtem, porösen Beton, bei Zermürbung des die Eisen um-

. hüllenden Betons infolge chemischer Einwirkungen oder bei "ieder
holten Be- und Entlastungen, so wird man unter allen Umständen selbst 
kleine Risse vermeiden müssen. Dieser Fall kommt bei Brücken unter 
dem Einfluß schwer rollender Belastungen wie bei Hauptbahnen vor, 
wenn außerdem die Möglichkeit von zerstörenden chemischen Einflüssen 
aus der Luft oder Wasser hinzutreten. 

über die Frage, wie weit belastete Eisenbetontragwerke beim Vor
handensein von Rissen Zerstörungen aufweisen, die zu einer Verminde
rung der Tragfähigkeit führen könnten, herrscht noch keine volle Klarheit. 

Laboratoriumsversuche, die im Auftrage des Deutschen Vereines 
für Eisenbeton an der Versuchsanstalt in Dresden ausgeführt wurden, 
lassen bis jetzt noch nicht erkennen, ob und wie weit die Ergebnisse 
für den Entwurf und die Berechnung grundlegende Änderungen gegen 
die bisher angewendeten Methoden ermöglichen werden. 

Bemerkenswerte mehrjährige Beobachtungen an älteren Eisen
betonbauwerken, wie sie in den letzten Jahren durch verschiedene 
Veröffentlichungen bekannt geworden sind, geben uns eher einen Weg 
an, den wir beschreiten müssen, um Fehler zu vermeiden und uns den 
Bedingungen für einwandfreie Bauwerke zu nähern. 

Die Veröffentlichung von Perkuhn in der Zeitschrift für Bau
wesen, Jahrgang 1916, die eine Zeitlang in Fachkreisen recht lebhafte 
Beunruhigung hervorgerufen hat, ist von außerordentlichem Interesse, 
weil sie die Beobachtungen an 15 Brückenbauwerken wiedergibt. Sie 
zeigt einwandfrei diejenigen Fehlerquellen, die bei belasteten Eisen
betonbauten zu Rissebild ungen im Beton, zu Rostbildungen in 
den Eiseneinlagen und zur Verminderung der Tragsicherheit führen. 
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Die Untersuchungen Perkuhns erstrecken sich auf Bauwerke 
im Oberschlesischen Industriebezirk unter besonders schlechten Luft
verhältnissen, von Grubenbetrieben, Zink- und Bleihütten herrührend. 
Eine Reihe von Eisenbahnbrücken befindet sich im Zuge einer normal
spurigen Anschlußbahn, andere sind auf einer Schmalspurbahn gelegen, 
wobei die Bauwerke innerhalb des Geländes der Hüttenwerke liegen. 

Der Konstruktion nach sind es kontinuierliche Balken
brücken, kleinere Rahmenbrücken und ein Dreigelenkbogen 
mit 40 m Spannweite und 6,5 m Pfeilhöhe. Ihr Alter zur Zeit der 
Untersuchung liegt zwischen 5 und 12 Jahren. 

An diesen Brücken hat Perkuhn äußerst sorgfältige Beobach
tungen durchgeführt und alle Rißbildungen verzeichnet, die festzustellen 
waren. In seinen Schlußfolgerungen weist er darauf hin, daß die Rost
bildung mit der Zunahme der Rißstärken und mit wachsendem Alter 
des Bauwerkes zugenommen hat, und daß der Einfluß der Luftbeschaffen
heit größer war als der Einfluß des Alters. 

Es ist ohne weiteres anzunehmen, daß schon vorhandene Risse sich 
durch die Erschütterungen aus der wiederholten Belastung erweitern 
und verlängern werden. Je älter das Bauwerk, je größer die Zahl 
der wiederholten Belastungen wird, desto mehr wird sich die Wirkung 
der Rissebildung auf die Rostbildung bemerkbar machen. Ebenso 
erklärt es sich, daß unter diesen Umständen die Luftbeschaffenheit von 
ausschlaggebender Bedeutung sein muß, denn diese ist es, die die Rost
bildung in erster Linie verursacht. 

Bei einer normalen Luftbeschaffenheit dürften die kleinen Risse, 
die bei einem Bauwerk auftreten, nicht weiter als 0,1 mm und nicht 
länger als 21/ 2 cm sein. Eine Rostwirkung wird dann kaum zu er
warten sein, insbesonders wenn die schützende Betonschichte stark 
und dicht genug ist. 

Die Perkuhnschen Beobachtungen beweisen ferner den ungünstigen 
Einfluß der schlecht angeschlossenen Bügel. 

Die äußeren Erscheinungen bei der Riß bildung waren sehr 
verschieden. Es wurden weitverzweigte netzförmige Risse festgestellt. 
Da weder über das verwendete Bindemittel noch über die Zuschlag
stoffe, die Größe des Wasserzusatzes und die Dichte des Betons Angaben 
vorhanden sind, läßt sich auch nicht annähernd urteilen, ob diese netz
förmigen Risse auf die geringe Raumbeständigkeit des verwendeten 
Zements, auf Schwind- oder Temperatureinflüsse oder auf Spreng
wirkungen infolge der Rostbildungen zurückzuführen sind. 

Die zweite Form der Rißbildungen sind die bereits im ersten Bande, 
S.317ff. beschriebenen statischen Risse. -Sie treten u. a. infolge der 
negativen Momente auf, wenn an diesen Stellen zu wenig oder keine 
Eiseneinlagen vorhanden sind. Infolge mangelhafter Anordnung der 
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schräg abgebogenen Eiseneinlagen bilden sich die bekannten schiefen 
Risse, und bei einem zu kleinen Eisenquerschnitt entstehen auch Risse 
an Stellen der positiven Momente. 

Zu beachten waren auch Risse, die auf Arbeitsfugen zurückzuführen 
sind und die darauf hindeuten, daß die Arbeiten zweier aufeinander
folgender Tage nicht genügend miteinander verbunden waren. 

Eine Anzahl horizontaler Risse an den Pfeilern war auf Arbeits
fugen oder auf einen Mangel an Eiseneinlagen zurückzuführen. 

Eine nicht minder wertvolle Beobachtung zeigte ein Bauwerk, das, 
obgleich es gar nicht befahren wurde, nicht weniger Risse zeigte wie die 
anderen Bauwerke. Das hier berechnete größte 0bz beträgt hier nur 
5,8 kgJqcm. 

An allen diesen Rißstellen waren an den Eiseneinlagen je nach der 
Größe der Risse Rostbildungen leichter und schwerer Art wahrzunehmen. 
Im letzteren Falle äußerte sich die Wirkung der mit der Rostwirkung 
zusammenhängenden Volumenvergrößerung der Eisen in einem Ab
sprengen des Betons in langen Schalen; manchmal genügten leichte 
Hammerschläge, um den die Eiseneinlagen umgebenden Beton zum Ab
fallen zu bringen. 

Eine andere Art der tiefsten beobachteten Risse waren die Kanten
risse, die dadurch hervorgerufen werden, daß die Entfernung der äußer
sten Eisen vom Rande zu groß waren, wie dies auch schon durch die 
Laboratoriumsversuche festgestellt werden konnte. 

An einigen Bauwerken waren die Bügelrisse ganz auffallend; fast 
neben jedem Bügel ein Riß. Ja, man konnte durch nachträglichen Ver
gleich der Rißstellen mit der wirklichen Lage der Bügel im Bauteile 
nicht nur auf die Lage der Bügel selbst Schlüsse ziehen, sondern auch 
feststellen, daß die ursprüngliche Bügeleinteilung gar nicht eingehalten 
wurde. 

Schließlich sei noch erwähnt, daß eine Anzahl von Rissen auf eine 
nicht sachgemäße Befestigung der Längsschwellen zurückzuführen 
waren. Diese Risse wurden in einer Stärke bis zu 2 mm gemessen. 

Der Einfluß unzulänglicher Pfeilergründungen hat sich an einem 
Bauwerk besonders bemerkbar gemacht. Infolge unregelmäßiger 
Senkung des Grundmauerwerkes traten die sonst nicht vorhandenen 
Längsrisse parallel zu den Eiseneinlagen auf. Gleichzeitig war damit 
eine Durchbiegung der Decke verbund.en. Es ist besonders auffallend, 
daß in einem dieser Längsrisse rostfreie Eisen vorgefunden wurden. 

Im Zusammenhang mit dieser Beobachtung sei auf ein aus neuerer 
Zeit aus der amerikanischen Praxis bekanntgewordenes Beispiel ver
wiesen, über das in "Eng. New-Record" im Jahre 1921 berichtet wird. 
Bei einem Brückenbau in Dayton ist ein Teil einer 16 Jahre alten 
Bogenbrücke eingestürzt. Es war eine Straßenbrücke mit steifen Eisen-
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einlagen, nach dem System Melan, bei welchem die Eiseneinlagen ein 
eisernes Gitterwerk darstellen, die nicht nur zur Verstärkung des Be
tons, sondern auch als Teil des Leergerüstes und daher zur Aufnahme 
des Eigengewichtes während des Baues dienen. 

Ohne irgendwelche vorherige Anzeichen brach ein breiter Front
streifen von zwei nebeneinanderliegenden Gewölben ab. Die Unter
suchung scheint darauf hinzuweisen, daß der Zwischenpfeiler, der die 
beiden Bogen verband, nachgab, obgleich er 3 m tief unter der früheren 
Flußsohle herabgeführt war. Der stromaufwärts gelegene Pfeilerteil wurde 
um etwa 30 cm nach vorn und seitlich gekippt. Infolge des Ausweichens 
der Pfeiler wurden die beiden anschließenden Gewölbe zerstört; das 
eine ist zerdrückt worden und das andere löste sich infolgc des auftreten
den Zuges von der steifen Eiseneinlage vollkommen ab. Der Längsriß 
im Gewölbe zeigte auf eine längere Strecke einen glatten Bruch längs 
des als Bewehrung verwendeten Eisenbogens. 

Dieses Beispiel zeigt nicht nur wie wichtig eine sichere Fundierung 
ist, bei der man nicht genug vorsichtig sein kann, sondern auch wie not
wendig ein vollkommenes Anschmiegen der Eiseneinlagen an den Beton, 
deren gute Verteilung über den Zugquerschnitt und gute Verankerung 
sind. 

Die Per kuhnsche Veröffentlichung weist keinerlei Angaben über die 
verwendeten Bindemittel, Zuschlagstoffe, über die Größe des Wasser
zusatzes bei der Verarbeitung des Betons und über dessen Dichtigkeit 
auf. Gerade in der Nichtbeobachtung der dabei zu befolgenden Grund
sätze dürften aber die Hauptursachen der beobachteten Rißbildungen 
zu suchen sein. 

Wesentliche Ergänzungen bieten in dieser Beziehung die Unter
suchungen von L. Wörnle an vier Eisenbetonbrücken im Bereich der 
Württembergischen Eisenbahnverwaltung, die im Jahrgang 1917 von 
"Beton und Eisen" veröffentlicht wurden. 

Von den 4 beobachteten Brücken, deren Spannweiten nicht groß 
sind, ist eine Fußwegüberführung, die drei Bahnsteige und vier Gleise 
unterfährt, als T-Balkenbrücke mit 6 m Lichtweite bei einer Gesamt
länge von 52,5 m auf Stampfbetonwiderlagern ausgeführt. Die Ab
messungen der Rippen betragen 35 X 70 cm, und ihre Entfernung von
einander ist 1,64 m von Mitte zu Mitte. Bahnsteig- und Gleisträger 
unterscheiden sich nur durch die Bewehrung. 

Die Bahnsteigunterführung auf Bahnhof Feuerbach von derselben 
Bauart wie die vorgenannte hat lichte Weiten von 5,5 m, bei einer 
Gesamtlänge von 46,5 m. 

Beide Brücken wurden unter einer Belastung von Lokomotivrad
lasten von 9 t in 1,5 m Abstand, die Bahnsteige unter einer Belastung 
von 500 kg/qm berechnet. Die Eisenzugspannungen haben den Betrag 
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von 750 kgjqcm und die Betondruckspannungen den Wert von 30 kgjqcm 
nicht überschritten. 

Die dritte beobachtete Brücke war die überführung der Güter
gleise auf dem Bahnhof Ulm mit 3 Öffnungen von je 6 m Lichtweite. 
Die durchlaufenden Träger waren mit den zwei mittleren bewehrten 
Pfeilern starr verbunden. Das Schotterbett.unter den Gütergleisen war 
in der Mitte 70 cm stark. Da die Hauptträger als kontinuierliche 
über den Stützen frei bewegliche Träger gerechnet wurden, wurden 
die Schwind- und Temperatureinflüsse nicht berücksichtigt, eben
sowenig wie die Bremskräfte. Die Zugspannungen im Eisen haben unter 
dieser Berechnungsgrundlage den Betrag von 700 kgjqcm, die Span
nungen im Beton den Betrag von 32 kgjqcm nicht erreicht. 

Die vierte Brücke bei Grimmelfingen war eine Wegüberführung 
über 2 Gleisen mit einer Lichtweite von 9 m bei einer Belastung von 
450 kgjqm und einem 6 t Lastwagen. Die Spannungen im Eisen wurden 
bis 1000 kg, im Beton bis 40 kgjqcm gerechnet. 

Die erste und zweitgenannte Brücke sind den schwefligen Säuren 
und Ammoniak der chemischen Industrie ausgesetzt; die drittgenannte 
Überführung befindet sich in normalen Luftverhältnissen, während die 
letztgenannte Brücke den unmittelbaren Wirkungen des Lokomotiv
rauches ausgesetzt ist. 

Das Mischungsverhältnis betrug 1 Z : 4 Kiessand (2 S : 3 K ge
mischt) mit dem größten Korn von 2 cm. Der Beton war plastisch. 

Die Brücken wurden in guter Jahreszeit im Jahre 1908, die vierte 
im Jahre 1902 hergestellt; die Untersuchung erfolgte im Alter von 
2 bis 8 Jahren; die Betriebnahme 1 bis 2 Jahre, bei der vierten Brücke 
3 Monate nach Herstellung. 

Vor der Untersuchung wurden die zu beobachtenden Flächen mit 
weißer Leimfarbe gestrichen und es wurde für eine gute Beleuchtung be
sonders während der nächtlichen Untersuchungen gesorgt. 

Die Beobachtung der Risse- und Rostbildungen beim 1. und 2. Bau
werk zeigte erhöhte Rißbildung bei den weniger belasteten Bau
teilen. Diese auffallende Erscheinung erklärt W örnle damit, daß die 
Schwindspannungen durch die Wirkung niedriger Temperaturen der 
im späten Herbst hergestellten Bauteile verstärkt, frühzeitig Risse 
herbeiführen. Bei der Herstellung von Eisenbetonbauwerken unter 
höheren Temperaturen (im Sommer) mußte sich der Beton ausdehnen 
und den Schwindspannungen entgegenwirken. Schränkt man diese durch 
Naßhalten und durch eine gute Verteilung der Eisen ein, so könnte 
unter Umständen die Wirkung der Schwindspannungen durch diejenige 
höherer Temperaturen wenigstens zum Teil aufgehoben werden. 

Einzelne wagerechte Risse bis zu 1 mm Weite bei dem Bauwerk 1 
scheinen auf Setzungen und das Fehlen von Tenperaturfugen zurück-
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zuführen zu sein; während schräge Risse auf eine mangelhafte Vertei
lung der schrägen Eisen beruhen. 

Rosterscheinungen waren nur an wenigen Stellen vorhanden, wo die 
Einbettungstiefe der Eiseneinlagen 1,3 bis 1,6 cm betrug. Flächen
rost zeigte sich nur dort, wo die Eisen an den RißsteIlen hohl lagen. 

Beim dritten Bauwerk, dessen Ausführung nicht so sorgfältig war 
wie die der beiden erstgenannten, waren Bügelrisse festzustellen, wo die 
Bügel nicht sachgemäß ausgeführt waren. Bei großer Einbettungs
tiefe der Längseisen traten Kantenrisse auf. Wo die Eiseneinlagen sich 
nicht an die Vouten anschmiegten, sondern scharf angebogen waren, 
traten Kehlrisse auJ. 

Die der Sonnenbestrahlung ausgesetzten äußeren Träger wiesen 
mehr Risse auf als die inneren Träger. 

Die außerordentlich sorgfältig ausgeführte viertgenannte Brücke 
mit dichtem und festem Betonmaterial zeigte vereinzelte Putzrisse. 
Kraftrisse waren nur dort vorhanden, wo eine zu starke und über den 
Querschnitt nicht gut verteilte Bewehrung vorhanden war. 

Der Ruß war mit dem Beton der Hauptträgerflächen verbacken, 
weniger an den Seitenflächen. In einem Abstande von 1 mm war der 
Beton nicht mehr gefärbt, was auf die geringen chemischen Verände
rungen des sehr guten Betons hinweist. 

Wo die Rauchgase bis an die Eisen vordringen konnten, wurden 
diese angegriffen, was sich durch Querschnittsverminderungen und 
Absprengungen des Betons äußerte. 

Schließlich sei noch auf Untersuchungen von Eisenbetonbrücken 
der schweizerischen Bundesbahnen hingewiesen, die in einem un
veröffentlichten Bericht von Bühler und Rühl zusammengestellt 
sind und wertvolle Beobachtungen mitteilen. 

Die Auswahl der Objekte sollte einen überblick gewähren über 
möglichst vielseitige Verwendungsarten des Eisenbetons. Es wurden 
untersucht Balken-, Rahmen-, Bogenbrücken; an Bausystemen : System 
Hennebiq ue, System Möller, allgemeines System,' Brücken ver
schiedener Belastungsart und Rauchgaseinwirkung verschiedenen Alters. 

Die Risse wurden zwecks Rostuntersuchung nur ausnahmsweise in 
die Tiefe verfolgt. Zum Teil wurden die Brückenflächen mit Sand
strahlgebläse abgespritzt. Hohle Stellen im Beton konnten durch den 
Klang beim Abklopfen festgestellt werden. 

Eine wesentliche Erleichterung zur Auffindung von Rissen ergab 
sich durch Anfeuchten der Betonflächen mit in Wasser aufgelöster 
Waschbläue. 

Ein großer Teil der von Perkuhn und Wörnle gemachten Beob
achtungen fand seine Bestätigung, und es wäre nur zu erwähnen, daß 
bei einer Betonmischung von etwa 1 : 5 (magerer als bei den anderen 
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Untersuchungen) Obz bis über 25 kg/qcm errechnet wurden an Stellen, 
wo keine Risse waren, während an RißsteIlen manchmal Obz bedeutend 
kleiner war. 

Von Ausführungsfehlern wäre zu erwähnen die Verwendung eines 
gleichmäßigen Korns (Gartenkies). Der daraus angefertigte Beton 
war porös und konnte nicht einmal angeschlagen werden, da sonst zu 
große Zerstörungen eingetreten wären. An verschiedenen Kiesnestern 
und porösen Stellen zeigten sich Wasserflecke unter der Fahrbahn. 

Über Witterungseinflüsse, Putzrisse, Luftrisse wird be
richtet, daß die Wetterseite sichtlich mehr gelitten hat, als die abge
wendete Seite. Dazu mag beigetragen haben, daß die Entwässerung der 
Fahrbahn über den Rand hinweg stattfand. 

Vorsatzbeton gab Anlaß zu zahlreichen Ausführungsmängeln. 
Er war porös und hat sich oftmals vom Trägerbeton losgelöst. An solchen 
Stellen traten Rostauftreibungen auf, die zur schalenförmigen Ab
sprengung führten. 

Interesse bieten Beobachtungen an einer 3 Jahre alten Bogen
brücke mit einer Spannweite von 19,3 m. Im Gewölbe sind nur einige 
Risse am Kämpfer aufgefunden worden. Die Fahrbahnträger und 
Decken waren unversehrt. Die Auskragung der Fahrbahnplatte aber 
war mit Rissen durchsetzt. Vermutlich war die Bewehrung in dem 
auskragenden Teil ungenügend. Gewölberücken und Draufsicht
flächen hatten einen Glattstrich von 1/2 bis P/2 cm, der sich fast 
überall vom Gewölbebeton losgelöst hatte. 

Rost fand sich an allen freiliegenden und porösen Stellen vom 
Scheitel nach den Kämpfern zu abnehmend vor. 

Betrachtet man die Ergebnisse der unter verschiedenen klimatischen 
Verhältnissen gemachten vorstehend beschriebenen Beobachtungen, 
so kann man sagen, daß zur Verhütung der Riß- und Rostgefahr die 
Anwendung der bisher bekannten Forschungsergebnisse genügt hätte. 
Weitaus die größte Zahl der Risse hat ihren Ursprung in mangelhafter 
handwerklicher Ausführung. 

Auch der Materialkenntnis wird nicht die nötige Sorgfalt gewidmet, 
Mischungen in nur einer Korngröße (Gartenkies) müssen poröse Gebilde 
mit großer Rostgefahr bilden. Vielfach sind Kieselsteine von 7 cm 
Größe gefunden worden. Liegen sie an Eisen an, so ist die Gefahr der 
Hohlraumbildung und des Rostes groß. 

Wenn die schweizer Beobachtungen mit beträchtlich viel weniger 
Rissen ebenso zuverlässig sind, wie die württembergischen, so würden 
die schweizer Ergebnisse für eine Herabsetzung des Mischungsverhält
nisses sprechen. Bei einem Verhältnis 1 : 5 (300 kg Zement auf 1 cbm 
Beton) sind nirgends Schwindrisse erwähnt, während sie bei 1 : 4 zahl
reich waren. 
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Die Profilierung und zweckmäßige Entwässerung der Bau
werke muß besonders beachtet werden. Eine unzweckmäßige Profi
lierung, die dazu führt, daß Regenwasser längs der Seitenwände in die 
Risse hineinlaufen kann, kann zu Rostbildungen führen. An Gesimsen 
und Brüstungen, welche die Formänderungen der Träger mitmachen, 
darf eine entsprechende Bewehrung nicht fehlen. 

Mit Vorsatzbeton muß vorsichtig gearbeitet werden, sonst 
schadet er. 

Das Bearbeiten von Beton durch Stocken darf nicht zur Ver
minderung der Einbettungstiefe der Eisen führen. 

Die Anordnung und Verteilung von Dehn ungsfugen, sowie dem 
Arbeitsvorgang bei einzelnen Bauwerksteilen muß besondere Beachtung 
geschenkt werden. 

Der Vorgang bei der Rostbildung ist im allgemeinen derart, 
daß die Rißstellen oder die porösen undichten Stellen als die Ein fall s -
pforten für den Rost anzusehen sind. Die Beobachtungen an den ver
schiedenen Bauwerken haben gezeigt, daß an der Rißstelle der Rost 
am stärksten ist und sich von da aus, immer schwächer werdend an den 
Vingseisen hinzieht. Wo eine größere Anzahl von Rissen nebeneinander 
sind, wird sich der starke Rost auf die ganze Länge der Eiseneinlagen 
ausbreiten. Erreicht der Rost eine bestimmte Stärke, so tritt eine 
Volumenvergrößerung des Eisens und als weitere Folge das Abspringen 
der die Eisen einhüllenden Betonlagen ein. Wo dieses Abspringen nicht 
möglich ist, entstehen netzförmige Risse. Allerdings können eine große 
Anzahl von netzförmigen Rissen auch auf die Verwendung von nicht 
raumbeständigen Bindemitteln oder auf unsachgemäßen Putz zurück
zuführen sein. 

Fragen wir uns, ob die beobachteten Risse- und Rostbildungen zu 
vermeiden gewesen wären, so lautet die Antwort, daß die beobachteten 
Risse zum größten Teil zu vermeiden waren. Ein Teil der Risse hätte 
durch entsprechende Bewehrung auf ein Mindestmaß zurückgeführt 
werden und den Zutritt rostbildender Substanzen verhindern können. 

Wo aber ein Kraftriß aufgetreten ist, wird ein Verkleistern durch 
Ausspritzen mit Zementmilch oder durch irgend ein anderes Verfahren 
nichts helfen. Diese Risse werden sich bei wiederholten Belastungen 
immer wieder öffnen. Deshalb muß beim Entwurf und bei der Ausfüh
rung schon darauf gesehen werden, daß alle diejenigen Fehler vermieden 
werden, die bei den besprochenen Beispielen zu Riß- und Rostbildungen 
geführt haben. 

Der re c h n e r i s c h e Nach weis einer bei der ungünstigsten Be
lastung auftretenden sehr kleinen Zugspannung im Beton allein 
schützt ebensowenig vor Riß- und Rostgefahr wie eine verstärkte über
wachung des Baues durch nicht genügend Sachkundige. 
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Eine gründliche Beherrschung der Eigenheiten des Materials 
und der Ergebnisse der wissenschaftlichen Forschung durch alle Betei
ligten bleibt die beste Voraussetzung für die Vermeidung aller be
sprochenen Fehlerquellen. 

J. Eisenbetonbalkenbrücken. 
In der Zeitschrift "Der Bauinge

nieur" ( Jahrgang 1920) ist eine eigen
artige Ausführung einer·Eisenbeton
balkenbrücke über die Bregenzer 
Ache beschrieben, die in Fig. 32 a 
und b dargestellt ist. Die Konstruk- _ 
tion der Fahrbahnhauptträger ist 
als Gerberscher Träger mit Ge
lenken durchgeführt. 

Im Folgenden soll der Entwurf 
der Brücke durchgearbeitet werden, 
unter der Annahme, daß in dem aus
geführten Beispiel vier Hauptträger 
vorhanden sind, einmal als kon
tinuierliche Träger, das andere 
Mal zum Vergleiche als Gerberträger . 
Es werden 4 Öffnungen mit einer 
Spannweite von je 28m und 3 Spann
weiten von je 22 m gewählt. 

1. Fall: Statische Untersuchung der 
kontinuierlichen Brückenträger • 

a) Berechnung der Fahrbahnplatte. 

Als Verkehrsbelastung wird 
eine Dampfstraßenwalze von 23 t und 
Menschengedränge von 400kgjq m auf 
dem übrigen Raum zugrunde gelegt. 

Für die Berechnung der Fahr
bahnplatte können wir die 10,0 t des 
Vorderrades der Dampfwalze der 
30 cm starken überschüttung wegen 
als gleichmäßig verteilte Belastung annehmen. Es ergibt sich sonach 

1,00 
p = 170.10,0 = 5,9 tim (siehe Fig.32c). 

I 
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tzz....---~~.6()._---~~u Die ständige Last berechnet sich bei 
einer angenommenen Plattenstärke von 
22 cm und einer 30 cm starken Fahr
bahnbefestigung zu 

g = 0,22 . 2,4 = 0,528 tim 
Fig.32b. Querschnitt durch die + 0,30 . 2,0 = 0,600 " 

Feldmitte; am Auflager. 1,128 tim. 
Mit Hilfe der Winklerschen Zahlen für Träger über 4 Stützen ergibt 
sich für die Endfelder: 

Mg = 0,080· g12 = 0,08. 1128· 1,7 2 = 260 mkg 
M p = 0,100· p12 = 0,10.5900.1,7 2 = 1710 " 

M max = 1970mkg. 

11 fo,ot 

, I 
, • I 

~fl--5,gtlm 
I , 

1,(J() 

~: ~,~~~~;7~li 1 ,\lWHI ~,~~,~:.~,:~m 
" , 

P". 6,5t ~ 6, S l 

HS 

I 

I 
~70.-J 

-~70 1, 70 1,70--. ~ /f,JZ!) ---: ..... ' 

Fig.32c. Fig. 32d. 

DerSpann ungsnachweisergibt: fürn= 10; d= 22cm; h'= 20cm; 
Fe = 10 0 11 = 9,5 cm 2 

X= nFe (_1+ 1/1+ 2b (h-a)) 
b r nFe 

= 10 9,5 .(_ 1 ;--2 100· 20) = 5 3 cm 
X 100 1 + V 1 + 10. 9,5 ' 

_ M .. _ 197000 -1135k I 2 
(Je - . - - gern 

Fe(h'-;) 9,5.(20-?k~) 
2M 2·197000 _ 40 7 k / 2 - , gcm. 

( 5,3) 5,3· 100· 20 - 3 
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Die Fahrbahnplatte wird durchgehend in einer Stärke von 22 cm 
durchgeführt. 

b) Berechnung der Hauptlängsträger. 

Die Ermittlung der Maximalmomente geschieht mit Hilfe der Ein
flußlinien, die mittels der Festpunktsmethode aus den Zustandslinien 1) 
erhalten werden. 

Fig.32d zeigt das Belastungsschema. Für den Fall, daß das Vorder
rad der Walze unmittelbar über dem Balken steht, ergibt sich die Last 
der beiden Hinterräder auf den Längsträger : 

H = 2 [05, 1,70 - 0,775] = 7 10 t 
, 1,70 " 

wenn man H als die Summe der Auflagerdrücl}e des links und rechts 
des Längsträgers stehenden Hinterrades ansieht. Die gleichmäßig ver
teilte Last p aus dem Menschengedränge von 400 kg/qm ergibt sich zu 

. ]} = 1,7.0,400 = 0,080 tim. 
Die maximalen Momente infolge der Verkehrsbelastung ergeben 

sich nun mit Hilfe der Einflußlinien wie folgt: 
Die Ermittlung der Festpunkte und der Zustandslinien ist in 

Fig. 33au. b dargestellt. Zur Bestimmung der Maximalmomente 
über den Stützen dienten die Einflußlinien Fig.33c-e. 

Es werden die g r ö ß t e n Mo m e n t e über der S t ü t zell : 

neg. M;:ax = - [10,0·2,25 + 7,1.2,1 + 1,0. (10,5 + 10,7 + 12,65)] 
= - 71,25 (73,00) tm. 

Jl pos. Mmax = + [10,0·0,7 + 7,1·0,7 + 1,0 + (2,5·3,55)] 
= + 18,02 mt. 

Die größten Momente über der Stütze III: 

m 4 neg. M max = - [10,0 . 2,70 + 7,1 . 2,65 + 1,0 (13,6 + 10,85 + 1 ,75)] 
=- 85,0 mt. 

pos. M:J:x = + [10,0·0,65 + 7,1 ·0,65 + 1,0· (2,6 + 2,0 + 5,05)] 
=+20,77 mt. 

Die größten Momente über der Stütze IV: 

neg. M;;;'x = - [10,0 . 2,35 + 7,1 . 2,35 + 1,0 (9,05 + 20,0 + 11,85)] 
= - 81,1 (82,3) mt. 

pos. M;;;'x = + [10,0 . 0,5 + 7,1 . 0,5 + 1,0 (1,1 + 1,8)] = + 11,45 int. 

Die Feldmomente ergeben mit Hilfe der Einflußlinien Fig. 32 f-h. 

1) s. Müller-Breslau, Die graph. Statik der Baukonstruktionen II. 1. 
2) Die eingeklammerten Endwerte stellen die nachträglich verbesserten Werte 

durch Berücksichtigung eines weiteren Feldes dar. 
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Max. Feldmomente in Mitte des ersten Feldes (Endfeld!) : 

pos. Mmax = +[10,0·4,40 + 7,1· 2,9 + 1,0· (13,95· 5,7 ·3,75)] = + 88,Omt. 

neg. Mmax = - [10,0·1,0 + 7,1·0,92 + 1,0· (3,9 + 2,45)] = - 22,89mt. 

Max. Feldmomente in Mitte des zweiten Feldes: 

pos. M max = +[10,0·3,8 + 7,1.2,6 + 1,0· (10,4 +5,4)] = + 72,3 (74,7) mt. 

neg. Mmax = - [10,0·1,10 + 7,1.1,1 + 1,0 (4,3·5,8 + 8,6)] = - 37,5mt. 

Max. Feldmomente im dritten Feld: 

pos.M max = + 10,0·4,6 + 7,1· 3,3 + 1,0(9,7 + 16,15)] = + 95,52 (97,25) mt. 

neg. Mmax = - [10,0·0,7 +7,1·0,7 + 1,0(2,5 +2,6 +5,3)]= -22,37mt. 

Max. Feldmomente im vierten Feld: 

pos. Mmax = +[10,0·4,5 +7,1·3,35 + 1,0(7,4 + 12,75 +2,6)] = + !H,55tm. 

neg.Mmax = - [10,0·1,2 +7,1.1,2 + 1,0· (4,6 + 5,9)] = - 31,03tm. 

Max. Momente im Querschnitt 4 des vierten Feldes: 

pos. Mffi&A = + [10,0·4,4+7,1·3,4+1,0(8,4.10,6)]= +87,15mt( +1,7) =88,85tm. 

neg.Mmax = -[10,0·0,9· 7,1·0,9 + 1,0(2,6 + 5,15)] = - 23,15mt. 

c) 
Stütze 

11 

d) 
Stütze 

111 
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e) 
Stütze 

IV I I I I 
.... i "": 1-1--~ I ':' 

2;1 !:Vf"--. I 1 
/ V 

"I' -r 
Fig. 33 c bis e. Einflußlinien für die Stützenmomente. 

f) 
Feldmitte "'---------:;;..jL~--~=-t--======~--t-----____i 
(Endfeld) 

g) H-Mf v-z,J5t 
Feldmitte " -0,778'1", flz-Q77St;", '" -t!77SVm 

(gr.Mittel- t======l-=======.f-:;:;=~~~~~~========-i 
feld) 

h) 
Quer

schnitt 
,,4" im 
4. Felde 

Fig. 33 f bis h. Einflußlinien für die Feldrnomente. 

Pro b 8 t, Vorlesungen über Eisenbeton. H. 18 
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Die Momente infolge gleichmäßig verteilter ruhender 
Las t wurden in Fig. 33 i für die Einheitsbelastung g = 1,0 tIm auf
getragen. Die größten Momente wurden dort in Bruchteilen von 
gl2 eingeschrieben. 

Die ruhende Belastung ergibt sieh aus Fig.33k 

Platte 22 cm st. 1,7 ·0,22· 2,4 = 0,900 tIm 
Steg 50/148 1,48·0,50·"2,4 = 1,780 " 
Beschotterung 1,7·0,20· 2,0 = 0,680 " 

g = 3,360 tjlfdm 

fu··r l = 22 O· M = (jl2 = 3,36· ~2,~_ = 2033 mt 
, . 8 8 " 

.. gl2 3,36. 28,02 
fur l = 28,0: M = -8 = ----8 = 329,5 mt. 

Fjg. 33 i. Momente für ständige Belastung. 

Die Quersehnittsbereehnung für die Mitte des Feldes 111 
ergibt sich wie folgt: Das Moment nach Fig. 33 i : 

M lII = _'l~ =3,36 . 282 = 125 0 mt 
y 21 21 ,. 

Das größte Moment infolge Verkehrsbelastung wurde ermittelt mit 

M 1Il • = 95,25 mt. 

Das größte Moment bei Ge sam t belastung ergibt sich demnach: 

M:::x = 12,50 + 95,25 = 220,25 mt = 220250 mkg. 

Der Spannungsnachweis wird für nebenstehenden Querschnitt 
geführt; es ist: 

B=170cm; d=22cm; F e =150cm2 ; n=10; h=162cm. 

Nach Gleichung (35), Seite 387, Bd. I ist: 

22 2 • 170 
2 + 10 . 162· 150 

22. 170 + 10.150 = 54,1 cm. x= 
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Das Trägheitsmoment des ideellen Querschl'l.itts: 

J n = 170· 54,P _ (170 -50) (54,1- 22)3 + 10.150.10792= 25105000cm4 
3 3 ' . 

Es werden dann: 
22025000·54,1 

(Jbd = 2· -25105000- = 47,5 kg(cm2, 

= 10. 22025000· 107,9 = 947 k ( 2 
(Je 25105000 g cm . 

Für die Mitte des Feldes I Vergibt sich; 

M 1V = _g~ = 3,36 . 22 2 = 88 00 
g 186 18 6 ' mt. , , 

M~v = .......... , . 91,55 " 

M 1V = 179,55 mt. 

Für den Querschnitt 4 des Feldes IV wird: 

fj2 3,36 . 22 2 

Mg = 156 = 15 6 = 104,00 mt, , , 
Mv = . . . . . . . . . . .. 87,15" 

M tot = 191,15 mt. 

~1,70---: 
I I 

Fig. 33k. 

Das größte Moment ergibt sich sonach im vierten Felde bei Querschnitt 4: 
M max = 191,15 mt. 

Unter Zugrundelegung desselben Querschnitts werden: 
_ 19115000 . 54,1 _ 2 

(Jbd - .25105000 - 41,2 kgJcm , 

= 19115000· 107,9 = 822 k Jc 2 
(Je 25105000 g m. 

Da die Eisenspannung zu niedrig ist, wählen wir Fe = 125 cm 2• Es 
wird dann: 

222 .170 + 10·162· 125 
2 

x = = 49,0 cm, 
22 . 170 + 10 . 125 

J n = 170.493 _ 120.273 + 10 • 125· 1032 = 21860000 cm4, 

3 3 
_ 19115000· 49,0 _ 2 

(Jbd - 21860000 - 42,8 kgJcm , 

_ 10· 19115000· 113 _ 2 
(Je - 21860000 - 988 kgjcm . 

Zur genauen Ermittlung des Verlaufs der größten Momente wurden 
noch in den beiden Feldern die Einflußlinien für vier Querschnitte 1, 2, 
4 und 5 außer den vorher bereits gezeichneten dargestellt. (Für das 

18* 
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erste und dritte Feld 1n Fig.34a-h.) Mit Hilfe des Belastungs
schemas wurden die in den Querschnitten 1, 2, 3, 4 und 5 entstehenden 

/11 Q{jersclm/II N 1" r=-= .... = .... =-=-==~--====----~ 
in Qversclmill" 2" 

größten Mo
mente berech-
net und in Fig. 

b 1'----
35a für alle 
Felder aufge
tragen. in (!versclmill" 1/" 

c 
Das Ergeb-

in {!verscllfllll,,5" nis dieser Be-
d ~====~~~~k-~~.~--~~~~========~==~ rechnungen ist 

e 

f 

g 

h 

in ~uerschnitt IJ 1" 
~ .... = .. _= ... _= . .==~_ .. _ ... _._ .. 

in QuerschmH N 2" 

. __ ._. J 

1-----====. ~.+- ---=lc-----... -=-j--=====-1 

in QuersclmiH JI q~) 

in Querschnitt" 5" 

Fig. 34 abis h. Einfiußlinien für die Momente in verschiedenen Querschnitten. 
(1. Feld: abis d; 3. Feld: e bis h.) 

in beistehender Zu sam me ns t ell u ng ersichtlich. Die ermittelten G r ö ß t
und Kleinstwerte der Momente sind hervorgehoben; die zeichnerische 
Zusammenstellung der Ergebnisse findet sich in Fig. 35 a und b. 

~l ~. ~ ~1 ~ 

~ 
I--~ol-----~-----~! 

Fig. 35 a. Größtmomente infolge Verkehrsbelastung. 

I __ -.-_ 

Fig. 35 b. Verlauf der Momente. 
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Zusammenstellung der Momente und Ermittlung der 
größten Momente. (Hierzu Fig. 34a u. b.) 

Erstes Feld (Endfeld) 

Feld·Qnerschnitt 1 I (Stütze) 1 _ 1 _____ 2 _ 1 3 _=4===+==6==+=== 

Verkehrs- pos. \ 0,0 \ + 60,05 i + 90,50 1+ 88,00 \ + 71,65\ + 33,20 \ 
moment rot neg. 0,0 - 7,13' 13,94 - 22,89 - 29,80 - 37,10 

g = 3,36 tim \ I 1 [ I ' 
Eige~;::~~~ts- I 0,0 i + 86,40 1+127,00 1 +124,30 1 + 7800 - 16,80 I 

Max. Größt I' 

Momente pos. 
Kleinst 1 

neg., 
I 

± 0,0 1+ 146,45 1 +217,öO 1+212,30 ! +149,65 1 + 16,40 I 

± 0,0 1 + 79,27 1 +1l3,06! +101,41 1+ 48,20 53,90 1 

Zweites Feld (kl. Mittelfeld 
Feld· Qnerschnitt 1 IJ (Stütze) : 1 I .. _ 2 1 ___ 3 _ 4 . _ 5 

Verkehrs- pos.! + 18,02 1+ 31,64 [ + 62,10 I + 74,70 : + 68,40 T+ 37-=,1=9 "i=1 =~= 
moment mt neg·l- 73,00 1- 43,80 1- 37,24 1- 37,50 1- 45,65 ! - 61,53 

g = 3,36 tim I i I I I 

Eigengewichts- -158,00 1- 50,80 ·1 + 17,13 1
1 + 36,30 1 + 11,10 I' 

moment I [ 

Max. Größt \ -139 98 
Momente pos. ' 

1 ' I 19,16 I + 79,23 I +111,00 + 79,50 -

Kleinstl_ 231 00 
neg. ' 94,60 \ - 20,11 \ - 1,20 1- 34,55 '-121,73 

Drittes Feld (gr. Mittelfeld) 
Feld-Querschnitt ! III (~tütze) 1 1 1 2 1 3 4 1 5 1 

Verkehrs- pos. I. + 20,77 1+ 37,95 1+ 82,20 1 + 97,25 1+ 81,631 + 38,72\ 
moment rot neg. I - 85,00 1- 30,30 1 - 23,95 1 - 22,37 I - 29,10 - 41,55 

E;:::'::~:: 1-177,20 1-- 2,69 [ + 98,50·1 +125,80 1+ 77,50 [- 43,00 
Max. Größt i. -156431 + 3526 1 +18070 1+22305 1 +159331- 428 I 
Momente pos. I ' , , I' , , I 

Kleinst 1 -262,20 1- 32,991 + 74,55 +103,431 + 48,60 1

1
- 84.55 

neg.! . 

Viertes Feld (Endfeld) 
Feld·Querschnitt : IV (Stütze) 1 i 2 i ~ : 4 5 I V (Stütze) 

Verkehrs- pos./ + 11,451 + 34,151 +. 72,60 1 + 91,55 1 + 88,85 .1 + 59,60 1 0,0 
moment rot neg. - 82,30 - 53,60 - 42,25 - 31,03 1- 23,15 - 11,18 0,0 

-Ei~en;~i~hts--1_232 00 1- 81,00 !. +-;5 50 I-~+ ;;;T+1~;;-I--+-~;I-~~ 
moment ' i' , I' , 

Max. GröBt 1-22055 46,8" -I- 98,10 +178,55 + ° 0 Momente pos.' u - , 

Klei;:~.1_314,30 -134,60 - 16,75 I + 55,97 + 80,65 1+ 65,42 =+ 0,0 



278 Eisenbetonbalkenbrücken. 

c) Bemessung der charakteristischen Querschnitte. 

Für das größte positive Moment in Querschnitt ,,3" des 
dritten Feldes: M max = + 223,05 mt. 

B = 170 cm, d = 22 cm, (Fe = 143,13 cm), 
h' = h - a = 170 - 9= 161 cm, n = 10, 

22 2 .170 
-2- + 10· 161 . 143,13 

X = -22-=-170 + 10.143,13 = 52,7 cm, 

J _ 170.57,73 _120.30,73 +10.125. 10832 = 2264000ücm4 
n - 3 3 ' , 

_ 22305000.52,7 _ 2 

°bd - -22640000- - 51,9 kgJcm , 

22305000· 108,3 2 
Oe = 10 . -2264000-0- = 1065 kgJcm . 

Da 0bd vorher zu groß wird, wird h = 175 cm 
gewählt. 

Ferner ist: 

B=170cm; d=22cm; Fe=143,l3cm2; 

F; = 31,81 cm2 ; n = 10. 

Nach Gleichung (31), Bd. I, ergibt sich unter 
Berücksichtigung des Betondruckq uer-

Fig.35c. schnittes im Steg und der Druckbeweh
rung (Fig.35c) 

(B-b)d + n(Fe+F~) 
x= b-----

- [- 1/1 [(B-b)d2+2n(F~a'+F.h')]'b]=47cm. 
I + / + [n Fe + (B - b) d + n F;J2 

Setzt man die Werte ein, so wird: 

170.473 120.253 
J n = -3-~- - --3-- + 1O·143,13·1142+ 10· 31· 81· 42 = 29196000cm4, 

0bd = ~~?~OQ~_._47,0 = 360 kg/cm 2 
29196000 ' , 

22305000· 114 
Oe = 10 . --29196~ÖOO- = 872 kgJcm 2• 

Mit Berücksichtigung der Betonzugspannungen wird 
nach Gleichung (32) Bd. I für n' = 0,5 und n = 7 
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Bd - bd + n' bh + nF. 
x = b (n' - 1) 

- (1 - VI - [Bd
2 

- (!~2;~:bJ~-!~:;~h~\-l~~ -~~ ) = 67,0 cm) 

J = 13f: _ _ (B - b) (x - d)3 + n' b (h - X)3 + F (h _ a _ X)2 
n 3 3 3' 

= 160.673 _ (160 - 50)· (67 - 22)3 + 0,5·50 (175 - 6'!1~ 

333 

+ 7 . 143,13 (175 - 9 - 67)2, J n = 32970000 cm4• 

_ M.~ _ 22305000·67,0 _ 54 k / 2 
I1bd - J - 32970000 - 4. , g cm , 

n 

6 = n. M· (h' -~ = 7. ~~~?~~OO. (166 - 67) = 469 kg/cm 2 
ez J n 32970000 : 

_ ,M (h - x) _ 05 22305000 (175 - 67) _ 366 k / 2 
6hz - n J -, 32970000 -, gcm. 

n 

Die errechnete Betonzugspannung von 36,6 kg/cm2 ergibt ungefähr 
eine einfache Sicherheit. Risse sind sonach rechnungsmäßig nicht zu 
erwarten. 

Für das größte Stützmoment über 
------~~~--~~ 

der Stütze IV ist M max = -314,30 m. 
Die Höhe des Querschnittes, die durch 

die V oute auf 230 cm verstärkt wird, genügt 
nicht. Deshalb wird noch eine Verstärkung 
des Steges durch eine Platte in nebenstehen
der Weise (Fig. 35d) angeordnet. 

Es wird dann nach Gleichung (31), Bd. I: 

(B - b) d + n (F~ + F.) 
X= b -

Fe'~ 19,2I/cmt 
!.....---1,70--

Fig. 35d. 

_ (_ 1 + 1/1 + [ (B=~1.~_+2n(F; a' +F.h'] b) = 61 2 cm 
V (nF. + (B - b) d +.nFe)2 " 

170.6123 120.4123 
J = -~ - ~---'- + 10 . 143· 13· 159· 82 + 10· 1924.55 i 2 

n 3 3 ' , 

= 47180000 cm4, 

_ 31430000·61,2 _ I 2 

abd- 47188000 -40,8kg,cm, 

_ 0.31430000. 159,8 _ 064 k / 2 
a. - 1 47188000 - 1. . gem, 
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Der Querschnitt (Fig. 35e) über der dritten Stütze hat 
Mmax = - 262,20 mt aufzunehmen. 

6 M 6·26220000 r: 
Fe = -~-~--- = ~------- = 118,i> cm 

5 h' . (Je 5 . 221 . 1200 . 

Nach Gleichung (33), Bd. I, wird: 

_ ~~20 +}~118 _ ( 1 /~i0:2-62 + 2 ·10 .118·221)·50 ) 
x- 50 1 + r + (11800 + 2400)2 , 

= 53,7 cm, 

170.53,73 120.33,73 8 67 32 _ 402'0000 4 - --- + 10·11 . I) . - ;) cm 
3 3 ' 

26220000·53,7 _ r: 2 
40250000- - 30,0 kg/cm , 

(J = 10. 2622000~.1~~~ = 1090 kg/cm 2 
e 40250000 . 

Der Querschnitt über der zweiten Stütze erhält für 
Mmax = - 231,00 mt und denselben Betonquerschnitt wie oben, 

Fig. 35e. 

emen Eisenquerschnitt : 

F - 6·23100000 _ 1O~ 2 
e - 5. 221 . 1200 - 0 cm . 

Beim Voutenanfang links von Stütze 111 
berechnet man für M = -84 mt bei einer Höhe 
h = 150 cm und b = 50 cm einen Eisenquer
schnitt oben Fe = 63,62 cm2. 

In dersei ben Weise, wie es für das d r i t t e 
Feld vorstehend gezeigt wurde, erfolgte die Be
rechnung für die anderen Felder. Entsprechend 
den Momenten wurden die Querschnitte für Be
ton und Eisen verringert. 

d) Ermittlung der Querkraftlinie für das dritte Feld. 

Ermittlung der Einflußlinie für die Querkraft: 
Die Querkraft Q setzt sich zusammen aus der Querkraft D für den 

einfachen, frei aufliegenden Balken und einem Zusatzglied. 

Q = D + M r i~ = 0 +~r - -,:1~ ., 
.llfr und Mt werden mit ihrem Vorzeichen eingesetzt. Ist J.}[t> M r 

(Fig.3Ga), so wird (Mr - MI) negativ und dementsprechend Q> O. 
Ist M r > Mi, sO wird die Zusatzquerkraft aus dem Restmoment 
positiv. 
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In nachstehender Zusammenstellung ermitteln wir nun die Werte 

~I und ~' und mit der Differenz beider Werte die zu Q hinzukom

menden Zusatzkräfte. Wir entnehmen dabei die Werte für MI aus 
Fig. 32c und diejenigen für M, aus Fig.32d. 

G 

p 
~----~----l ----------~ 

:.,: E __ a..:_ -_ "'..l""'" ;,.._ -_ --r- _- _- _- _--=-b_ -_ -_ -_ -_ -_ -_ -_ ""'''~l_ ~) 
<:: 

~ ___ -_-..f-d_-4I'1._R-_M_r_-M_l_...JV-) 
(+)1 ~ 

~ ,1 
11 

I~ ___ -++- ~I~ 
Cl.. 

I 
_'i. 

Fig. 36a. 

Im 3. :Feld ergeben sich für 1 = 28,0 m: 

===L=a=st=st=el=lu=n~g==~I=St=ü=tz=e=II=I~I=====1 2 I 4 I 5 I Stütze IV 
--~--l----- I~==~~ 

MI = Mom. über 
Stütze III 

M, = Mom. über 
Stütze IV 

0,00 -2,00 -2,70 -2,55 -1,82 I -0,85 0,00 
I 

0,00 -0,63 -1,51 -2,20 -2,34 I -1,76 0,00 

0,00 -0,072 -0,098 -0,091 -0,065 -0,030 0,00 

0,00 -0,023 -0,054 -0,079 -0,084 -0,063 0,00 

0,00 I +0,049 +0,044 i +0,012 -0,019 -0,033 0,00 

In derselben Weise werden die Werte ~r-i1l!! auch für die anderen 
Felder gebildet. 

In Fig. 36 b ist die Einflußlinie für Q für Querschnitte innerhalb des 
3. Feldes aufgetragen. 
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Mit Hilfe des Belastungsschemas ergeben sich nachstehende Größt
werte für die Querkräfte. 

Für den Querschnitt rechts der Stütze 111 (Fig.36b) 
+ Qmax = + [10·1,0 + 7,1 . 0,94 + 1,0 (0,89 + 0,84 + 0,79 + 0,735+ 

+ 0,675 + 0,62 + 0,55 + 1,565 + 0,68) + 0,72] = + 25,43 t. 
- Qmax = - [10·0,095 + 7,1·0,094+ 1,0(0,3 +0,34) +0,25] = - 2,51 t. 

Für Querschnitt ,,1": 
+ Qmax = + [10 . 0,88 + 7,1 . 0,78 + 1,0 (0,72 + 0,665 + 0,61 + 0,54 + 

+ 1,23 + 0,92 + 0,72)] = + 19,745 t. 
- Qmax = - [10·0,095 + 7,1· 0,094 + 1,0 (0,3 + 0,34 + 0,25 + 0,18)] = 

= -2,69t. 
}'ür Querschnitt ,,2": 

+ Qmax = + [10·0,71 +7,1.0,593+1,0(1,4+ 1,21 +0,72)] = +14,63t. 
- Qmax = - [10·0,29 + 7,1 . 0,185 + 1,0 (0,29 + 0,94 + 0,25)] = 

= - 5,69 t. 
Für Querschnitt ,,3": 

+ Qmax = + [10.0,513 + 7,1 . 0,39 + 1,0 (1,165 + 0,72)] = + 9,785 t. 
- Qmax = - [10· 0,485 + 7,1·0,37 + 1,0(1,06+0,94 + 0,25)] = - 9,73 t. 

Für Querschnitt ,,4": 
+ Qmax = + [10·0,31 + 7,1 . 0,196 + 1,0 (0,304 + 0,72)] = + 5,514 t. 
- Qmax = -[10· 0,69 + 7,1· 0,575 + 1,0 (1,33 + 1,14 + 0,94 + 0,25)] = 

= - 14,64 t. 
Für Querschnitt ,,5": 

+ Qmax = + [10.0,125 + 7,1· 0,045 + 1,0 (0,015 + 0,72)] = + 2,305 t. 
- Qmax = - [10.0,87 + 7,1 . 0,77 + 1,0 (0,71 + 0,65 + 0,59 + 0,52 + 

+ 1,17 + 0,87 + 0,94 + 0,25)] = - 19,86 t. 

Für dcn Querschnitt links der Stütze IV: 

+ Qmax = + [10·0,075 + 7,1. 0,075 + 1,0 (0,182 + 0,325)] = + 1,787t. 
- Qmax = - [10.1,0 + 7,1 . 0,925 + 1,0(1,71 + 1,49 + 1,25 + 0,99 

+ 1,02 + 0,64 + 0,94 + 0,25)] = - 24,85 t. 

Die Querkräfte infolge des Eigengewichtes: 
Für den Querschnitt rechts der Stütze 111 wird: 

o = ~ = 3,36 . 28,0 = 47 ° t 
2 2 " 

M r = 3,36 (- 69,0) = - 232,0 mt (siehe Fig. 33 i), 
MI = 3,36 (- 52,8) = - 177,2 mt 

M r -1Jl1 M -MI -=558mt· ----
r "l 

Qg = 47,0 + (-2,0) = 45,0 t. 

~~~ = - 1 99 Do' - 2 ° 28 ' - " 
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Die Querkraftlinie für totale Belastung im 3. Felde ist in 
Fig. 36c eingetragen, durch einfache Addition der Querkräfte für 
Eigengewicht und derjenigen aus der Verkehrsbelastung. 

e) Berechnung der Schubspannungen und der schrägen Eisen. 

Q 

T
max = ( b . h' _ • ~ )' 

somit wird am linken Auflager: 
_ 70430 _ 2 

TIII - ( 50) - 6,9 kgjcm , 
50· 221--

. 3 

Fig. 36 b. Einflußlini für die 
Querkräfte im 3. Feld. 

Fig. 36 c. Querkräftc im 
3. 'eId bei . am belastung. 

am rechten Auflager: 
73850 

TIV = ( 50) = 7,24 kgjqcm. 
50· 221- -

3 

Rechnet man die Schubspannungen mit dem vorher ermittelten x, so ist 
Q 

Tmax = - ( ) . 
b· h' - ~ 

3 
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Am linken Auflager (Querschnitt Fig. 35d mit x = 61,2 cm): 
70430 2 

TIn = --- ---- = 7,04 kg/cm , 
50. 230 _ 9 _ 61,2 

3 
am rechten Auflager (Querschnitt Fig. '35d mit x = 53,7 cm) 

_ 73850 _ 2 

TIV - ( 537 - 7,28 kg/cm . 
50· 230 - 9 - -t-) 

Man ersieht hieraus, daß man mit M = ~ den genauen Werten recht 
nahekommende Ergebnisse erzielt. 3 

Da für die Schubspannung das Maß von 4,5 kg/cm2 als zulässig an
genommen wird, so sind die aus den Schubkräften entstehenden schrägen 
Zugspannungen durch Eisen aufzunehmen. Die schräge Zugkraft be
rechnet sich 

Z = -~ ; hZD = h' - ~. 
hZD ' y2 3 

Für h = 175 cm ergibt sich hZD = 175 -'9 - 5: ~ 148 cm. 

Am linken Trägerteil ist (Fig.36c) 
70430·1590 

Qm = 2 = 56000000 kg. 

Am rechten Trägerteil : 

73850·1680 
QIV = 2 = 62000000 kg. 

Es wird demnach: 
56000000 

Znr = ------=- = 267000 kg, 
148· y2 

62000000 
ZIV = ----_ = 296000kg. 

148· 1/2 
Der in dem ausgeführten Entwurf vorhandene Querschnitt der 

schrägen Eisen (15 & 26; Fe = 79,6.5 cm2) würde zur Aufnahme der 
schiefen Hauptzugspannungen nicht genügen, wenn die gesamten Schub
kräfte dem Eisen übertragen werden. Bei einer als zulässig ange
nommenen Schubspannung von T = 4,5 kgjcm2 ist die Querkraft Qb, bei 
der diese erreicht werden: Qb = Tzul. 6 hZD = 4,5·50· 148 = 33000 kg. 

Zieht man Qb von den gesamten Querkräften ab, so erhält man: 
(70430 - 33300) 840 

eQm = 2 = 15600000 kg (rechter Trägerteil), 

Q (73850-33300) 925 
e IV = 2 = 18750000 kg (linker Trägerteil). 
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Daraus ergeben sich die Mittelkräfte der schiefen Zugkräfte : 

15600000 74500 
ZUI = --,/- = 74500 kg; lIla. = 79 6~ = 935 kgJcm2, 

148· r2 , ~ 

89500 
IVO. = 79,65 = 1123 kgJcm2• 

In diesem Falle genügen die vorhandenen schrägen Eisen. Hierzu 
kommen noch kräftige Bügel, die den Widerstand gegen Schub ver
größern. 

I) Ermittlung der Stützendrücb. 

Die Stützendrücke setzen sich zusammen aus den Auflagerdrücken 
der zwei einfachen Balken und den Zusätzen, herrührend von den 
Stützenmomenten (ähnlich wie bei den Querkräften) : 

C _ C M'-l - M, M'+l - M, 
, - 0' + ---l-- + --l--- . 

, '+1 

Aus den Fig.33c-a werden die Stützenmomente zusammengetragen 
und daraus die einzelnen Zusatzglieder berechnet. 

Die mit Hilfe des Belastungsschemas aus der Einflußlinie in Fig. 36d 
ermittelten Größtwerte der Stützendrücke für das z'\\'eite und dritte 
Feld sind in beifolgender Zusammenstellung enthalten. 

__ I 
Zweites Feld 

Feldquer.chnitt _J_ 2 3 4 5 

MI' 0,00 I 0,00 0,00 0,00 0,00 

M II -1,28 -1,90 -1,92 -1,30 -0,62 

M nI -0,52 -1,08 -1,42 -1,55 -1,19 

M Iy +0,20 +0,42 +0,48 +0,50 +0,36 

My. 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 

MI - M II • +1,28 +1,90 +1,92 +1,30 +0,62 

MI - M II (l1 = 22) . 
l1 

+0,058 +0,086 +0,087 +0,059 +0,028 

M II - M m -0,76 -0,82 -0,50 +0,25 +0,57 

M II - MIl! (l2 = 22) 
l2 

-0,035 -0,037 -0,023 +0,01l +0,026 

M m - M lY -0,72 -1,50 -1,90 -2,05 -1,55 

M~n - M lY (la = 28) 
la 

-0,026 -0,054 -0,068 -0,073 -0,056 

M IV - My. +0,20 +0,42 +0,48 +0,50 +0,36 

M Iv - M V(Z4=22) • 
l, 

+0,009 +0,019 +0,022 +0,023 +0,016 
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Drittes Feld 
Feldquerschnitt 

I 2 3 4, 5 
::= ---- --- - - - - -- --

MI 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 

111n . + 0,52 + 0,73 +0,68 +0,47 +0,21 

M llI -2,00 - 2,75 -2,55 -1,82 -0,85 

M Iv -0,63 -1,51 -2,20 -2,34 - 1,76 

Mv· 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 

M I - M ll · - 0,52 -0,73 -0,68 -0,47 -0,21 

M I - Mn -0,024 - 0,033 -0,031 -0,021 -0,010 --- ll--

M n - M lll +2,52 + 3,48 +3,23 +2,29 +1,06 

M ll - M lll +0,115 +0,158 +0,147 +0,104 +0,048 
lz 

M lll - MIr -1,37 - 1,24 -0,35 -0,52 -0,91 

M lll - MIr - 0,049 -0,044 -0,012 - 0,019 -0,033 
l3 

M IV - My -0,63 -1,51 -2,20 -2,34 -1,76 

M Iy - My 
-0,029 -0,069 -0,100 -0,106 -0,080 

l, 

I IV ___ _ 

Fig.36d. 

Für die dritte Stütze wird: 

Gm = ~IIl + M u - M m + M IV - M UI • 
12 13 

Für Stütze III (Fig. 36d) wird der maximale Stützendruck 
infolge Verkehrsbelastung: 

pos. Gmax = + [10,0 . 1,015 + 7,1 . 1,00 + 1,0· (1,982 + 1,83 + 1,60 + 
+ 1,91 + 1,64·0,514 + 1,915 + 1,712 + 2,020 + 1,98)] 
= + 34,353 t . 

neg. Gmax = -[10,0 · 0,147 + 7,1 . 0,146 + 1,0· (1,05 + 1,29)] = 4,85 t. 

v 
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Die Stützendrücke infolge Eigengewicht ergeben sich ähn
lich für g = 3,36 tim z. B. bei Stütze IlI: 

12 + 13 llIII - M IlI M IV - Mm C g = g . -- -. + --- - - ----. + - ---:--
2 12 13 

C = 336. E2,0 _:+_28,~ + (- 47,0) - (- 52,8) + 
, 2 22,0 

+ (- 69,0) - (-=-_~,8) = 84043 t 
28,0 ,. 

Die Größtwerte der Stützendrücke bei Totalbelastung 
ergeben sich für alle 5 Stützen auf demselben Wege wie folgt: 

Stütze I: CI = + 20,805 + 34,86 = 55,665 ~ 56,0 t. 

Stütze 1I: CII = + 32,774 + 75,876 = 108,650 '" 109,0 t. 

Stü tze HI: Cm = + 34,353 + 84,043 = 118,396 ~ 118,5 t. 

Stütze IV: CIV = + 34,03 + 87,361 = 121,391 ~ 121,5 t. 

Stütze V: Cv = + 20,630 + 33,860 = 54,490 ~ 54,5 t. 

2. Fall. Berechnung der Balkenbrücke als Gerberträger. 
Zum Vergleich möge hier die im vorhergehenden als durchlaufender 

Träger behandelte Balkenbriicke nachstehend als statisch bestim m te 

........- Ti Ir , E 

~~O~ !~o -':~o~- -:5,O~- 12,O -~j,o: -
I' • , " 8,0 0<- 12,0 -" 40 , ' 

~ . 
'<--22,0 - 22,0 - 22,0 - 22,0 . --uo . Z2,0 

Fig. 37 a. 

Konstruktion, als Gerberträger, betrachtet werden, WIe sie aus
geführt wurde (Fig. 37 a). 

Die Eigengewichts- und Verkehrslasten sind dieselben wie 
im Fall 1. 

Wir betrachten den mittleren Kragträger von 22,0 m Spannweite 
mit den 5 m bzw. 8 mausladenden Kragarmen und den 12,0 m weiten 
beiderseits eingehängten, frei aufliegenden Trägern. 

Vorerst zeichnen wir in bekannter Weise die Einflußlinien für 
die Momente und Querkräfte einiger charakteristischer Querschnitte 
(Fig.37b-g). Die Einflußlinien erhält man wie beim frei aufliegenden 
Träger, indem die schrägen geraden jeweils bis zum Schnitt verlängert 
werden. 
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a) Ermittlung der Momente. 
Infolge der ständigen, gleichmäßig verteilten Last g = 3,36 tjlfdm erhält 

man den Auflagerdruck der eingehängten Träger (l = 12,0 m) (Fig. 37 h). 

K I = K 2 = g~ l = 3,3~·E = 20,16 t. 

Fig. 37 b bis h. Einflußlinien für den Gerberträger. 
b bis e = Momente. f = Stützendrücke. g = Querkräfte. 

Momente über der Stütze A: 
336.502 

}JtIA = -' 2--'- + 20,16. 5,0 = - 142,80 mt. 

Momente über der Stütze B: 

MB = 3,36; 8,0 2 + 20,16.8,0 = -268,78 mt. 
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Momen t der frei aufliegendenTräger i nTrägermitte (l=22,Om). 

M = g l2 = 3,36· 22,02 / 

8 8 _/.//// 
= + 203,27 mt. __ 

Moment der eingehängten 
Träger in Trägermitte 

... / 

... 'A .... 
/ ... 

/ g - J,36 t;;, ............. 

(l = 12,0 m) ~ I'A B ~ 

Wl = fl~ = 3,36 . 12,02 

8 8 

- 5,0 ~---22,O-_-..;.' _ 8,O 

Fig. 37 i. 

=+60,5 mt. 

Das Moment in Mitte des Kragträgers ergibt sich wie folgt: 

M3 = M A + MB-MA _ Wl = (-142,8) + (- 268,78) - (-142,80) 
2 2 

- (+203,37) = - 2,52 mt. 

Wir erhalten diesen Wert auch aus der Einflußlinie für den Quer
schnitt in Kragträgermitte: 

M 3 = 3,36. [( + 22,0~ 5,5) + (_17 '22,5) + (20 '24,0)] = _ 2,52 mt. 

Die Momentenlinie für diese Belastung ist in Fig. 38 a aufgetragen. 

~ J,Om -

Fig. 3 a. Größtmom nte 
inlolge ständiger La t . 

Fig. 38 b. Größtmomente infolge Verkehrsbela.'3tung. 

Momente infolge der Verkehrsbelastung. 

Mit Hilfe des Belastungsschemas erhalten wir nachstehend die 
Größtwerte für die Momente, die in Fig. 38 b aufgetragen sind. 

Probst, Vorlesungen über Eisenbeton. H. 19 
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QuerRchnitt in Trägermitte (Fig. :nb). 

pos. vMmax = + [10,0·5,50+- 7,1· 4,1 + 1,0· (9,6.18,0)] =j- 111,7 mt. 
neg. vMrnax = - [10,0·4,0 + 7,1· 3,0 + 1,0· (17,2 + 14,0) = - 92,5 mt. 

Querschnitt ,,2". (Fig. 37c, ausgezogene Linie!) 

pos. vMrnax = + [10,0·4,89 + 7,1 . 4,00 + 1,0·24,8)) = + 102,10 mt. 
neg .• M rnax = + [10,0·3,33 + 7,1 . 2,60 + 1,0. (10,65 + 16,62)] 

= - 79,03 mt. 

Querschnitt ,,4". (Fig. 37c, strichpunktierte Linie!) 

pos. vMrnax = + [10,0·4,89 + 7,1.4,00 + 1,0· 24,8)] = +102,10 mt. 
neg. vMrnax = - [10,0.5,33 + 7,1· 4,15 +1,0. (22,8 +9,45)] =-1l5,00mt. 

Ähnlich werden bestimmt in: 

Querschnitt ,,1" (Fig.37d) 

pos. vMmax = + 63,02 mt. 
neg. vMmax = - 87,02 mt. 

Querschnitt ,,5" (Fig. 37d) 

pos. vMrnax = + 63,02 mt. 
neg. vMrnax = - 135,57 mt. 

in Querschnitt über der Stütze A (Fig.37e, ausgezogene Linie). 

neg. vMrnax = - 9334 mt, 

in Querschnitt über der Stütze B (Fig.37e, ausgezogene Linie) 

neg. vMrnax = - 158,5 mt, 

Querschnitt in Mitte des linken Kragarmes (Fig.37e, 
strichpunktierte Linie) 

neg. vMmax = - 43,97 mt, 

Querschnitt des rechten Kragarmes (Fig. 371', 
strich punktierte Linie) 

neg. vMmax = - 73,45 mt, 

in Querschnitt ,,3" in Mitte des eingehängten Trägers 
(Fig. 37 g, links) 

pos. vMrnax = + 47,28 mt, 

Q uerseh ni tt ,,2" des eingehängten Trägers 
(Fig. 37 g, rechts, ausgezogene Linie) 

pos. vMmax = + 44,28 mt, 

Querschnitt ,,1" des eingehängten Trägers 
(Fig. 37 g, rechts, strichpunktierte Linie) 

pos. vM rnax = + 27,66 mt. 
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b) Ermittlung dl'f QUl'fkräftl'. 

Infolge der s t ä n di gen Last g ~ 3,36 tim 
rechts der Stütze A: 

Q,4 = fL".J. = 3,36· 22,0 = 3 96 
r 2 2 + 6, t, 

links der Stütze A: 

Q1 = Xl - g . a = 20,16 + 3,36· 5,0 = - 36,96 t; 

links de,r Stütze B: 

Q: = Q: = - 36,96 t, 

rechts der Stütze B: 

Q~ = X 2 + g. b = 20,16 + 3,36·8,0 = + 47,04 t. 

Für die Verkehrsbe1astung ermitteln wir die Querkräfte mit 
Hilfe der in Fig. 37 h gezeichneten Einflußlinien für Querschnitte 
innerhalb der Stützen A und B wie folgt: 

Querschnitt rechts der Stütze A: 
pos. "Qmax = + [10,0· 1,0 + 7,1 . 0,87 + 1,0. (2,81 + 2,48 + 1,34)] 

= + 22,81 t. 
neg. vQmax = - [10,0.0,364 + 7,1 . 0,28 + 1,0.1,54)] = - 7,17 t. 

Die in ähnlicher Weise ermittelten Querkräfte sind in Fig. 8b 
eingetragen. 

Ermittlung der Größtwerte der Stützendrücke. 

Infolge ständiger Last: 
Stütze A: 

( 22 12) GA = g. 2' + 5,0 + 2' = 3,36·22,0 = 73,92 t. 

Stütze B: 

( 22 12) GB = g. 2' + 8 + 2' = 3,36·25,0 = 84,00 t. 

Infolge der Verkehrslast: 
Stütze A (Fig.37f, ausgezogene Linie): 

pos. GAmax = + [10,0.1,227 + 7,1 . 1,11 + 1,0. (2,92 + 2,96 + 2,76 
+ 2,78 + 1,62)] = + 33,20 t. 

neg. GAmax = - [10,0·0,364 + 7,1·0,28 + 1,0.1,54)] = - 7,17 t. 

Stütze B (Fig.37f, strichpunktierte Linie): 

pos. CBmax = + [10,0· 1,364 + 7,1 . 1,23 + 1,0· (3,28 + 2,68 + 3,12 
+ 1,62 + 2,78 + 1,62)] = + 37,48 t. 

neg. GBmax = - [10,0·0,227 + 7,1 . 0,18 + 1,0· 0,78)J = - 4,54 t. 

19* 
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Größtwerte der Stützendrücke bei Totalbelastung. 
Stühc A: 

pos. Cmax = 73,92 + 33,20 = 107,12 ~ 107,5 t. 
Stütze B: 

pos. Cmax = 84,00 + 37,48 = 121,48 ~ 121,5 t. 
, , 

Fig. 38 c. Querkräfte infolgc ständiger 
Last. 

Fig. 38d. Größte Querkräfte infolge 
Verkehrsbelastung. 

c) Bemessung charakterischer Querschnitte und Spannungsnachweise. 

Querschnitt in der Nähe der Trägermitte mit dem größten 
positiven Moment. 

Wir legen der Berechnung ein positives Moment zugrunde, das 
rund dem Größtmoment aus der Verkehrsbelastung gleichkommt, da 
das Moment infolge ständiger Last nahezu gleich Null wird (siehe 
Fig. 38b): 

pos. Mmax = 111,7 ;'-:i 112 mt. 

6· M 6· 11200000 ". 2 
F. = 5. h'-'-o- = 5.1624. 1200 = 69 gewahlt. Fe = 76,97 cm . . , 

Für den nebenstehenden Querschnitt (Fig. 38e) ergibt sich: 

222 .170 -- - -+ 10 . 1624· 7697 
2 " 

x = 22. 170 + 10 . 76,!f7- = 36,9 cm. 

J = 170.36,93 _120.14,93 + 10 . 76 79.12552 = 14808000 cm4 • 
n 3 3 " 

_ 11200000· 36,9 _ 2 

0bd - 14808000 - 27,9 kg/cm . 

= 10. 11200000· (162,4 - 36,9) = 950 k Icm2. 
a. 14808000 g 
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Für das negative Moment: 

neg. M max = (-2,52) + (-92,50) = - 95,02 mt 

ist F - ~~9502000 _ 2" 
• - 5 164. 1200 - 63,62 cm gewahlt. 

Es wird nach Fig. 38 f 

10·63,62 ( 1/ 2.164.50) 
x = -----w--- - 1 + Y 1 + 10. 63,62 / = 53,1 cm. 

50· 53 P 
Jn = 3' + 10·63,62. 110,92 = 10300000 cm4 • 

9502000· 53,1 
°bd = 10300000 = 49,1 kgjcm 2• 

o. = 10. 9502~00 ~10,9 = 1020 kg/cm2 
10300000 . 

1,70----

Fig. 38 {'. Fig.38f. 

Unter Berücksichtigung der Druckbewehrung erhalten wir 
nachstehende Spannungen: 

x - '",_-"Jl!.!j- F~(_1 +1/1 + ~~[F~a' -t Fe (h - an)' =43 9cm 
- b n· (Fe + F;)2 ,. 

J" = 50· :3,\33 + 10. 63.2.100,12 + 10.76,97.36,32 = 11593000 cm4• 

_ 9502000·43,9 _ 3~ 1 k j 2 
0bd - 11593000 - I, g cm . 

= 10. 9502000· (164 - 43,9) = 985 k j 2 
Oe. 11593000 g cm . 

= 10. 9502000 . (,!~,~ - 7,6) = 293 k , . 2 
O.d 11593000 g cm . 

Wir sehen daraus, daß die Druckbewehrung nicht wirtschaftlich ist, 
da Oed sehr gering ist. Durch einen entsprechend besseren Beton mit 
höherer Festigkeit wird die Druckbewehrung entbehrlich. 
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Querschnitt über der Stütze B mit dem größten negativen 
Moment. 

neg. M max = (- 268,78) + (- 158,50) = - 427,28 mt. 

Für nebenstehenden Querschnitt (Fig. 38 g) wird: 

10· 206,73 ( 1/r------2-:-Üo. 221 ) 
x =-170---,-- 1 + , 1 + 10.206,73 = 62,1 cm. 

170·6213 
J n = --3-'-- + 10.206,73.158,92 = 65700000 cm 4 • 

0bd = _~272800~_62,l = 404 kg/cm 2 

65700000 ',' 

10·42728000· (221 - 26,1) 
Ge = - = 1030 kgjcm2 • 

65700000 
..,-- ~70 

~J 

Fig.38g. Fig.38h. Fig. 38 i. 

N 

'" 

Im Querschnitt beim Anschluß an die Voute 6,0 m links 
der Stütze B ergibt sich aus Fig. 38a und bein 

neg. Moment M max = (- 75,00) + (-] 23,00) = - 198,0 mt. 

Für nebenstehenden Querschnitt (Fig. 38b) wird mit Berücksichti
gung der Druckbewehrung: 

10 . (143,13 + 76,97) 
x =------

50 

( - 1 + V; + ~-·-I3?ii~~~9:i;~;6 : ;:~~~~ . TB!) ) . x = 63,0 cm. 

:J0·633 
J n = -_:f + 10.143,13.982 + 103 .76,97 . .).),42 = 20270000cm4 • 

19800000·63,0 _ ., 
0/,,/ = 20270000--- = 61,;) kg/Clll-. 

0, .. = 10. 19800000 ____ (~61,~) = 960 kg/cm 2 
. 20270000 . .' . . 
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Der Querschnitt kann ein negatives Moment bis zu -150,0 mt 
aufnehmen, ohne daß die Betonbeanspruchung zu hoch wird (ab = 49,0 kg 
für M = -150 mt). Dics ist der Fall bis zu einem Abstand von 7,80 m 
von der Stütze B. Bei der Stütze A bleibt das negative Ge3amt
moment, wie Fig. 38a und b zeigt, immer innerhalb dieses Wertes. 
In dem aUl'geführten Entwurf wurde von 7,80 - 6,00 m links von B 
der Betondruckquerschnitt durch eine Spiralbewehrung verstärkt, die 
in neuerer Zeit von versC)hiedenen Fachleuten abgelehnt wird. 

,. 
/ J,,16 

~ 

Fig. 39 a. Ausbildung eines kontinuierlichen Hauptträgers. 

Für den oben betrachteten Fall wird: 

(h:-:;) .~ Fi 0,,,, ode, 

. M 19800000 2 Ft = -------- = ------- -~----- = 3805 cm . 
(hf _ X) a 40 (162 - 32) 

2 zu!. 

FR = (50 - 4) . (63 - 3) = 2760 cm 2 

n· F~ = 10·57,73 = 577,3 

3337,3 cm2 • 

Wählen wir eme Spirale von 4 mm 0 mit 5 cm Ganghöhe, 
so ist: 

100 
f~ = r.: ·2 (0,46 + 0,60) . 0,126 = .5,34 cm 2 

o 
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und demnach: 
M 

Gm = -------- . , Fi = F K -1- n . F; + 2 n . t; 
(hf - -~): Fi 

= 2760 + 577,3 + 20.5,34 = 3444,1 cm 2• 

19800000 _ 2 

Gm = -(162 -='-32) : 3444,1 - 44,2 kgjcm . 

Die mittlere Druckspannung 0m bleibt in den zulässigen Gre!lzen 

Querschnitt in Mitte des eingehängten Trägers. 

Das positive Moment infolge Gesamtbelastung ist nach Fig. 38a und b 

M max = 60,5 + 47,28 = 107,78 mt. 

Für nebenstehenden Querschnitt (Fig. 38i) wird nach Gleichung (33) 
Bd. I: 

X= 
(B - b) . d -1- n· Fe 

b 

_(_ 1 1/-1 -aB - b):d2 + 2n· F~h=a)f.-d) = 32 8 cm. 
+ + [n·Fe +(B-b)·dJ2 ' 

170.3283 1203 .1083 

J n = -3-'-- 3' + 10.76,97.102 .16 = 11189500 cm4 • 

10778000· 32,8 2 

O"d = --11189500 - = 31,6 kgjcm . 

a = 10. !0~78000_._!09,6 = 1056 kgjcm 2 • 

e 11189500 

In Fig. 39a und 39b sind zum Vergleiche beider Konstruktionen 
einmal die Träger als kontinuierlich ~ber 4 Felder, das andere Mal 
als Gerberträger dargestellt und die Eisenmassen nach den Quer· 
schnittsermittlungen bestimmt. Die Eisen, die meist die üblichen 
Längen überschreiten, sind an den Stoßstellen als geschweißt an· 
genommen. 

Zur Ermittlung der Spannungen in den schrägen Eisen werden in 
beiden Figuren die Querkraftslinien unter 45° gegen die neutrale 
Achse eingezeichnet, um den in dem Ausdruck für die auf die Länge z 

wirkende Hauptzugkraft nach der Gleichung Z = Q. z vorkommen-
z hzD ' 1/2 

den Koeffizienten i2 direkt aus der Zeichnung entnehmen zu können. 

Es wird nun für den kontin uierlichen Träger im dritten Feld, 
Wo die größtf;lJl Querkräfte auftreten, nach der Darstellung in Fig. 39 a 
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!~4~0---=i~~0100. __ 160 = 51400 kg. 

2 ( 22) 220 - 9 - -
, 3 

60100 -I- 54000 120 
-~~---2 -- -- . -- -- 22' = 35400 kg. 

(200 - 9 -3) 
36500 -I- 26000 170 
---~ -~-- .-------- = 34600 kg 

2 ( 22) . 170 - 9 - :3 

Z · 6 . 
73~5~t 6!~~O . 160 __ = 54400 kg 

2 ( 22) . 220 - 9 - 3 
40000 -I- 28200 180 
------- ·------22 = 37700 kg. 

2 (170 - 9 - -3~) 
Zur Aufnahme der schiefen Zugkräfte sind für jeden Abschnitt 

nach Fig. 39 b je 3026 (Fe = 15,93 cm2) vorhanden. Bei einer Be
anspruchung Oe = 1200 würde Ze = 15,93· 1200 Q:i 19000 kg aufge
nommen werden können. Die über diesen Betrag hinausgehenden 
Zugkräfte würden im Entwurf dem Beton überwiesen. Die vom Beton 

aufzunehmende Zugkraft Zb wäre dann: Zb = ~: . ~. DaQb=T·b·hzD 

wird die Schubspannung im Beton T = -~ . 
b . .3--

1'2 
Für Zb = 54400 kg wird Zb = Zb - Ze 

= 54000 - 19000 = 35000 kg, 

T = 350~~_ = 4,4 kg/cm2. 
50·160 

Es wird also T in dem stärksten beanspruchten Abschnitt nicht größer 
als 4,5 kgjcm, wa'l als zulässig angenommen wurde. 

Die bei dem Gerberträger infolge der Querkräfte auftretenden 
Schubspannungen sind nahezu die gleichen, wie aus Fig.39b zu er
sehen ist. Es erübrigt sich daher die Berechnung. 

In Fig. 39a und 39b sind außerdem die Momente, die durch die 
Eiseneinlagen mit einer zulässigen Beanspruchung von Oe = 1100 kgjcm2 
aufgenommen werden können, durch abgetreppte Linien dargestellt, 
deren angenäherte Werte wie folgt bestimmt werden: 

bei Plattenbalkenquerschnitten : .il1zu1• = Fe' (h - a - ~-). Oe, 

bei rechteckigen Querschnitten: .Mzul. = Fe' 5/6 (h - a) . Oe' 
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P 
1 
St k 

1 
0 

1 
Lä 

1 
Ges, 1 Gewicht 

os. c. nge Länge kg 
I ~~==l'= ._-

1 3 26 22,00 66,00 \275,00 
2 3 26 22,00 66,00 275,00 
3 3 26 6,00 18,00 75,00 
4 3 26 \ 16,15 48,45 202,00 
5 3 26 10,85 32,55 135,50 
6 3 26' 12,95 38,85 162,00 
7 3 26 14,70 44,10 183,50 
8 3 26 15,50 46,50 194,00 
9 3 26 14,85 44,55 185,50 

10 3 26 I 12,60 37,80 157,50 
11 3 26, 11,10 33,30 139,00 
12 3 26 I 5,30 15,90 66,30 
13 4 25 6,00 24,00 92,50 
14 3 26 6,70 20,10 83,80 
15 3 26 I 7,80 23,40 97,50 
Gesamtgewicht des Eisens: 2324,10 

; s I Stck I 0 I L" .... 1 Ges. 1 Gewicht 
_o_. __ ~"~ I ange ~e kg 

-1-1 31, 26 1 6,10 18,30 76,30 
2 3, 26 3,70 11,10 46,20 
8 i 3 I 26 19,00 57,00 237,50 
9: 3 i 26 21,00 63,00 262,50 

10 1 3 ! 26 22,60 67,80 282,50 
11 3 I, 26 26,90 80,70 I 336,00 
12 \ 3 26 29,30 87,90 366,00 
14 3 26 28,00 84,00 350,00 
15 3 26 28,00 84,00 350,00 
16 \ 3 26 6,20 18,60 77,50 
17 3 26 3,80 11,40 47,50 
18 3 26 25,20 75,60 315,00 
19 I' 3 26 24,10 72,30 301,00 
20 3 1 26 21,30 \ 63,90 266,00 
21 I 3 26 i 22,70 68,10 284,00 
13 4 I 25 I 7,70 30,80 119,00 
Gesamtgewicht des Eisens: 3717,00 

b) Eisenmasse beim Ger b e r träger: 
Eisenliste für den Kragträger. Eisenliste für Feld III. 

Po,. I, Stck I 0 I" Länge I' Ges. I Gewicht I '[ Länge kg 

~ ~-l ~g ~:~gl~~:~T -2~~:g 
8 2 25 5,80 11,60 44,8 
9 2 25 5,80 11,60 44,8 

10 2 25 5,80 11,60 44,8 
11 2 25 5,20 10,80 41,6 
12 2 25 5,20 10,80 41,6 
13 4 I 25 4,40 17,60 67,8 

Eisengew. des Kragträgers: 584,4 

Eisenliste für Feld H. 

Pos. I Stck·1 0 1 ~änge 1 L~~~e 1 Ge~!Cht 

Tlf-I-~~Ti~:"gg "~~:~g I ~~~:g 
31 6 26 I' 8,40 50,40, 210,0 
4 3 26 12,40 37,20 I 155,0 
5 9 26 I 22,70 'r 204,30 1 850,0 
6 1 3 26 I 21,70 65,10 271,0 
7 \ 2 25 'I 23,20 46,40 1 179'0 
8 1 2 25 I 23,20 46,40 179,0 
9 2 25, 23,20 46,40 179,0 

10 2 25! 23,20 46,40 179,0 
11 2 25 I 23,20 46,40 I 179,0 
12 2 25, 23,20 46,40 I 179,0 
13 I 4 25 I 23,20 92,80 I 358,0 
Gesamtgewicht des Eisens: 3169,5 

P S I St k 1 0 I L" 1 Ges. I Gewicht ~~I c. ange Länge kg 

-r-
I
I ~- ~~T~:~g 1 ~~:~gl i~~:g 

3 12 26 9,50 114,00 475,0 
4 6 26 9,30 I 55,80 232,5 
5 18 26 5,70 ,102,60 428,0 
6 6 26 4,30 I 25,80 107,5 
7 4 25 9,20 36,80 141,8 
8 4 25 8,20 I 32,80 126,0 
9 4 25 6,90 27,60 106,0 

10 4 25 6,90 27,60 106,0 
11 4 25 5,80 23,20 89,5 
12 4 25 5,80 23,20 89,5 
13 8 25 5,00 40,00 154,0 
14 4 25 16,20 64,80 250,0 
15 2 25 17,20 34,40 132,5 
16 2 25 17,20 I 34,40 132,5 
17 2 25 13,50 27,00 104,0 
18 2 I 25 13,20 I 26,40 102,0 
19 8 25 12,00 96,00 370,0 
Gesamtgewicht des Eisens: 3579,3 

Eisengewicht beim ein
gehängten Träger: 1091,0 
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Zum Beispiel ist: 
bei dem kontin. Träger: für die negativen Momente über der Stütze I I I: 
F. = 143,12 cm. 

Mzul. = 143,13· (230 - 9 - ~20) ·1100 = - 332,00mt. 

In der Mitte des 3. Feldes ist: Fe = 31,81 cm 2 • 

..L'I'Izul. = 31,81 . 5/6. (170 - 9) . 1100 = - 47,00 mt. 
:Für die positiven Momente in Mitte des 2. Feldes wird Fe = 79,52 cm 2 

Mzul. = 79,52.5/6. (170 - 9 - ~22) = + 131,50 mt; 

In Mitte des 3. Feldes: Fe = 143,13 cm~ 

Mzul. = 143,13.5/6. (170 - 9 - _222) = + 236,00 mt. 

Weiterhin sind dann in bei den Fällen die Eiseneinlagen für jedes Feld 
getrennt ausgezogen. Die Eisenrnassen sind in beistehenden Listen 
zusammengestellt. Den dort ermittelten Gewichten sind dann noch 
für Bügel überschläglich Zuschläge zu machen. 

Wir ersehen bei einer Gegenüberstellung beider Konstruktionen, 
daß der Gerberträger eine etwas größere Eisenrnasse erfordert, wie zu 
erwarten war. Außerdem ist zu beo bachten, daß die konstruktive Durch
bildung der Gelenkstellen bei sehr sorgfältiger Ausführung schwierig ist. 

d) Ermittlung' der Maximalmomente für Randträger. 

Wir benützen die in vorstehenden Abschnitten ermittelten Maximal
momente für einen mittleren Längsträger und deren Belastung zur 
Bestimmung der iX-Werte, die sich aus folgender Überlegung ergeben. 

Das Maximalmoment infolge ständiger Last ist: 
M (Feld) 12 d 

gmax = iX g g; araus iX g • 

Das Maximalmoment infolge Verkehrslast ist: 
111 (Feld) 12 d 

. pmax = iX p; araus iX p ' 

Das Maximalmoment ist sonach: 
Mmax = iXg g12 + iX p p12 = iX (g + p) 12 ; 

daraus 
1lImax iX = --- ------- . 

(g + p) 12 

Für die Randträger (Fig. 39c) ergeben sich 
Fahrwegsplatte 0,60· 0,22 . 2,4 
Fußwegsplatte 1,44. 0,30· 2,4 
Steg 0,5· 1,7· 2,4 . . . . . . 
Geländer 1,1·0,1· 2,4 . . . . 
Straßenbefestigung 0,6. 0,15 . 2,0 

für ständige Belastung: 
. = 0,317 tim 

= 1,037 " 
= 2,040 " 
= 0,264 " 
= 0,180 " -----

g = 3,838 tjlfdm. 
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Um die Momente für Verkehrslast beim Randträger rasch berechnen 
zu können, ermitteln wir für einen charakteristischen Querschnitt (in 
Mitte des dritten F eldes) das positive 
Größtmoment mit Hilfe der Einflußlinien 
und des Belastungsschemas. Es läßt sich ,1-

so dann das Verhältnis dieser Momente ~._ ~~~~~~~~~~ 
mit denjenigen der Mittelträger bestim- T 
men. Mit dieser Verhältniszahl ergeben 
.,ich die Größtmomente für die übrigen 
Querschnitte in zulässiger Annäherung. 
Es ergibt sich mit der in Fig. 33 h auf
gezeichneten Einflußlinie für Verkehrs-
belastung (es ist dort das Belastungs- Fig. 3D c. 

schema für den Randträger eingetragen!) 
für den Randträger nachstehendes positives Größtmoment: 

R ~ (4,62+4,18 pos. vMmax = 4,5 . 4,62 + 2,3;) . 3 ,32 + 0,488 -- -- -2--- ~-~· 0,775 + 

+ ~,62 }-3,0. 3,55) + 0,778 (3,6._ ~3,~75 + 2,6\ 10,~ + 

22,0.0,2) _ + - -2- - -- = + 67 ,70 mt. 

Da das größte Feldmoment für den mittlere n Längsträger im 
dritten Felde mit E..Il'J~ax = 97,50 mt ermittelt wurde, so ergibt sich als 
Verhältniszahl der Momente 

v1l1R 67 ,75 _ 
,U = v~J1n = 97,50 = 0,690 , 

Ein anderer, etwas umständlicherer Weg, der uns aber gleichzeitig 
die ex-Werte und damit einen Maßstab für die Wirkung der Kon
tinuität und den 'Einspannungsgrad, außerdem die Belastungs
gleichwerte ergibt, sei in folgendem gezeigt. 

Um zunächst den ex-Wert für die Mitte des dritten Feldes zu er
halten, ermitteln wir mit Hilfe 'der in Fig. 33 g dargestellten Einfluß-

r----'I,J25 " I 

Fig. 39d. 
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linie das positive Größtrnoment bei einer gleichmäßig verteilten Ver
kehrsbelastung von Po = 1,0 tjlfdm. Es wird mit dm vorher bereits 
berechneten Einflußflächen : 

pos. M po = 1,0. (3,41 + 13,5) + 1,0 (23,5 + 14,05 + 2,2) 

Da allgemein lvI = {Xp • P . Z2, so ergibt sich 

+ 56,66 rnt. 

Jlpo 56,66 1 
{X- - ---

I' - p. Z2 - 1,0.28,02 - 13,83 . 

Mit diesem {X-Werte erhalten wir nun für beide Träger nachstehende 
Belastungsgleichwerte für den mittleren Längsträger: 

vM'" = IXp • Pm . l2; 

für den Randträger: 

v1YIR = IXp PR l2; 

vllI~ 97,50 
Pm = {Xpl2 -1---- -------

---.2802 
13,83 ' 

vMR 67,75 
PR = ;:--:Z2 = -1------

-- . 28 O~ 
13,83 ' 

1,72 tjm; 

1,195 tjm. 

Wir ersehen daraus auch, daß sich die Belastungsgleichwerte verhalten 
WIe die Momente 

Pm 
Die (Xg-Werte für ständige Last sind auf S. 273 bereits für g = 1,0 t/lfdm. 
ermittelt und in Fig. 33 i eingetragen. 

Auf Grund der eben ermittelten Belastungsgleichwerte sind auch 
die IXp-Werte für die übrigen Querschnitte, was als große Annäherung 
zulässig erscheint, berechnet und beides nachstehend zusammengestellt. 

e) Spannungsermittlung beim Randträg(~r. 

Für die Berechnung der unsymmetrischen ,-Träger wird in neuerer 
Zeit von verschiedenen Fachleuten darauf hingewiesen, daß bei Annahme 

einer Nullinie wie bei T·förmigen Quer-
n schnitten die im Beton und im Eisen errech

Fig. 391". 

neten Spannungen zu klein seien. Die wirk
lich auftretenden Spannungen seien mit 
Rücksicht auf die geneigte Lage der Nullinie 
bedeutend größer. 

Zuerst hat Hager in seinem Buche "Der 
Eisenbetonbau" Gleichungen abgeleitet, die 
wir im nachfolgenden zum Zwecke des Ver
gleichs für den in Fig. 3ge ersichtlichen 
Querschnitt anwenden wollen. 
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Eisen beton balken brücken. 

Es wird mit Fe = 118 cm 2 , B = 140 cm, h - a = 191 C111, d = 22 cm 
unter Vernachlässigung der etwas tiefer liegenden Platte 

x. = -} '~:!-l- 1 + V~-~-~~~L l 
= : . J~i4t~8l- 1 + V/I + :~ - -\~.'1\981 J = 81,0 cm. 

Ferner erhalten wir für das größte Feldmoment Im ersten Feld mit 
M = + 215,3 tm: 

j\ll 
Oe = ---------, = 

F. (h - a - -~) 
21530000 ._. = 1070 kg/cm2 

( 81) . 
118 191 - -;C 

M· X s 

( X s ) ( 3 x. ) n . F. h - a - 4 . h - a - -4-

( 
21530~~0) . (81,0 3. 81)- = 66,4 kg/cm2. 

10·118 191 - 4 . 191 - ~4-

Die Betondruckspannung wird, wie ersichtlich, zu hoch. Das rührt 
davon her, daß bei der Aufstellung der obenstehenden Gleichungen 
die ungünstige Annahme zugrunde gelegt wird, daß der I-Querschnitt 
ohne Verbindung mit dem rechts sich anschließenden Plattenquer
schnitt wirke. 

Elwitz hat in einer Veröffentlichung im Jahre 1920 in der Z. f. A. 
und lng., Hannover, verschiedene Untersuchungen angestellt über die 
Spannungsverteilung bei unsymmetrischen T- und I-Trägern unter 
der Annahme, daß sich der Querschnitt entsprechend der wirklichen 
Lage der Nullinie verbiegt. EI wi tz errechnet Betondruckschwankungen, 
die um 80-100 v. H., und Eisenspannungen, die um 10-40 v. H. größer 
sind als bei der Berechnung wie beim symmetrischen T-Balken. Er 
schlägt deshalb für die mitwirkende Plattenbreite B = 1,5 bis 2,5 b vor 
statt der allgemein üblichen Annahme B ~ 3 b und eine Erhöhung der 
zulässigen Betonspannung um etwa 33 v. H.; letzteres mit der Begrün
dung, daß beim unsymmetrischen I-Querschnitt die größte Druck
spannung nur in einem Punkte auftritt. Zur Aufnahme der bei un
symmetrischen Querschnitten eintretenden Verdrehung schlägt er 
außerdem eine Längsbewehrung in den Ecken des Querschnitts vor mit 
geschlossenen Bügeln oder mit Spiralbewehrung. 

Bei sehr stark beanspruchten, schweren ,-Trägern dürfte der letzt
genannte Vorschlag, soweit er sich praktisch durchführen läßt, zu be
achten sein. 



Zusammenfassung. :305 

Die Betrachtungen von Hager und EI wi tz, über die Berechnung 
unsymmetrischer Querschnitte, wie sie insbesondere als Randträger 
häufig vorkommen, haben zur Voraussetzung, daß sich der Querschnitt 
entsprechend der errechneten Lage der Nullinie verbiegt mit der 
Krümmung senkrecht dazu, eine Formämlerung, die nur bei einem freien 
Träger entstehen kann, der seitlich nicht verspannt ist. Selbst bei einem 
freien Träger wird sich dieser nur auf eine gewisse Entfernung senkrecht 
zur Nullinie durchbiegen können. 

Bei einer Verspannung durch Nebenträger und durch die Platte wird 
sich die Nullinie bei Randträgern nie so schräg stellen, wie dies angenom
men wurde, und damit werden die errechneten hohen Druckspannungen 
im Beton zum größten Teil hinfällig. 

Für die Berechnung der Randträger dürfte es daher genügen, 
wenn sie genau so erfolgt wie bei T-Trägern. Die mitwirkende Platten
breite B soll c<: 3 b (Stegbreite) gewählt werden. Die tatsächlich vor
handene Neigung der Nullinie berücksichtige man durch eine Verringe
rung der zulässigen Druckspannung im Beton um rund 25 v. H. Nur bei 
sehr stark beanspruchten -'-QuerRchnitten wäre zu untersuchen, ob 
nicht eine starke Verdrehung des Trägers durch entsprechende Eisen
einlagen berücksichtigt werden sollte. 

Dementsprechend wurde die Ermittelung der Spannungen, die in 
beistehendem Querschnitt auftreten, auf zeichnerischem Wege ermittelt, 
wie dies in Bd. I S. 411, gezeigt wurde. 

Es sind dann: 
x = 50cm, 

J" = 29600000 cm4, 

Mx 21530000·50 
0bd = --- =------ = 364 kgjcm 2 

J n 29600000 ' , 

M (h' - x) 21530000· (191 - 50) 
(Je = n J n = 10 '---mOO-OOO --- - = 1025 kg/cm 2 • 

Zusammenfassung. 

In nachstehendem mögen einige rückschließende Betrachtungen 
über die Wahl der Konstruktionsteile und erstmaligen schätzungsweisen 
Querschnittsannahme folgen. 

Wenn, wie in vorstehendem Beispiel, ein Verkehrshindernis zu über
winden ist, bei dem anschließend natürliche, hochliegende Zufahrts
rampen fehlen, so wird man ein Haupttragsystem wählen, das eine 
möglichst kleine Konstruktionshöhe erfordert. Sind nun außerdem 
noch ästhetische Momente maßgebend, die ein Hochführen der 
Tragwerke über die Fahrbahn verbieten, so wird man mehrere Trag-

Pro b s t, Vorlesungen über Eisenbeton. Ir. 20 
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balken unter die Fahrbahn legen und gleichzeitig die Fahrbahn
platte als Druckplatte wählen. So erhält man dann eine Querschnitt;;
ausbildung, wie sie in unserem Falle durchgeführt ist. Es wurden 
hier, da es sich um eine Hauptstraßenbrücke mit schwerstem Ver
kehr handelt, zwei Balken unter der Fahrbahn und zwei als Rand
träger mit auskragendem Fußweg gewählt. Auf diese Weise wird ein 
besonders für die Fahrbahn notwendiges Traggerippe an Querträgern 
vermieden und eine günstige, gleichmäßigere Verteilung der tragenden 
Bauteile erzielt. Die Kräfte werden dann ohne weitere Überleitung 
auf einige größere Haupttragsysteme direkt durch mehrere gleich
wertige Tragbalken nach den Pfeilern geleitet. Die ausgeführten 
Querträger sind zur gegenseitigen Versteifung der Längsträger und 
zur Aufnahme seitlicher Kräfte angeordnet. 

Der großen Hochwassermengen wegen mußten, um möglichst wenig 
Abflußbreite durch Pfeiler zu verbauen, größere Spannweiten gewählt 

und über den Stützen negative Druckplatten aus
I geführt werden 1). 
'" -I Um einen Anhaltspunkt für die erste schätzungs-

weise Annahme der Querschnittsbemessungen eines 
>lolchen Hauptträgers zu erhalten, wählen wir die 
Höhe des Trägers ungefähr 1~ der Spannweite 
(h = 185 cm) und die Breite des Steges b = 50 cm. 
Man vermeidet dadurch allzu große Schubspan
nungen und wird den hei so großen Spannweiten 
und Belastungen erforderlichen hohen Eisenquer
schnitt gut unterbringen können. (Fig.39f). 

Mit diescn Querschnittsabmessungen und dem überschlägig be
rechneten Belastungsgleichwert von PI = 2,1 t /lfdm ergeben sich mit 
den üblichen (X·Werten (Momentkoeffizienten) für stä ndige Last Im 
Endfeld 1~ gl2, im Mittelfeld -</,,- gl2, für Verke hrsbelastung 1m 
Endfeld TI[ pl2 , im Mittelfeld T1,[ pl2 nachstehende Werte: 

h = T\- l = T\-' 22,0= 1,85 m. 
Eigengewicht: 

= 0,900 tim 
= 1,958 " 

1,7 . 0,2. 2,0 = 0,680 " 

Platte : 1,7 . 0,22 . 2,4 
Steg: 1,63·0,5·2,4 
Straßenbefestigung : 

g = 3,538 tim 
Für die Endfeldcr wird (l = 22,0 m): 

Mg = 1\-' gl2 = T1lr' 3,538.22,02 = 142,5 mt 
MI' = -h- . pl2 = TT ' 2,10.22,02 = 92,5 " 

M = 235,0 mt 

1) Diese sind ebensowenig zu empfehlen wie die angewendete Umschnürung 
über den Auflagern, weil beide die Ausführung erschweren. 



Ausbildung der Lager und der Pfeiler. 

Für das große Mi ttelfeld (l = 28,0 m): 

l}Jg = ~~ gl2 = "2"1(f' 3,538.28,02 = 140,0 mt 
111 p = Y4 pl2 = T\' 2,1 . 28,02 = 118,0 " 

111 = 258,0 mt 

:IOi 

Beim Vergleich dieser ge~chätzen Werte mit den genau ermittelten 
ersehen wir eine ziemlich gute Annäherung, die für die erste Annahme 
vollauf genügt. Die gen aue re statische Berechnung führt dann zu den 
im vorhergehenden angegebenen Abmessungen. 

Die Wahl des statisch bestimmten Ger b e r trägers als Konstruktions
system bei dem ausgeführten Beispiele ist durch die Vergleichs
berechnungen nicht gerechtfertigt. Der Grund für diese Annahme 
dürfte darin zu suchen sein, daß die Bodenverhältnisse die Errichtung 
vollkommen unnachgiebiger Pfeiler unmöglich machten. 

3. Ausbildung der Lager und der Pfeiler. 

Wir berechnen die Lager für einen Lagerdruck von rund 125 t, 
was bei beiden Konstruktionen einem abgerundeten Größtwert der 
Stützendrucke (121,5 t) entspricht. 

l--soo b .M ___ · __ ------' 
Fig.40a. 

a) Bewegliches Lager (Fig. 40a). 

Die Stärke der oberen Lagerplatte berechnet sich für 
a = 1,0 t fqcm. 

~ = ··21 .. _.1 / 3Ab·l u .. V für A = 125 t wird 

11 / 3 . 125 . 65 °1 = 2" V 80 = 8,75 cm; gewählt: 01 = 90 mm. 

Für die untere Platte wird 

1 1/ 2 . 125 . 50 
02 ="2 V --8-0-- = 7,7 cm; gewählt: o:! = 85 mm. 

20* 



308 Eisenbetonbalkenbrücken. 

Der Durchmesser der Walze ergibt sich bei einer Beanspruchung 
(j = 6,5 tfcm 2 nach der Hertz schen Formel: 

P·E 
d = 0,358 '-2- , 

(J 

E~. 2200 
80 

d = 0,358 .---- = 29,2; gewählt: (l = 32,0 cm = 320 mm. 
6,52 

Dies ergibt eine mittlere Druckbeanspruchung Gd in dem Querschnitt 
m - n der Walze. 

P 125000 
(jd = - = ----- = 49 kgjqcm. 

d 80·32,0 

Dies entspricht den Werten für Stahlwalzen. Die Druckbeanspruchung 
in den Auflagersteinen unter der unteren Lagerplatte ergibt sich zu 

125000 2 
(j = 80-:-50 = 31,25 kgjcm , 

des Betons über der oberen Lagerplatte: 

125000 
(j = 8~ 65 = 24 kgjcm 2• 

---- 0 - 800 

Fig.40b. 

b) Festes Lager (Fig. 40b). 

Die obere und untere Lagerplatte erhalt8n wie vor die Abmessungen 
Öl = 90 mm; 62 = 85 mm. 

Den Bol zen dur c h me s s e r des Bolzenkipplagers berechnen wir 
nach der' Hertz schen Formel 

rl = (~lr P, 

wo P = Belastung der Längeneinheit des Bolzens. 
. r 

Es ergibt sich bei Stahl für = -~ = 1,06. 
r l 
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Cl = 4,72. a = 3,25: 

( 4,72)2 125 
r l = 3,25 . -80 = 3,3; gewählt: 4,0 em, 

r2 = 1,06· 4,0 = 4,24; gewählt: 4,25 em. 

Der Durchmesser des Bolzens ergibt sich demnach: cl = 80 mm . 
Alle anderen Abmessungen und die Formgebung sind aus :Fig. 12 a 

zu ersehen. 

c) Lager für d e n eingehängten Trägpr bei den 
Gerberträgern : 

Auflagerdruck : Cy = 20,16 t 
Comax = 17,54 ~ = 38,0 t, 

37,70 

für das feste Lager (Fig.40c) wird 

cl = ! V-~~-~~'30~ = 4,62 cm; gewählt: 48 mm; 

für das bewegliche Lager (Fig. 40d) wird 

~~. 2200 _ 35 
cl = 0 308 . - -.- - -- = 20 3 cm' gewählt: cl = 210 mm. , 6,52 " 

~------~~-------

~t;: 
~- l~JOo-, 

Fig.40c. 

35,0 

! 
I 

I 

b - '100 --; 

Fig.40d. 

4. Berechnung der Pfeiler. 

Wir betrachten wieder wie bisher überall einen auf einen Längs
träger entfallenden Streifen von 1,70 m Breite. Da tragfähiger Boden 
erst in beträchtlicher Tiefe (12 munter Pfeileroberkante) erreichbar, 
so verwenden wir hier Eisenbetonpfähle, die 2 m in den tragfähigen 
Boden hineinreichen. 
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Es ergibt sieh somit eine Pfahllänge von 

1 = 12 + 2 - 5 - 2,5 + 0,5 = 7,0 m. 
Die Belastung eines Pfahles ermittelt sich wie folgt (Fig. 40a): 
Auflagerdruck A eines Längsträgers 125,0 t, 

Gewicht G} des Pfeilers 1,81-.2,2_ ,5,0.1,7.2,2 37,4 t, 

O2 " 2,5.2,5· 1,7·2,2 23,4 t 
Gpsamtgewicht rips 1,7 m breiten Pfeilers mit Auflast = 185,8 t·'c 186 t. 

JO JO JO 

I 

I 
I 
I 
I 
I 

I 
I 
I 
I 
I 
I 
I 
I 
I 

: I 
~85-85~ 
I , I -o' 85 ,85 ,d6P< 

I , I 
3 0 

Fig. 40e. 

Dies ergibt eine Bodenpressung 

(j = J>. = _~86000 = 4 38kgJcm2 
F 250·170' , 

was bei festgelagertem Kies und 
Sand noch zulässig wäre. 

Bei Anordnung von 6 Pfählen 
(Fig.40f), ergibt sich die Bela· 
stung eines Pfahles: 

186 
Q = {\ = 31,Ot. 

30-
Fig. 40f. 

Bei einer Betondruckbeanspruchung der Pfähle von 35 kgJcm 2 ergibt sich 

Fi = 9 = ~IQ0.c' = 886 em2. 
o 35 

Nimmtmanp= ;:=0,01860der 1,86% undq:l = ;: = 0,0317 oder3,17% 

an, so berechnet man den erforderlichen Kernquerschnitt : 

Fi 886 2 F k = - - -- - - .- - . - - - - . .- - .... ---- = 487 cm . 
1 + n (<p + 2 <p') 1 + 10 (0,0186 + 2·0,0317) 

Es wird somit 

1/ 4Fk _ 
D1 = V --;;- = 24,9 = 2;) cm, 

Fe = 0,0186· Fk = 0,0186.487 = 9,05 em 2 = 8012, 
F; = 0,0317· F k = 0,0317·487 = 15,42 cm 2 • 
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D I 2;), 
Bci (·iJwr Gallghöhc: ... = 9 = -9 "" :~,s CIIl 

ergibt sich die auf 1 steigendes Met er entfallende Länge der Spirale 

100 100 _ 
1 = n D] = . .:r. 2» = 2070 em = 20,7 cm. 

s a,s 
D('r Qu('rsehnitt <kr Spirall)('\\"ehrung be)"('c1l1ll't si<'h nun 

I P;' ]1),42 , 
I, = l · = 20,7 = 0,746 CIll c; gewühlt 0 10 llllll. 

Werden die Pfähle bis über Hoch waSHers piege! hoehg eführt, 
so werden sie so angeordnet, wie es Fig. 40 g zeigt . Die Pfahlköpfe 

Fig.40 ". Fig. 40h. 

werden dureh einen Eisenbetonholm von 1 m Höhe verbunden. Wir 
verwenden Pfähle mit dem gleichen Querschnitt wie vorher von 30 cm 
Durchmesser, 8 0 12 und eine Ringbewehrung von 0 10 mit 3,8 cm 
Ganghöhe. 

Die Pfahlbelastung ergibt sich nachstehend mit: 

Auflagerdruck A eines Längsträgers . . . . . . . 125,0 t 
Gewicht G des Verbindungsträgers = 1,7·1,8·1 ,0·2,4 = 7,35 t 

Gesamtgewicht 132,35 t. 

Da wir auf eine Breite von 1,7 m 8 Pfähle anordnen (Fig. 40g), so 
entfällt auf einen Pfahl: 

Q = 13i25 = 16,6 t. 
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Der großen Länge der Pfeiler halber wird hier eine Untersuchung 
gegen Knicken erforderlich. Die Knicklänge ergibt sich, da die Pfähle 2 m 
tief in den tragfähigen Boden eingerammt und oben 0,5 m in den Ver
bindungsträger eingeführt werden bei einer Gesamtlänge von 14,0 m zu 
lk = 14,0 - (2,0 + 0,5) = 11,5 m (Fig.40h). 

Wir ermitteln die Knickbelastung nach der Navierschen Knickungs
formel (Gleichung 8, S. 241/51): 

P = F- . --~--~- . (Kd = Säulenfestigkeit = ··5~ w) . 
t F .. l2 ' 

1 +x-.!y-

Für einen Beton mit dem Mischungsverhältnis 1 : 6 und einer Würfel
festigkeit W = 240 kg/cm 2 wird 

K d = ~_. 240 = 192 kg/cm2• 

Es wird: 

( 30 12)2 
F b = 30,02 - 2 2 - 2 = 738 

Fe = 10· 8· 1,13 
• 

= 90,5 " 
p\ = 828,5 cm2• 

J - 1 + 2V2 R4 _ 1 +2 Y2 . 1604 
b - --~-6~- - 6 ' = 41800 cm4 

Je = 4 n fe (42 + 10,52) = 4· 10·1,13· (16 + 110) = 5700 " 

J = 47500 cm4• 

Die Knicklast berechnet sich nun mit dem Knickungskoeffizienten 
x = 0,00005 zu: 

192 
P = 828,5 . 8285. 11502 = 74000 kg. 

1· 0,00005· -i7500~ 

Da unsere Pfahlbelastung 16,6 t = 16600 kg beträgt, so ergibt sich 
ein Sicherheitsfaktor : 

s= 74900_ = 446 
16600 " 
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11. Rahmenbrücken. 

1. Beispiel eines einfachen Zweigelenkrahmens. 

DieJ osefi ne n brüc ke über die Oos in Baden-Baden (Fig. 41a), wurde 
alsZweigelenkrahmen entworfen!). Mit Rücksicht auf die schwache 
Belastung und den nachgiebigen Untergrund war mit einer Einspannung 
der Rahmcnstiele nicht zu rechnen, weshalb gelenkige Auflagerung 
angenommen wurde. 

Die statische Berechnung ist hier recht einfach. Für den 
Spannungsnachweis darf das Auftreten von kleinen Rissen an-

Cf 
,,:::~ 

161"" 161,6"11 

'18.00 --

?,UI 

.. ' - ZJ,1Z5- - -==---:: 
Fig. 41 a. Äußere Abmessungen. 

genommen werden, und daher auf die Mitwirkung der Zugspannungen im 
Beton verzichtet werden. 

rnfolge der besonders an den Auflagern vorhandenen geringen Kon
struktionshöhe sind Verbreiterungen vorgenommen an Stelle der sonst 
üblichen Erhöhung der Balkenquerschnitte. Diese Art der Verstärkung 
konnte in diesem Falle angewendet werden, weil sie infolge der zur 
ebenen Untersicht notwendigen überdeckung unsichtbar ist. 

Die Fahrbahn besteht aus 3 mittleren und 2 seitlichen Balken, die 
die Deckenplatte tragen. Zur Erzielung einer ebenen Unterschicht ist 
außerdem nach unten eine 5 cm starke Eisenbetonplatte angehängt. 

1) Entwurf und Ausführung stammen von der Firma Brenzinger & Co" Frei
burg i. Br. 
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a) Berechnung der FahrbahnJllattc. 

Die Lichtweite der Deckenplatte zwischen dem Längsbalken beträgt 
0,95 m bei 30 cm Balkenbreite. Die mittlere Spannweite ist Z = 1,25m, 
wenn man sie von Mitte zu Mitte Balken rechnet. 

Die BelaHtung setzt sich zusammen auf';: 

13 cm Pflaster it 2000 2fiO kg 
Asphaltfilzplatten 10 mm 20 
3 cm Abgleichung a 2000 fiO 
10 cm Platte a 2400 . . 240 
5 cm angehängte Eisenbetondecke a 2400 = ] 20 

U~" 700 kg 
Nutzla,;t p =, 550 " 

q = 1250 kg 
qF 

Nimmt man annähernd für 111 = --- so erhält man 
10 ' 

1 ?5 2 
,iYJ = ] 250 . -';0 - . 100 = Hl 500 kgem. 

Für h = 10 und 10 0 7 mm mit Fe =.3,85 gcm ergeben sich ganz 
geringe Spannungen im Beton und Eisen. 

Auf jedf'n der mittleren Hauptträger kommt eine Belastungsbreite 
von 1,25 m. Sonach wird bei derselben Nutzlast wie vorher: 

Belastung aus Deeke und Nutzla:,;t: 1,25·1250 = 1560 kg 
für den Balken: 0,30·0,55·2400 = 400 " 

q = 1960 kg 
Der einfach statiiolch unbestimmte Hauptträger mit der statisch un

bestimmten Größe H (Horizontalschub ) wird so gereehnet, daß der 
geringe günstig wirkende Erddruek auf die Widerlager nicht berück
sichtigt wird. Die Spftnnweite I beträgt 18,0 + 2 . 0,30 = 18,60 m. 

Dic Mittellinie des oberen Balkens liegt auf + 166,80, das Gelenk 
auf +163,35, mithin if;;t die Stielhöhe h = 3,45 m. 

Der Horizontalschub des Zweigelenkrahmens 'wird gerechnet nach 
der Gleichung: 

I 

h jMpdx 
H = 0 = ___ h_qJ3 

h2Z(1 + ~~) 12h2 Z(1 + ~ _h) 
3 I :3 l 

Hl60· 18,602 

H = - "'(" ) = 14500 kg . 2 3 45 ~ 

12 . 3,45 1 + "3 . 1~,60 
Das Moment in Träg:ermitte ist: 

18,602 0 3 r:~ 33 01 MI = 19fiO . -- - 1450 . "W = 50 {g,m, 8 " 
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das EinspannungRmoment: 

lIf2 = 14500·3,35 = 48500 kgm. 

Die Momente nehmen nach unten hin ab. 

11) Hf'lIlesslIug 11f'r Hallptträgel·. 

Für das größte Moment in FeldmittE', das 33500 kgm beträgt, 
rechnet man die größten im Querschnitt auftretenden Spannungen 
unter Vernachlässigung des auf Zug beanspruchten Betonquerschnittes 
und der Druckbewehrung wie folgt (Fig. 41 b): 

Gleichung (33) Bd. I gibt unter Berücksichtigung des Betondruck
querschnittes im Steg für n = 10 

B = 125 m; b = 30 cm; d = im Mittel II cm; h = 70 cm; 
h' = 64cm; Fe = 12024 = 54,29cm2 ; F; = 5024 = 22,62qcm; 

(125 - 30) . 11 + 10· 54,29 
X = 30 

(
= 1 + 1/ 1 + [(125 = 30~~ 112-+2~ 10 =-?4,29 -=-~~L~Q) = 21 4 cm 

V [10· 54,29 + (125 = 30) . 1l]2 " 
125.21,43 95.10,43 

J" = --3-- 3 + 10 . 54,29 . 41,6 2 = 1359400 cm4 . 

_ 3350000·21,4 = . 2 
0bd = 1359400 = 52,8 kgjcm , 

o = ~ 350 O_O~. 42,6 = 1050 kgjcm2. 
e 1359400 

Die Druckspannungen im Beton sind hier verhältnismäßig hoch. 
Das Trägheitsmoment J n ist für den auf Zug beanspruchten Teil 

des Betonquerschnittes nicht mitgerechnet worden, was selbst beim 
Vorhandensein von Rissen den tatsächlichen Verhältnissen nicht ent
spricht. Nimmt man den sehr seltenen Fall an, daß die Risse an der 
Zugseite 2,5 cm lang sind, so ergibt sich unter Berücksicht.igung des 
Betonzugteils mit n = 7 und n' = 0,5 nach GI. 32, Bd. I: x = 17,5 

J = 125.17,53 = 95.6,53 + 0,5.3~-=--~~+ 7.5429.4652 = 1661300cm4 
n 3 3 3 " , 

o = 3350000 ·17,5 = 36 4 k j em 
bd 1661300 ' g q , 

o - 0,5·3350000· (70 = 17,5) _ 212 k / 
bz - 1661300 -, g qcm, 

3350000·46,5 
0ez = 7· 1661300 = 660 kgjqcm. 
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Wir sehen, daß nunmehr 
die Spannungen in den zu
lässigen Grenzen bleiben. 

Berücksichtigt man fer
ner die tatsächlich vorhan
dene Druckbewehrung, so 
wird 0bd noch kleiner, was 
bei einem Beton von 260 
kg/cm Biegungsdruckfestig
keit in einer Mischung 1 : 5 , 
wie er bei der Ausführung 
verwendet wurde, zulässig 
ist. 

Es scheint nach vor
stehenderVergleichs berech
nung einfacher, die Berech
nung ohne B<!rücksichti
gung des Betonzugteils und 
der Druckbewehrungdurch
zuführen und dementspre
chend höhere 0bd mit m 
Kauf zu nehmen. 

Infolge des Horizontal
schubes, der im Riegel als 
Normalkraft wirkt, ent
stehen noch geringe Zusatz
beanspruchungen im Beton 
von etwa 

Für den Querschnitt an der Einspannungs
s teIle ist 

M max = 4850000 kgqcm. 
Die Rippen werden in der Entfernung von 2,05 m 

von Mitte Widerlager allmählich nach unten und der 
Seite verbreitert der-
art, daß 0,80 m von 
Mitte Widerlager be
reits in der ganzen 
Breite der volle Be
tonquerschnitt vor
handen ist. 
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Das Moment von 4850000 kgcm gilt für 1,25m Breite (s. Fig 41b), 
mithin ergibt sich für 1,00 m Breite: 

4850000 
Jll = 1 25 ~= 388000kgcm. , 

Für h = 70 cm \vird h - a = 65 cm; B = 100 cm und für 1,0 m Breite 

sind {oben im Zuggurt: 15024 mm = 67,86 qcm 
unten im Druckgurt: 11 024 mm = 49,76 " 

2'Fe = 117,62 qcm. 
Nach Gleichung (14) Bd. I ergibt sich mit n = 10 für den gegebenen 
Quer3clmitt 

x = _ 10 11762 ( 1 _ 11 100[!9,76~5,O-+{f7,86 . 65].2) 
100 ' + ,+ 10 (117,62)2 

= 21,0 cm 
100.2103 

.In = ;3' +10·67,86·4:12 +10·49,76·162 =1747000cm4, 

_ 3880000·21 _ 2 
°ud _. -1747000- - 46,6 kgJcm , 

3 880 000 . 44 0 

Oe. = 10· 1747000- = 980 kgJcm", 

° _ 1 . ~880 000 . 16 _ - r' k J 2 
ed- 0 1747000 -300 gcm. 

Man ersieht aus den errechneten Spannungen, daß das Eisen im Zug
gurt nicht die zulässige Spannung erreicht und im Druckgurt nicht 
ausgenutzt wird. 

Die Betondruckspannungen, für die das vorher Gesagte gilt, setzen 
einen guten Beton mit einer Biegung;o:druckfestigkeit von 250 bis 300 
kg{qcm voraus. 

Für den rechteckigen Querschnitt ergibt sich nach Gleichung (14), 
wenn.b = 30 cm; h = 70 cm; h - a = 65 cm; Fe = 9024 = 40,72 cm2 ; 

F: = 8024 = 36,19 cm2 mit n = 10: 

x = -~ (40 72 - 3619) ( -I -1//1 -30-(36,19.5,0 +40,72. (5). 2) 
30 ' -l , -l + 10. (40,72+ 36,Hl)2 

= 24,9 cm, 
30.2493 

.In = --3--' + 10·40,72. 40,P + 10.36,19.19,92 = 952000 cm4 , 

1500000.24,9 2 
°nd = -952000···· = 39,2 kgJcm , 

_ 1500000·40,1 _ ' 2 
0ez - 10· 952000 .... - 632 kgJcm , 

_ . 1500000· 1~~ _ 2 
0ed - 10 952000 - 314 kgJcm. 
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Infolgc des Horizontalschubes entsteht außerdem noch eine Druck
beanspruchung im Beton in der Größe: 

14500 
°bd = 125.70 + 10.117,62 :--.: 1,30 kg/qcm. 

Die Zugbeanspruchungen der Eisen werden entsprechend geringer. 
An der Stelle, wo die Verbreiterung der Rippen beginnt (2,05 m 

von Mitte Widerlager), beträgt das Moment: 

18,6 - 2,05 - k 
M = 1960· ----2 -- - 14000·3,40 = -15000 gm, 

h - a = 65 cm; Feoben: 9024 mm = 40,72 für h = 70 cm; 
b = 30 cm F: unten: 8024 mm = 36,19 

ZFe = 76,91 
bleiben sowohl die Druckspannung im Beton und die Zugspannung im 
Eisen weit unter den als zulässig angenommenen. 

Entsprechend dem Anwachsen der Momente nimmt auch der Quer
schnitt nach den Widerlagern entsprechend zu. 

c) Berechnung der Schubspannungen und der schrägen Eisen. 

Im oberen Teil ruft die Horizontalkraft H nur Längskräfte hervor, 
ist also ohne Einfluß auf die Schubspannungen. 

Der Momentennullpunkt bei Vollbelastung liegt bei: 
1960 

M = ---- . x (18 60 - x) - 14500 - 3 40 = 0 
2' " 

x = 9 30 - V 9 302 - !~~0~~,4 = 3 30 m. , , 980 ' 
Für diese Stelle ist: 

18,60 15,30 
A = -2-' (1,25.700 + 400) + 15,30·690. -z:l-8,60 = 16190 kg. 

Dem entspricht eine Querkraft : 
Ql = 16190 - 3,30 . 1275 = 12000 kg, 

12000 
Tl ':: "3ö . 60 = 6,67 kg/qcm, 

wenn hZD ~ 60 cm angenommen wird. 
Für die Stelle 0,80 m vom Widerlager ist die Auflagerkraft : 

es wird dann 

A = 11850 17,802
• 690_= 17720 k . + 2 1860 g, , 

Q2 = 17720 - 0,80·1275 = 16700 kg, 
16700 

T2 = 30. 60 '" 9,30 kgjqcm. 
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Die Größe von Qb, derjenigen Querkraft, die im Beton die als zu
lässig angenommene Schubspannung TO = 4,5 kgjqcm hervorruft, findet 
man Qb = b hzd • 4,5 = 30·58 . 4,5= 7850 kg, 

wenn h'd = 58 und b = 30 ist. 
Sonach befindet sich Qb in einer Entfernung von Q2' die sich ergibt aus: 

(Q2 - Qb) : (Q2 - Ql) = 1X : 2,5, 

_ (Q2 - Qb) 3,30 _ (16700 -7 850)~50 _ 4 8 
1X - Q2 -Ql - 16700 -12000 - , m. 

Die Entfernung von Qb vom linken Widerlager wird dann 

4,8 + 0,8 = 5,6 m. 

Im ganzen wurden 7024 mm mit Fe = 36,67 qcm aufgebogen. 
Mithin können diese eine Gesamtzugkraft von aeFe = 1200·36,67 
= 44 000 kg aufnehmen. 

Die Schubspannungen bei Q2 betragen T2 = 9,30 kg/qcm; bei 
Qb ist Tb = 4,5 kgJqcm und die Entfernung Q2 - Qb = 480 cm. 

Mithin ist 

z = 9,3 ~ 4,5 480. ~o_ = 70000 kg. 
12 

Sonach wären zu wenig Eisen abgebogen. Rechnet man jedoch, wie dies 
in früheren Jahren nach den amtlichen Bestimmungen möglich war, 
daß nur diejenigen Schubkräfte von den Eisen aufzunehmen sind, die 
über das zulässige Maß von 4,5 kgjqcm hinausgehen, und nicht wie 
vor die gesamten Schubkräfte,. so ist die Schubkraftfläche und damit 

Z = (9,3 - 4,5)· 480 . 30 = 24000 kg, 
2 y2 

was von den schrägen Eisen aufgenommen werden kann. 

d) Berechnung der Rahmenpfosten, Widerlager und Fundamente. 

Die Rahmenstiele sind oben an der Anschlußstelle des Balkens 
70 cm breit, qnd nehmen nach unten hin bis auf 60 cm Breite ab. 
Sie haben an der Einspannungsstelle dieselbe Bewehrung wie der 
Balken an der Druckseite 11 0 24 mm, an der Zugseite 15 0 24 mm auf 
1,0 lfd.m. 

In 2,00 m Höhe über Gelenk beträgt das Moment auf 1,25 m Breite 
M = 14500· 2,0 = 29000 kgm, mithin auf 1,0 m Breite 

29000 
M = 225 = 23300 kgm. , 

Hier ist h = 60 cm, h - a = 55 cm. 
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Auf der Zugseite sind auf 1,0 m Breite 9.0 24 mm, auf der Druck
seite 5.0 25 mm erforderlich, wie durch den Spannungsnachweis gezeigt 
werden kann. 

Die Beanspruchungen im Beton und Eisen bleiben unterhalb der 
zulässigen Grenzen. 

Nach unten zu nehmen die Eisen entsprechend ab. 
Im Gelenkpunkt ist die größte Auflast für 1,25 m Breite: 

A ~ 19,0. 1960 = 18600 kg. 

Zuschlag für Rippenver- 0,95 2 
stärkung am Auflager: 1 . 75· 2-' 0,50 . 2400 = 1000 " 

Rahmenpfosten : 0,60·3,20·1,25·2400 = 5750 
zusammen 25250 kg 

25250 
mithin auf 1,0 m Breite: 125 = 20300 kg. , 

I 
---t- -

0,60 

-~ . r 

~1 Sl l 
<:>' 

- !::. 

I ", 
I &l 

<::, 

. j ! 1 
1,20 

1,90 
--- - 2,80 

l 1,30 .f!:2IJ., 
- 0,90 -

Fig. 41 d. Ausbildung des Gelenks. 

Das Gelenk erhält unten eine Auflagerbreite von b = 15 cm, mithin 
20300 

o = 100 :15 = 13,50 kg/qcm. 

Zur Aufnahme und Übertragung des Horizontalschubes in das Funda
ment werden auf 1,00 lid. m 5 . .0 24 mm vom Rahmenstiel in das Funda· 
ment durchgeführt (Fig.41d) 

14500 
Oe = 125-:-22-62 = 510 kg/qcm. , , 
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Das Fundament: 

Auflast für 1,0 Hd. m = 20300 kg 
Eisenbetonplatte: 0,70.2,30·2400 = 3900 " 
Unterbeton : 2,70 . 0,60 . 2000 = 1000 " 
Erdauflast: 3,0· (2,50 - 0,(0) ·1600 = 9100 " 

A = 34300 kg 
14500 

.M = - 2· ··0,90 = 1040000 kgem, 
1, 5 

F = 100,270 = 27000 qcm, 

2702 
W = 100· - ß- = 1215000 cm, 

321 

,,/ d = 3!~~~ + 1040000_ = 1 27 + 0 85 = 2 12 ko-/qcm. 
) 27 000 ~ 1215000 ' -, , e 

Die Aufnahme des Horizontalschubes und dcoEen Übertragung auf 
den Baugrund geschieht teilweise durch die Reibung zwischen Beton 
und Boden. Bei einem Reibungskoeffizienten von 0,40 wird durch 
Reibung aufgenommen: 0,40· 34300 = 13720 kg, 

14500 
während H nur --_._- = 11 600 kg 

1,25 

beträgt. Die größte Ausladung der Eisenbetonfundamentplatte ist 

250 -15 . __ ._-- = 118 cm. 
2 

Die größte Bodenpressung in folge A = 20300 und .1W. = 11600 . 70 
= 812 000 kgcm beträgt: 

20300 812000 
" = 100. 250 ± -- 2502 = 1,60 kgjqem. 

100· -6-

Die gleichmäßige Erdauflast und das Fundamenteigengewicht rufen 
keine Momente hervor. 

Hiernach beträgt das größte Moment in der Eisenbetonfundament
platte: 

Gewählt: 

1182 
.M = 1,60·100 ·2- = 1110000 kgem, 

h = 70 em; h - a = 67 cm, 

1110000 
F = ~--------- = 18 10 qem 

e ( 1650' , , 
1000 67 - --k-) 

x = 16,50 em, 

10016 mm; 

ah = 22 kgjqem. 

F e= 20,l1qem. 

Pro b s t, Vorlesungen über Eisenbeton. Ir. 21 
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Außerdem werden noch Verteilungs eisen und Querbügel eingelegt. Um 
ein Verschieben der Eisenbetonplatte auf dem Unterbeton zu verhindern, 
wurden senkrechte Eisen einbetoniert. 

Die Ausbildung der Randträger und deren Anschluß bis auf den 
tragfähigen Boden weicht nur wenig VOD den bisher betrachteten 
Mittelträgern ab (siehe Fig. 41 b). Bei einer Höhe von 105 cm, einer 
Stegbreite von 30 em und einer oberen Breite B = 65 cm ergibt sich 
eme Auflast vom Sehotterbett einsehl. Unterdecke: 

0,75 
075·700·-----

, 2 . 1,25 
= 160 kg 

Balken: 0,65· 0,45 } 2400 = 1130 
+0,30·0,60 " 

Geländer usw. = 100 
Zuschlag für Unterdecke 20 

g = 1410 kg 

~ r: 0,75 
p = 070' 050 .---

, 2· 1,25 = 120 " 

q = 1530 kg 

1530 . 18,602 

H = ------(---2 3,69)- = 10800 kg 
12 . 3,69 1 + -3- 18,60 

18,602 
M max = 1530· -8- -10800· 3,6fl = 66100 kgm 

Einspannungsmoment: 10800·3,70 = 40000 " 
-L'lf max = 26 100 kgm 

Der Spannungsnachweis, der auf Grund der Abmessungen in Fig. 41 b 
geführt wird, ergibt, daß die zulässigen Spannungen im Beton und im 
Eisen nicht überschritten werden. 

2. Zweistielige Rahmenbrücke mit Kragarmen. 

Die in Fig. 42 a dargestellte Wegüberführung bei Norsingen 1) ist 
eine einfache Rahmenkonstruktion mit 2 Stielen und nach bei den Seiten 
auskragenden Armen. Die Hauptkragkonstruktion besteht aus drei 
Rahmenbindern, einer in der Fahrbahnmitte und zwei Randträgern, 
die gleichzeitig die auskragenden Fußwege aufnehmen. Die Säulen 
stehen auf tragfähigen Boden und sind mittelst einer kräftigen Platte 
miteinander verbunden. 

1) Ausführung der Eisenbetonunternehmung Dyckcrhoff & Widmann, A.-G., 
Karlsruhe i. B. 



Zweistil.'ligl.' Rahmenhriieke mit Kragarmell. 

Die statische Berechnung erfolgt für eine Verkehrsbelastung 
durch einen 12 t Wagen mit einem Achsabstand von 3,.5 mund 1,4 m 
Radstand und für Menschengedränge von 400 kg/qm. 

Hier ist zu bemerken, daß in dem Entwurf der ausführenden Firma 
die Belastung mit 350 kg pro Quadratmeter Menschengedränge und 
einem Lastwagen von 6000 kg Gewicht angenommen war. Diese Be
lastung wurde mit einem Stoßzuschlag von 50% der Berechnung zugrunde
gelegt und außerdem eine Temperaturdifferenz von :Wo berücksichtigt. 

Fig. 42 a. Längenschnitt und Ansicht der Rahmenhrücke. 

Wir wollen die nachstehende statische Berechnung für die eingangs 
angenommenen Belastungen durchführen (ohne Stoßzuschlag) und 
kommen am Schluß auf die Gründe zurück. 

Zur Berechnung der Fahrbahntafel (Fig. 42b) wurden die Mo
mente für die ständige Last unter Zugrundelegung einer Plattenstärke 
von 12 cm und einer Beschotterungshöhe von 20 cm und dem aus
kragenden Fußweg mit Gelände aufgetragen. Es ist sodann 

g = 0,12·2400 = 288 kgjqm (Fahrbahnplatte) 
+ 0,20 . 2000 = 400 " (Beschotterung) 

zusammen 688" 700 kgjqm. 
Mithin ist 

9J( = g~2 = 700 'l,8752 = 307 mkg. 

Ferner ist G (Gewicht des massiven Geländers) 

G = 1,10 ·0,07, 2400 = 185 kg/lfd. m 
gl = 0,08, 2400 = 192 kg/qm. 

NI = gMI = 185,0,51 94,5 mkg 
0512 + YIMI = 192'T = 25 " 

zusammen = 119,50 mkg. 
21* 
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Zweistielige Rahmenbrücke mit Kragarmen. 

Mit Hilfe Fig. 42 d werden dann in bekannterweise die größten po
sitiven Momente für die Verkehrsbclastung ermittelt. (Die Bestimmung 
der Momente bei der ungünstigsten Laststellung ist aus der Figur zu 
cfsehen.) 

-----1,875 

~ 
~ 

--~ -- 1,875-----'-"'--O'51l 

Fig. 42 e. Momente der Fahrbahnplatte für ständige Belastung. 

---t, - ,f7//J_~_'5 ","-~~~---· 
l UJ75 --'-=---=--- 1,&75 

0.10 
0."5-

~075 
...... ---+-- 1,55------

Fig. 42 d. Momente für Verkehrslast. 

Es sind dann: 

ill1 - Pl~ 
1 - l 

3000· 0,80· 1,075 = 13 5 k 
1875 7 m g, , 

ill1 = ~0.Q~._O,~2_5~,5~ = 805 mkg 
2 1,875 ' 

" _400.0,35.0,175.1,70_ 222 k 
.':R3 - 1,875 -, m g. 
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Zweistielige Rahmenbrücke mit Kragarmen. 

Man erhält dann aus der Fig. 42 c: 
pos. M pmax = + 1050 mkg, 
neg. _NI p max = - 890 

max. jJIg = + 125,0 mkg 
max. M p = + 1050,0 " 

M lllu , = + 1175,0 mkg = + 117500 kgcm. 

32i 

Der Spannungsnachweis ergibt für den rechteckigen 
Querschnitt mit den Abmessungen h = 12 cm; h - a 
= 10,4 cm; Fe = (10 010) = 7,8,,) cm 2 ; F~ = (2010) 
= 1,57 cm 2 ; a' = 1,5 cm unter Berücksichtigung der 
Betonzugspannungen (n' = O,ö) für n = 7 und b = 100cm 
nach Gleichung (13), Bd. I 

x = 5,25 cm. 
jJf 

~-,~(x~ ai )2 bx2 -- ;;;"-(h - x)3~b ~---;:F~(.h' - x)" 
nFe ----~ + -; ~- + --~---- + .-

X 3 3x X 

= 52,4 kgjqcm, 

h - x 
--oeo-

~IEW :Jln 
abz = n' • abd - -- = 34,2 kgjcm 2 , 

x 

h-a - x 

0:: 
bJ) 
,~ 

P=l 

E 
<.) .... 
I '" 00 
'-' '" ~ 

""" I 
..c 

tl 

I 
t:l 

aez = n· ab cl = 360 kg/cm2 , 
X 
, 

x-a 
aea = n· ahd --- - = 262 kg/cm2 • 

X L 

Mit Rücksicht auf ahd ist ein Beton mit 
einer Mindest biegungEdruckfestigkei t von 

250 kgjq cm erforderlich, damit eine fünffache Sicher
heit erreicht wird. Wird die Brücke im Alter von 
4 Wochen in Betrieb genommen, so müßte der 
Beton hochwertiger sein, als wenn sie erst nach 
3 Monaten dem Verkehr übergeben wird. 

Der Betrag von abz = 34 kgjqcm gibt bei ein~ 
wand freier Verarbeitung eine einfache Sicherheit. 

Das Haupttragwerk (Fig. 42e) wird bereeh
net als zweistieliger an den Füßen eingespannter 
Rahmen mit Auskragungen nach beiden Seiten l ). 

Wir betrachten den Mittelbinder und wählen 
bei der ersten Bereehnung für den Riegel einen 
mittleren Querschnitt mit gleichbleibendem Träg
heitsmoment wie für die Rahmenstiele (Fig. 42). 
E3 ist dann: 

F = 1,87·0,12 + 0,30·0,48 = 0,368 qm. 

1) Kaeh dem Verfahren, wie es Gehler in seinem Buche "Der Rahmen" 
(Verlag Ernst & Sohn) angewendet hat. 
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Der Seh werpunktsa bstand: 

x = }-,~7_·~,~22_ +_ 0,3~0~6~~ = ° 178 m. 
2·0,368 ' 

Das Trägheitsmome nt: 
Jz = 1r (1,87.0,178 3 - 1,57 . 0,0583 + 0,30.0,422 3) = 0,01083 m4 • 

Der Pfostenquerschnitt hat bei nebenstehendem Querschnitt: 
...-___ 178.5 F = 77,5·30 = 232,5 em2, 

J _b h3 _ ~O. 77~~ _ 00116 4 

~:2222l~~~~~.~ . ..!:..~ f2,6cm • - 12 - .. 12 -, m . 

Fig. 42 f. 

Für die Rahmenabmessungen erge· 
ben sieh die S t ü tz w e i t e : 

l = 11,40 + 0,775 = 12,175 m, 

die Pfostenhöhe nach der Fig. 42a bei 
wagerecht angenommener Riegelachse : 

h = 7,50 m 

und damit der \Vert 

7,50 . . 0,01083 = 0575 
12,175 0,0116 ' . 

Für den dreiseitigen eingespannten Rahmen ~ind die Festwerte 

IX 2 = 2 + l' = 2 + 0,575 = 2,575 
und ß2 = 1 + 6 y = 1 + 6·0,575 = 4,45 . 

Man beachte, daß sich die Koeffizienten v, IX und ß mit den Trägheits
momenten J und J s ändern. Wir haben J unter der Voraussetzung 

Fig.42g. 

für ständige Last 
kens, und zwar 
Eigengewicht 

berechnet, daß der Querschnitt im 
Riegel und im Pfosten nicht gerissen 
Ült und daß die Eiseneinlagen nicht 
berücksichtigt werden . 

. Jede andere Annahme für 
J ändert die Grundlagen der 
Berechn ung. 

Die Belastung des Rahmens 
besteht aus der lotrechten Belastung des Bal-

gl = 0,368 . 2,4 ~~_ 0,884 tim 
und dem Gewicht der 

Fahrbahnbefestigung a2 = 0,20 . 1,875. 2,0 = 0,750 " 
zusammen - 1,634 ::':: 1,65 tim. 

:Für Ver kehrslast wird unter der Annahme, daß eine Radreihe un
mittelbar über dem Balken steht (Fig.42g), die auf diesen entfallende Last 

P = 3 ° + 3 0 . _(1,~75_ ~_.!-:.~~.L = 3 76 = <Xl 3 80 t . 
~ , , 1,875 ' , 
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Die gleichmäßig verteilte Belastung aus dem anschließenden Menschen
gedränge ergibt sich zu: 

p = 1,875·0,40 = 0,75 tfm. 

a) Berechnung der ~lomente für ständige Last. 

Die gleichförmig verteilte Last auf den Riegel g = 1,65 tfm erzeugt 
das Biegungsmoment in der Mitte des entsprechenden frei aufliegenden 
Trägers: 

9)(0 = g l2 = 1,65 ~ 1~,l~52 = 3055 tm. 
g 8 ' 

Der Einspannungsgrad an den Punkten A, B, C und D zu: 

4 4 
PA = fln = - 3(\~ = - 3-~-2-,575 = - 0,518 , 

2 2 
PlJ = plJ =+ 3cX~ =+ 3-:2~575 = +0,259. 

Die Eckmomente ergeben sich nun aus der Beziehung: M = p. 9J( • 

. 2vIA = .11'Jn = ,UA • 9J(0 = PB' 9)(0 = - 0,518· 30,55 = - 15,84 mt. 

11-Ic = MD = Pe' ?mo = fln' 9)(0 =+ 0,259·30,55 =+ 7,92 " 

Aus der Belastung der Kragarme außerhalb der Pfosten ergibt 
sich das Vergleichsmoment an der Stütze: 

9)CK = - g. l· -~ = - 1,65 . ~,~o: = - 14,55 mt. 

Bei Belastung des Kragarmes bei A erhält man: 

1 1 1 1 
!IA =- --- ------ - ~- - ~- = - ° 5015 

(\2 2/)2 2,575 2· 4,45 " 

1 1 
/1 B = - -\-- -- = - 0,2765 , 

0>2 2/12 

1 1 1 1 
1I (' = + ._- +- = + - -- + --- = + ° 3070 

2 0>2 2/12 2· 2,575 2 . 4,45 ' 

1 1 
/IV=+ -- - - =+ 0,0820. 

20>2 2!f2 

M A (Pfosten) = - 0,5015 (- 15,44) = + 7,30 mt, 
J.'\tIn (Pfosten) = - 0,2765 (- 14,55) = + 4,03 " 
Me = + 0,3070 (- 14,55) = - 4,47 " 
MD =+ 0,0820 (-14,55) = -1,194" 
M A (Riegel) =+ 7,30 + (-14,55) = -7,25 " 
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Bei Belastung mit dem Kragmoment in A: 

1VIB (Riegel) = + 4,03 + (± 0,0) = + 4,03 mjt. 

Bei Belastung mit dem Kragmoment smK = - 14,55 mt in B wird 
1/" analog: 

Fig.43a. 

.M,t (Pfosten ) = + 4,03 mt, 

MB (Plosten) = + 7,30 " 

~7I1c = - 1,194 " 

MD = -4,47 " 

M A(Riege1) = +4,03+ (-L O,O) = + 4,03mt. 

Bei Belastung in B: 

MB (Riegel) = + 7,30 + (-14,55) = - 7,25 mt. 

Die oben berechneten Werte für MA und _NIB gelten für die Pfosten. 
Die Momente im Riegel erhalten wir, wenn wir an Aü - Bü als Schluß
linie (siehe Fig.43a) die Fläche A-A"-B ansetzen, d. h. 

M A (Riegel) = M A (Pfosten) + 9J(; jl1 B (Riegel) = .LVI B (Pfosten) + sm. 
Es ergeben sich daher die Gesamtmomente aus der ständigen 

Last: 

Systernpunkt 

.J.:W.-t (Pfosten) 

M A (R icgt'l ) 

jlf B (Pfüstf'n ) 

)J.lB (Riegel) 

lJlc 
111 [) 
.At A (Kraganu) 

Riegel
belastung 

- 15,84 
- 15,84 
- 15,84 
-15,84 

+ 7,92 

+ 7,92 
0,00 I 

Kragarme 
bei A 

belastet 

+ 7,30 
- 7,25 

+ 4,03 

+ 4,03 

+ 4,47 
- 1,194 
-14,55 

]<ig. 4:3 b. i\fOIlll'n (' 

infolg ·tündi CI' La-t. 

i 

i 

Kragarme I 
bei B Zusammen 

belastet 

+ 4,03 

+ 4,03 

+ 7,30 
- 7,25 
- 1,194 
- 4,47 

0,00 

- 4,51 
-HI,06 
- 4,51 
-19,06 

+ 2,256 

I 
+ 2,256 
-14,55 

DerSymme
trie wegen wird 

MA=MB 

und 

M c = MD' 

Der Verlauf 
der Momente 
ist in Fig. 43 b 
eingetragen. 



Zweistielige Rahmenbrücke mit Kragarmen. 

b) Berechnung der Hrößtwerte für die Momente bei Verkehrs
belastung. 

Wir ermitteln die Größtwerte der Momente aus der Verkehrsbelastung 
mit Hilfe der Einflußlinien, die wir aus den Zustandslinien bei ver
schiedenen Laststellungen der Last 1 erhalten. 

Für Last ,,1" wird hier das in A wirkende Kragmoment am Ende 
des Kragarmes mit dem Abstand von A = 4,2 m 

~)~K = -4,2·1,0 = - 4,2 mt 

und mit den bereits vorher errechneten Einspannungsgraden für Krag
armbelastung werden: 

MA(Pfo~ten) = - 0,5015· (-4,2) = + 2,106 mt; 
l'1'IA(Riegel) = + 2·106 - 4·20 = - 2,094 mt, 

.MB (Pfosten) = - 0,2765· (- 4,2) = + 1,160 mt = 2}lB (Riegel» 

.Me = + 0,3070· (- 4,2) = - 1,290 mt, 
j}ID = + 0,0820· (- 4,2) = - 0,344 mt. 

Ähnlich wird z. B. für die Laststellung 1,2 m links von A: 

J1A(Pfosten) = + 0,602 mt 

111 B (Pfosten) = + 0,332 " 
.Me = - 0,369 " 
1v1D = - 0,098 " 

Da 9TIK hier = 1,2. 1,0 = - 1,2 mt, wird 

l'1'IA (TIiege]) = + 0,602 - 1,2 = 0,598 mt. 

lvI B (Rie!'!e]) = 111 B (Pfosten) . 

Für die Stellung der Last ,,1" auf dem Riegel mit a = 1,2 m 
rechts von A oder b = 10,975 m links von B wird das Vergleichs moment 

9J( =~-' a~ = 10. 1,_2. 1O,97~ = + 1082 mt 
l ' 12,175 " 

ta 1,2 r 
r; = T = lii75 = 0,0~86, , 

1 1 - 2t 1 - 2·00986 
- -----~--- = - 0 4793 

2,575 2 . 4,45 ,. , 
1 

PA = - -d2 2/J2 

1 1 - 21: 
/J B = - ----- + -- --"- = - 0 389 -I- 0 0903 = - 0 2987 
r iX 2 2 ß2 ' , " 

1 1-2t _ 
,u-e = + 2cX; + -- 2ß~- = + 0,194~ + 0,0903 = + 0,2848, 

1 1 - 2~ 
UD = + ---- - ------ = + 0 1945 - 00903 = + 0 1042 
J 2 iX 2 2 ß2 ' , ,. 



Für 

werden 

Rah men brücken. 

M A = - 0,4793.1,082 = - 0,519 mt 
MB = - 0,2987. 1,082 = - 0,323 " 
Me = + 0,2848· 1,082 = + 0,308 " 
Mn = + 0,1042. 1,082 = + 0,113 " 

u = 4,8; b = 7,375; ~ = ~~~1~~_ = 03945' 
4,8 ' , 

,m 0 4,8·7,375 
~)~ = 1 . - -- = 2 91 mt 

, 12,175 ' 

1 - 2· 03945 
Il.A = - 0 389 - ----~,~-~ = - 04127 ,., 2 . 4,45 " 
,aB = - 0,389 + 0,0237 = - 0,3653, 
flc = + 0,1945 + 0,0237 = + 0,2182, 
I-ln = + 0,1945 - 0,0237 = + 0,1708 . 

.l'JI!A = - 0,4127. 2,91 = - 1,200 mt 
MB = - 0,3653.2,91 = - 1,062 " 
Me = + 0,2182· 2,91 = + 0,635 " 
Mn = + 0,1708·2,91 = + 0,497 " 
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+ 

+ 
+ 

+ 

Fig. 43 d bis m. Einfiußlinien für die Momente. 



Für 

wird: 

Rahmenbrüeken. 

l ~ 
a = b = - = 6 0870 m 

2 ' 

9R = _P . l = I ° . _12,~~~ = 3 044 mt 
4 ' 4 ' , 

I I 
Li{ = fiB = - - = - --- = -0389 

i • <X 2 2,575 " 

I I 
PB = fic = + 2 <X 2 = + 2.2,575 = + 0,1945, 

.1vlA = MB = - 0,389 ·3,044 = - 1,184 mt 

Me = 1~ID = + 0,1945·3,044 = + 0,591 " 

Die Zustandslinie für die Momente sind in Fig. 43 c aufgetragen. Aus 
diesen werden dann die Einflußlinien für verschiedene Querschnitte in 
Fig. 43d bis m abgeleitet. 

Mit Hilfe des Belastungsschemas ergeben sich nun für die ver
schiedenen Querschnitte folgende Größtwerte für die Momente: 
Im Querschnitt rechts von A im Riegel. 

pos. M':.tmax= +[3,8· (1,15 + 0,20)] = + 5,14 mt. 

neg. M':.tlllax = -[3,8. (2,10 + 0,35)+ 0,75(4,0+4,10+1,10)] = -16,20 nt 
(Belastungsschema ist in Fig. 43 deingetragen). 

Q uers c h ni tt ,,3" (hierzu Fig. 43 e). 
pos .. 2113max = + [3,8·0,94 + 0,75 (0,78)] = + 4,16 mt. 

neg. M 3 max = - [3,8. 2,07 + 0,75. 3,9] = - 10,80 mt. 

Querschnitt ,,4" (hierzu Fig.43f). 
pos. M 4max = .1-- [3,8. 1,9 + 0,75. 0,65J = + 7,71 mt. 

neg. ~il{4 nlaX = - [3,8 . 1,35 + 0,7,1';· O,04-J = - 5,17 mt. 

Querschnitt ,,5" (Riegelmitte) (Fig.43g). 

pos. Ms max = + [3,8·2,36 + 0,75· 1,65J = + 10,50 mt. 
neg. M 5 max = - [3,8. 0,6 + 0,75. 1,07] = - 3,08 mt. 

Momen te in den Säulenquerschnitten : 

Querschnitt am Säulenfuß (Fig.43h). 

pos. Mnmax = + [3,8·1,12 + 0,75·0,82] = + 4,88 mt. 
neg. Mn lIlax = - [3,8. 1,51 + 0,75. 0,74J = - 6,30 mt. 

Querschnitt ,,6" Wig.43i). 

pos. M s max = + [3,8.0,71 + 0,75·0,41] = + 3,01 mt 

neg. M 6 max = - [3,8. 1,12 + 0,75·0,0] = - 4,26 mt. 
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Querschnitt ,,7" (Fig.43k). 

pos. J1I7 max = + [3,8.0,56 + 0,75 . 0,55] = + 2,54 mt. 

neg. JlI7max = - [3,8·0,6 + 0,75.0,55] = - 2,6H mt. 

Querschnitt ,,8" (Fig.431). 

pos. JIslllax = + [3,8. 1,8B + 0,75· 1,3J = + 8,17 mt. 

neg. JI8 max = - [3,8 . 1,55 + 0,75 . 1,25] = - 6,83 mt. 

Querschnitt unterhalb des Punktes A im Pfosten (Fig.43m). 

pos. uMA max = + [3,8, 2,B4 + 0,75 . ~~i 4,21 = + 12,H2 mt. 

neg. uJImax = - [3,8.2,2 + 0,75 . 1,81] = - 9,72 mt. 

Kragarmqucrschnitte: Schnitt links von A: lMA • 

neg. {.MA max = - [3,8. (4,2 + 0,7)] = - 18,60 mt. 

Querschnitt ,,2". 

JI2 max = - 3,8.3,0 = - 11,4 mt. 

Quprschnitt ,,1". 

~tIl roax = 3,8·0,0 = -0,0 mt. 

Zusammenstellung der Momente aus Eigengewicht und 
Ver kehrs belastu ng. 

(Die positiven und negativen Größtwerte sind hervorgehoben.) Der Verlauf der 
Momente für Verkehrslast ist in Fig. 44a eingetragen. 

Rahmenwile 

und 

Querschnitt 

Kragarm 

Riegel 

Pfosten 

-----------1 --
EigengcwiehtslllOIlwnt 

mt 

0,00 I 0,00 
0,00 - 7,41 
0,00 -14,55 
0,00 -19,06 
0,00 8,15 

+ 6,45 0,00 
+ 11,49 0,00 
+ 2,26 0,00 
+ 1,35 0,00 
+ 0,00 0,00 
+ 0,00 3,15 
+ 0,00 4,51 

Verkehrsmoment 
mt 

pos. neg. 
~~~ 

0,00 0,00 
0,00 -11,40 
0,00 - 18,fiO 

+ 5,14 -16,20 
+ 4,16 - 10,80 
+ 7,71 5,17 
+ 10,50 3,08 
+ 4,88 6,30 
+ 3,01 4,26 
+ 2,54 2,69 
+ 8,17

1
_- 6,83 1 

+ 12,92 9,72 I 

Zusan1rnen 
mt 

pos. 

0,00 
0,00 
0,00 

-13,92 
- 3,99 
+ 14,16 
+ 21,99 
+ 7,14 
+ 4,36 
+ 2,54 
+ 5,02 
+ 8,41 

neg;. 

0,00 
-18,81 
-33,15 
-35,26 
-18,95 
+ 1,28 
+ 8,41 

4,04 
2,91 
2,69 
9,98 

-14,23 
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Fig. 44 a. Momente für Verkehrsbelastung. 

c) Ermittlung der Querkräfte. 

Die Ermittlung der Einfl ußlinie für den Riegel erfolgt wie bei 

d B lk b k Fu"r di Z l' d M r - .1111 • 1 er a en rüc e unter 1. e usatzg 18 er l ermitte,t 

man die Werte für MT aus der Einflußlinie für Ml als Spiegelbild M~J 
und diejenigen für Mt aus derselben direkt daraus entnommen. 

Rahmenteil und I 1' 

__ LltS~~~~ ___ ~~_ Mz- MA 
- I I 

1 I + 1,160 1 -2,094 
Kragarm 2 + 0,332 I - 0,598 
Stütze A I 0,00 I 0,00 

3 /-0,323 -0'5191 
Riegel 4 - 0,872 -1,101 

5 -1,184 -1,184 

+ 3,254 
+ 0,930 

0,00 
+ 0,196 
+ 0,229 
±O,OOO 

M,-M' 
I 

+ 0,267 
+ 0,076 

0,00 
+ 0,016 
+ 0,019 
+ 0,000 

(Der Symmetrie halber braucht man nur die Querschnitte links der 
Symmetrieachse zu betrachten.) 

Die Einflußlinie für die Querkräfte im Riegel ist in Fig. 44 b oben 
aufgetragen. 

Die Einflußlinie für die Querkräfte im Pfost.en. 
Da die Pfosten keine direkte Belastung aufzunehmen haben, so 

ergeben sich die Querkräfte nur aus dem Gliede Mry_M1 (q = 0). 

Diese Werte werden in nachstehender Zusammenstellung ermittelt. 
Die Werte für MT sind der Einflußlinie für M~, die für MI derjenigen 
für Mn entnommen. 
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Für dic linke Rahmenhälftc: 

Rahmenteile und 
Lastste\lnng 

Kragarm {21 + 2,106 
(links) + 0,602 
tltütze A 0,00 

lOge 4 I - I 101 R · I \3 1-0,519 

(linke Hälfte) 5 1- 1:184 

-0,344 
-0,099 

0,00 
+ 0,1l:3 
+ 0,377 
+ 0,591 

+ 2,450 \ + 0,327 
+ 0,701 + 0,094 

0,00 I 0,00 

I 
- 0,632 - 0,084 
- 1,478 . - 0,197 

I - 1,775 i -0,237 
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Die Wertc für die rechte Rahmenhälftc sind der Symmetrie wegen 
dieselben. Die Einflußlinie, die gleichzeitig für den Horizontalschub 
gilt, ist in leig. 44 b unten aufgetragen. 

RieO'el 

+ 
prO. ll'Tl 1------"\,;:--------

Fig. 44 b. Einfiußlinien für die Querkräfte. 

Die Ermittl ung dcr Größtwerte der Querkräfte mit Hilfe 
des Belastungsschemas und der Einfl ußlinien für Querschnitte 
im Riegel erfolgt nachstehend. 

Im Querschnitt rechts der Pfosten A wird: 

pos. Qmax = + [3,8 . (1,0 + 0,735) + 0,75 . 2,35] = + R,36 t. 

neg. Qmax = - [3,8 . 0,308] = - 1,17 t. 

Querschnitt ,,3". 

pos. Qmax = + [3,8 . 1,54 + 0,75 . 1,68] = +7,11 t. 

neg.Qmax = - [3,8·0,308 + 0,75 .0,06] = - 1,22 t. 
Pro b" t, Vorlesungen über Eisenbeton. H. 22 
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Querschnitt ,,4". 

pos. Qmax = + [3,8. 1,13 + 0,75·0,92] = + 4,99 t. 

ncg. Qmax = - ra,8. 0,308 + 0,75.0,48] = - 1,53 t. 

In Riegelmitte : 

pos. Qmux = + [3,8 . 0,695 + 0,75· 0,57] = + 3,07 t 

neg. Qll1ax = - pos. Qll1ax = - 3,07 t. 

Für die Querschnitte im Pfosten ergibt sich in allen Querschnitten 
ein konstantes, gleichgroßes Qnulx, da dieser selbst keine direkte Be
lastung aufnimmt. 

Es sind also 

Q [38 3'"'6 0'"'1': 0,327'.4,21J 1 94~ pos. max=+ , ·0, 1 + ,10.----2 --- =+ , ot. 

neg. Qmax = -[3,8·0,431 + 0,75·0,395] = - 1,931 t. 

Die oben berechneten Werte für die maximalen Querkräfte im 
Pfosten ergeben gleichzeitig mit umgekehrtem Vorzeichen die 
Größtwerte für den am Pfostenfuß auftretenden Horizon
talsch u b. Es ist demnach: 

pos. H max = + 1,931 t; neg. H max = - 1,945 t. 

Im Kragarm ist Qmax infolge Verkehrsbelastung von Abis (4,2 - 3,5) 
= 0,7 m links davon konstant = 2·3,8 = 7,6 t und von dort bis an 
das freie Ende kommt 1 . 3,8 = - 3,8 t. 

Die Querkräfte infolge der Eigengewichtsbelastung er
geben sich im Riegel, da M r = MI, wie beim frei aufliegenden Balken 

QA = D = ~ ____ l = 1,65.12,175 = + 1005 t· 
2 2 " 

Fig. 44 c. Größte Querkräfte: 
für Verkehrslast; für ständige Last. 
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im Pfosten: 

Q = }lf~~_ MI = M~ - fl!J! = (- 4,51) - (+ 2,256) 
l l 7,5 

Q" 6,766 I . 
,{ = - - 7 ", - = - 0,90 t = g elChbleibend ; 

,') 

im Kragarm: 

Q~ = g. a = 1,65.4,2 = - 6,94 t. 

Zusammenstellung der größten Querkräfte. 

I Eigen' I Verkehrsbelastung Größtwerte 
Rahmenteil und Querschnitt gewicht 

pos. neg. pos. neg, 

Kragarm (links) q 
lAI 
{ 

A' 

Riegel (linke Hälfte) ~ 

Pfosten Au 

0,00 
4,85 
6,94 

+ 10,05 
+ 8,08 
+ 4,11 

1
1 

+ 0,00 
- 0,90 

0,00 
0,00 
0,00 

+ 8,36 
+ 7,11 
+4,99 
+ 3,07 
+ 1,95 

I i 
: - 3,80 I 0,00 
I - 3,80 1- 4,85 
I -7,60 i - 6,94 

- 1,17 '+ 18,41 
- 1,22 + 15,20 
- 1,53 + 9,10 
- 3,07 + 3,07 
-1,93 + 1,05 

- 3,80 
- 8,65 
- 14,54 
+ 8,88 
+ 6,87 
+ 2,58 

3,07 
2,83 

In Fig. 44c sind die Querkraftslinie für Eigengewicht im rechten Teil, 
für Verkehrslast im linken Teil aufgetragen. 

d) Bemessung einiger charakteristischer Querschnitte. 

Querschnitt ,,5" in Riegelmitte mit einem größten positiven 
Moment: M max = + 21,99 ~ 22,0 mt. 

Bei Berücksichtigung der Druckbewehrung unter Vernachlässigung 
des Betonzugteiles wird nach Gleichung (34), Bd. I mit den Ab
messungen nach Fig. 44 d. 

1875. 122 
-- - ' 2- -- + 10 [6,28 ·2,5 + 39,27· (56 - 4,0)] 

x = -----.--.--- ------ ------.--- --.--- ------- = 12 6 cm 
187,5. 12 + 10[628 + 39,27] . ,. 

1875 . 12 63 157 5.063 
J = - ' -~-,---.-, -.-- ~--+ 10·39 27·39 42 +10.628.10 12= 7404ÜOcm4 

n 3 3 ,. , " , 

2200000· 12,6 
Übd = - -740400- = 37,5 kg/cm2 , 

Ü =10. 2200000· 39,4 = 1170kg/cm2, 
ez 740400 

(j =10.2200000.10,1 
ed 740400 = 300 kg/cm 2 • 

..._- --178,5--- ..., 

"r~ 30 ":--J;. 8925-.J9,27t:1112 

Fig.44d. 

22* 
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Für das größte negative Moment M~ = - 35,26 mt im Quer
schnitt über dem Pfosten bei A wird der rechteckige Querschnitt nach 
Fig. 44 e der Berechnung zugrunde gelegt. Es ist dann: 

x = 1~~'_!~ _ 1 +-J/l + ~~J'!_- dI 
b i n· Fe 

= ~~~4,54 t - 1 + V~-~ 2 . 3Jo~~(~t~54 ~ 6) J = 39,3 cm, 

2M 2·3526000 2 
(jbd = . = -----~ ----- --393 - = 49,6 kg/cm , 

X • b (h' - ;) 39,3 . 30· (134 - - '3'- ~) 
JvI 3526000 0 

(jez = ~-------- = -- - --- ---- - - - = 1190 kalcm-. 
Fe' (h' _ ;) 24,54 . (134 - 13,1) <0 

Fig.44e. Fig.44f. 

Der Querschnitt genügt sonach. 
Bei dem Querschnitt Pkt. A am 

Pfosten (Säulenkopf) handelt es sich 
um Biegungsbeanspruchung mit axi
alem Druck. Die Ermittlung des auf 
die Stütze entfallenden Druckes er
folgt unter Zugrundelegung der Ein
flußlinie für die Querkraft rechts von 
A mit Hilfe des Belastungsschemas. 
Es ergibt sich dabei: 

Q~ = + 3,8·1,09 + 0,75·2,74 = + 6,20 t, 

Q~ = 4,20·0,75 = + 3,15 t. 

Der aus der Verkehrsbelastung entstehende gesamte Druck = 9,35 t 

der aus dem Eigengewicht = (4,20 + -~~!~). 1,65 = 17,00 t 

Es ergibt sich demnach der Druck N = 26,35 t 

Das Moment für diese Belastung ist M = - 14,23 mt. 

Die Spannungs ermittlung geschieht hier, da die Gleichung für x 
dritten Grades ist, zeichnerisch, und man erhält für den Querschnitt 
nach Fig. 44f mit: 

M 1423000 
N h 26350. 7'"T5 = 0,7, , 

Fe 19,63 0,845 
f[J = -~---- = ------ = --- = 0 845 o/r 

b h 30. 77,5 100 ' O' 
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x = 38,6 cm. 

2Nx 
abd = --- .--- = 

bx2 +2Fe n(2x-cl) 
2 . 26350 . 38,6 ~ 

30-:-38~GT+-2 .19,63: 10. (2-:-38~6 _ 77/» = 4D,8 kgjcm 2
, 

0,92 h - X 0,92·77,5 - 38,6 
a"z = n 0bd -- x- - _. = 10.45,8. -----386---- = 388 kgjcm 2, 

, 

x - 0 08 . h 38 G - 0 08 . 77 5 ° /=nobd ---'---=10·458·' '.' = 384kgjcm2 
e< x ' 38,6 . 

Für den Querschnitt am Stützenfuß bei D wird das größte 
positive Biegungsmoment infolge der Verkehrsbelastung auf demselben 
Wege ermittelt wie vorher. Es wird: 

Q~ = + [3,8· 0,87 + 0,75· (2,76 + 0,53)] = 

Q':;' = 4,20·0,75 

5,80 t 

3,15 t 

Insgesamt Qv = 8,95 t 

Eigengewicht des Balkens Qg = 17,00 t 

Eigengewicht der Stütze: 0,775·0,30· 7,5· 2,4 ~ 4,20 t 

N =+30,15 t 

Mmax =+ 7,14 mt. 

Es wird für den gleichen Querschnitt nach Fig. 44f mit Fe = 12,96 cm2 • 

M 
Nh 

714000 = 037 
30150·77,5 " 

X = 5],2 cm, 

2Nx 
0" rl = bx2+-'Ti; ~(2x-- cl) 

2·30150·51,2 
------- - --- ---- ----------------,-----

30· 51,2 2 + 2· 12,96· 10 (2 . 51,2 - 77,5) 

(jhd = 38,2 kgjcm 2, 

° = n 0bd ~~-~--=~ = 10.382. 0,92·77,5 - 51,2 = 150kgjcm2 
ez X ' 51,2 ' 

x-0,08h 51,2-0,08·77,5 335kj 2 
(j = nOiJ/ = 10· 38 2·--------= g cm . 

e (x ' 51,2 
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Die Bodenpressung infolge der Rahmenbelastung: 
Die Exzentrizität der Normalkraft N beträgt: 

M 714000 
e = N = 30150- = 23,7 cm, 

W = bh: = 187,5.2002 = 1250000 cm3 

6 6 ' 
N Ne 

G = -F-±W' 
30150 30150·23,7 

G = 187 ~200 ± 1250000 = 0,804 ± 0,571, , 
IGbd = 0,804 + 0,571 = +. 1,375 kgJcm2 , 

~Gbd = 0,804 - 0,571 = + 0,233 kgJcm 2• 

e) Die Berechnungen der Schubspannungen und der schrägen Eisen. 

Für den Querschnitt rechts von A ist nach der Zusammen
stellung auf Seite 339 

Q~ max = + 18,41 t. 

Für den Querschnitt nach Fig. 44e wird: 
x 39,3 

hZD = h - a - - = 140 - 6 - - = 1200 cm 
3 3' 

und demnach mit b = 30 cm 

_ 18410 _ 2 
Tmax - 30. 1209 - 5,1 kg/cm . , 

Für den Querschnitt in Riegelmitte ist 

d 
Q = 3,07 t und hZD;;'S h -:3 = 60 -

demnach 3070 2 
T =- = 183kg/cm 30·56' . 

Für den Querschnitt links von A wird 

12 
- = 56 cm 
3 ' 

Ql max = 14,54 t und 14540 2 
T = 10 . 120 9 = 4,02 kg/cm . 

Für den Pfosten ist 
Q ~f~~ten = 2,83 t; 

Bei einem Querschnitt nach Fig. 44f wird 

, 

x 38,6 
hZD = h - a - 3 = 77,5 - 3,5 = 3-' 
hZD = 74,0 - 12,87 = 61,13 cm 
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und mit b = 30 cm 
2830 0 

Tmax = 30.-6'(13 = 1,54 kgjcm-. , 
Die Schubspannungen bleiben überall unter dem zulässigen Maß 

von 4,5 kgjcm3 , ausgenommen die Querschnitte im Riegel unmittelbar 
links von A. Die von unten hochgeführten Eisen genügen aber für die 
schrägen Zugspannungen bei weitem. 

f) Berücksichtigung der Nebeneinflüsse. 

Um einen Einblick über die Größe der Nebeneinflüsse zu erhalten, 
wollen wir noch die Einwirkung der Temperatur und des Schwindens 
untersuchen. 

Einfluß der Temperaturänderung: 

Für eine Änderung von ± 20 0 C ergibt sich mit einer Ausdehnungs
ziffer ß = 0,0000100 für den Riegel eine Längenänderung .11 = ß· t· 1 

.1 1 = 0,0000100· (1: 20) . 12175 = == 2,435 mm 
= ± 0,002435 m. 

Für eine wagerechte Verschiebung des Pfostenfußes um .11 sind nach 
dem von Gehler eingeschlagenen Verfahren 

Ma, b = =+= c:J 1· ~~/s . : 1 (obere Vorzeichen geI-
z ten für eine Verschie-

-- 1 3E J s 1 + Y bung nach innen) Md, c = + i 1· -h2 • 
C(2 

berechnet. Einer Verschiebung nach außen entspricht nun eine Wärme
minderung; während eine Temperatur erhöh ung einer Verschiebung 
nach innen gleichkommt. Es ergeben sich nun mit den bereits er
mittelten Werten für (\2 = 2,575; Y = 0,575; J. = 0,0116 m4 ; h = 7,5 m 
und für E = 2000000 tjm 2 nachstehende Momente: 

a) für eine Erwärmung um + 20° C: 
~ 3·2000000·0,0116 0,575 . r:: 

M B = - 0 002430' --- ---------- . - = - 0 67 ü mt 
~ A,' 7,52 2,575 ' , 

1li C = + 0 002435. ~ 200000~_~0-,~1l6. 1,575 = + 1 845 mt. 
D,' 7,52 2,575 ' 

Für eine Temperaturerniedrigung um -20° C wird sinngemäß: 

MA,B = +0,675 mt; MD,c = -1,845 mt. 

Einfluß des Schwindens: 
Das Schwinden kommt einer Verkürzung des Riegels oder einer 

Temperaturerniedrigung gleich. 
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Nimmt man das Schwindmaß aus Versuchen gleich 0,045 mm/lfd. m, 
so wird 

III = - Ce' l = - 0,045 . 12,175 = - 0,549 mm = - 0,000549 m. 

Die Momente berechnen sich nun zu: 
3·2000000·0,0116 0,575 

M A B = + ° 000549· --------~--- .---- = + 0152 mt 
" 7,5 2 2,575 ' , 

MD () = - ° 000549. ~2000000. 0,0116 . 1,57~ = - 0416 mt. 
" 7,5 2 2,575 ' 

Bei Berücksichtigung der ungünstigsten Wirkung der Neben
einflüsse ergeben sich für die bereits untersuchten Querschnitte 
nachstehende Spannungen. 

Für den Querschnitt in Riegelmitte: 

M = + 21,99 (aus Eigengewicht und Verkehrsbelastung) 
+ 0,675 (Temperaturerniedrigung) 
+ 0,152 (Schwinden) 

M max + 22,817 mt (3,74 % Zuschlag für Temperatur und Schwinden). 

Mit h = 56 cm ergibt sich: 

o - 2281700· 16,85 _ 60 ° k I 2 
bd - 640000 -, g cm , 

o = 7. 2281700· (56 - 7 - 16,85) = 800 k Icm2 
ez 640000 g , 

o = 7.2281700. (16,85 - 2,5) = 358 k Icm2. 
ed 640000 g 

Für den Querschnitt rechts von A: 

M~ = -13,92 (Eigengewicht und Verkehrsbelastung) 
- 0,675 (Erwärmung) 
- 14,595 mjt (4,85 % Zuschlag für Temperatur) 

2 . 1459500 ... ~ 2 

(jbd = 39,3 . 3O-:-(i3r=-3~~) = 20,0 kgjem , 

24,54 (134 - 13,1) 
Oez = -~ 1-4-59500- = 493 kgjcm 2• 

Der rechnerische Einfluß der Nebenspannungen aus Temperatur 
und Schwinden ist nicht groß. Letzteres wird man durch die in der Ein
leitung besprochenen Mittel auszuscheiden suchen, und demnach würde 
sich die Berechnung erübrigen. 

Zum Vergleiche der durch die verschiedenen Einflüsse hervorgerufe
nen Spannungen seien dic:-;e nachstehend, für die verschiedenen Ein
nüsse getre@t, ermittelt: 
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Für h = 56,0 cm (Jn = 713400 cm4 ) mit dem Querschnitt nach 
Fig. 44d: 
aus Eigengewicht (llfe = 11,49 mt): 

1149000· 12,6 2 
ab d = ~Ö-400 - = 19,6 kg/cm , 

1149000 . 39,4 Q 

"e z = 10 . ----740400 --- = 612 kg/cm", 

= 10.1149000.10,1 = 157 k jc 2. 
"ed 740400 g m , 

aus Ver kehrslast (12.t-Wagen!) (Mv = 10,50 mt); 

= 1050000· 12,6 = 179 k /cm2 
"bd 740400 ' g , 

_ 10.1050000.39,4 = 560 kg.'cm2 , 
°ez- 740400 

_ 10. 1050000·10,1 = 143,5 kg/cm2; 
°ed - 740400 

aus Temperaturändernng (Mt = 0,675 mt): 

(j _ ~500. 12,~ _ 1 15 k /cm2 
Jbd - 740400 -, g , 

° = 10. ~2500 ·39,4 = 36 ° kgjcm2 
ez 740400 ' , 

67500· 10,1 
"ed = 10· 740400 = 9,2 kgjcm2 ; 

infolge Schwindens (Msch. = 0,152 mt): 

_ 15200· 12,6 _ 026 k j 2 
°bd - 740400 -, g cm , 

15200· 39,4 2 
0ez = 10· 740400 = 8,1 kg/cm , 

15200·10,1 
0ed = 10· 740406- = 2,1 kgjcm2• 

g) Bemessung eines Randbinders. 

Die ständige Last ist nach Fig.44g: 
gJ = [0,12·0,8125 + 0,78.0,25 + 0,47·0,08 

+ 1,1.0,07]·2,4 = 0,811 tim 
g2 ~ 0,20 . 0,8125 . 2,0 = 0,325 " 

zusammen = 1,136"" 1,14 t m. 
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Für den Fall, daß das linke Rad an der Fahrkante steht, ergibt. 
sich der aus der Lastwagenbelastung entstehende Auflagerdruck als 
Einzellast 

P = 3 0. (1,875 - 0,125) + (1,875 - 1,525) 
, 1,875 ' 

P = 3 0. 1,75 ±-~,35 = 336 t 
, 1,875 ,. 

Die aus dem Menschengedränge sich ergebende gleichmäßig verteilte 
Belastung berechnet sich zu: 

p = (0,6 + 0,8125) . 0,40 = 0,565 tim. 
Die Momente für den Rand

binder ermitteln wir, indem wir 
die für den Mittelbinder ermittelten 
der Berechnung zugrunde legen. 
Die zu dieser Ermittlung erforder

~~~~+==:::::~-::::=~ lichen Koeffizienten ergeben sich 

+ • 
I I 
'''' 187,5--- '" 

Fig.44g. 

aus dem Verhältnis der Belastungen 
zueinander. Es wird: 

1,14 070 kg = - 6~ = 0,69 "'-" , , 
1, iJ 

k - 3,36 - ° 88~ p - -, 0, 
3,8 

k = 0,56.')_ = ° 755. 
p 0,75 ' 

Als Mittelwert nehmen Wlr schätzungsweise, um nicht zu günstig zu 
rep,hncn: kp = 0,85. 

Wir erhalten nun mit diesen Koeffizienten nachstehende Momente 
in den charakteristischer} Querschnitten unter Zuhilfenahme der 
früheren Zusammenstellung. 

Für die Riegelmitte: 

Mg = + 11,49 . 0,70 = + 8,05 mt 
M p = + 10,50 . 0,85 = + 8,95 " 

+ 16,99 C'V 17,0 mt. 
Nehmen wir für die Nebeneinflüsse noch einen Zuschlag von 3,74% 
wie beim Mittelbinder, so erhalten wir als Größtwert: 

M max = 17,0 + 17,0·0,0374 = 17,0 + 0,64 = 17,64 rot. 
Im Riegel über dem Pfosten rechts von A: 

Mg = -19,06·0,70 = -13,32 rot 
M p = -16,20·0,85 = -13,78 " 

-27,10 mt. 
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Wie beim Mittelbinder nehmen wir für die Nebeneinflüsse emen 
Zuschlag von 4,85 % und erhalten als Größtwert: 

llfmax = - (27,10 + 27,10·0,0485) = -28,42 mt. 

Die Spannungsermittlung wird nach Gleichung (33) durchgeführt 
unter Berücksichtigung des Betondruckteiles im Steg: 

111 x 111 (h - a - x) 
x = 26,0 cm, abri = -J~; oe = - ---y;:-- n, 

J = 60,5.26,03 _ 35,5.18,03 + 10.3221.452 = 938000 em4 
n 3 3 ' , 

= 1764000· 26 = 49 0 k Icm 2 
t;- '1;ZO, '1~25~U,15tm' 

°bd 938900 ' g 
(48,8 aus der zeichn. Ermittl.), 

1764000· (71 - 26) . 10 = 850 k j' 2 
Oe = 938900 g cm 

(870 kgjem2 zeichn.). 

Für den Querschnitt über der Stütze rechts 
von A mit -"lI max = - 28,42 mt wirkt der Quer

1 25 !...

Fig.44h. 
schnitt nur als rechteckiger und wir erhalten mit 
nebenstehenden Abmessungen (Fig.44h) nach Gleichung (16) 

10 . 24,] 5 r 1 /--2~25 . (l58 - 6) -1 
x = - - - - 1 + / 1 + - -- = 45 4 cm 

25 _ I 10· 24,15 _ ' , 

0" ~ (2M ) ~ _ "-' 28(42000 454) = 36,6 kgjcm2, 
x b h - a - ~ 45,4 . 25· 152 - - ; -

M 2842000 2 
(Je = - - - -- = - ----- - (- = 860 kgjem . 

x (h _ a _ ;) 45,4· 136,U 

Qucrschnitte des Pfostens: 
Die Pfosten führen wir mit den gleiehen Dimensionen aus wie bei 

den Mittelbindern. Da die Kräfte etwas kleiner sind, so bleiben bei der 
gleiehen Bewehrung die Beanspruchungen in den zulässigen Grenzen, 

Zusammenfassung und Richtlinien füt' den Entwurf. 
In vorliegendem Falle ist eine Straße über eine zweigleisige Eisen. 

bahn in ebenem Gelände hinwegzuführen. Zur Vermeidung größerer 
Steigungen und kostspieliger Widerlager, ferner zur Verringerung der 
Konstruktionshöhe trägt die in der Ausführung vorgesehene Bauart 
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wesentlich bei. Wegen der verhältnismäßig geringen Fahrbahnbreite 
genügte die Anordnung von 3 Hauptlängsträgern, von denen einer. in 
der Fahrbahnmitte liegt und die beiden anderen auch zur Aufnahme 
von auskragenden Fußwegen von je 0,60 m Breite dienen. Zur sicheren 
Fundierung wurden dann die Rahmenträger auf eine gemeinsame 
Fundamentsplatte gestellt. 

Für die erstmalige Annahme beim Entwurf wird man sich mit 
Vorteil der in dem Buch von Gehler auch in dieser Berechnung an· 
geführten Gleichungen für den dreiseitigen symmetrischen Rahmen mit 
eingespannten Pfostenfüßen bedienen und die Momente für die Ver· 
kehrsbelastung unter der Voraussetzung bestimmen, daß das Verhält· 
nis der Trägheitsmomente in Stiel und Riegel gleich 1 ist. Für die Eigen. 
gewichtsmomente wird man entsprechende Werte wählen, wie dies 
bereits gezeigt wurde. Eine genaue Rechnung ergibt dann die end· 
gültigen Abmessungen. 

Die vorstehende Berechnung ist unter ungünstigeren Belastungs. 
annahmen durchgeführt worden, als diejenigen, die dem ausgeführten 
Entwurf zugrunde gelegt sind. 

Zum Vergleich ermitteln wir nachstehend für den Querschnitt ,,8" 
in Riegelmitte die Momente für eine Verkehrsbelastung infolge Men· 
schengedränge von 350 kgjqm und einen Lastwagen von 6000 kg, 
beide mit einem Stoßzuschlag von 50 vH. Es wird sich dann die 
Belastung zusammensetzen aus einer gleichmäßig verteilten von 
p = 525 kgjqm und einem Lastwagengewicht von 9000 kg (mit den be· 
kannten Abmessungen). 

Bei einem 50 proz. Stoßzuschlag werden die auf S. 328 ermittelten 
Werte hier: 

p = _~,~_+_.l,_~ + ~~_+ __ 1l>_ ._1,~75 - 1,3 = 294 t 
2 2 1,875 " 

p = 1,875 . 0,525 = 0,985 tim. 

Mit Hilfe des Belastungssehemas und der Einflußlinien erhält man 
nachstehende Größtwerte der Momente: 

pos. Mmax = (2,94·2,57 + 0,985·2,55) = 7,55 + 2,51 = + 10,06 mt, 

( 05,42) neg. Mmax = 2,94· 0,69 + 0,985 . -'--2-:- = 2,03 + 1,04 = -. 3,07 mt. 

Wir ersehen daraus, daß diese Werte etwas hinter denjenigen unserer 
Berechnung zurückbleiben. 

Für den Querschnitt mit h = 56 cm ergibt sich für dieses größte 
positive Moment .Mv max in Riegelmitte 

M = [Mg + Mv] = (11,4-9 + 10,06) = 21,55 mt. 
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Für h - a = 56 - 4,0 = 52 cm ergibt sich: 

2 155000 . 12,6 2 
(Jbd = ---740400--- = 36,7 kgjcm , 

(J = 10. ~55~9°' 3~,4 = 1148 kgjcm2 
ez 7<10400 ' 

2155000 . 10,1 2 
(Jed = 10 . --740400-- = 29! kgjcm . 

Dicse Spannungen sind etwas, aber unwesentlich kleiner als die Be
rechnung unter Zugrundelegung der höheren Belastung ohne Stoß
zuschlag. 

Wären wir daher in der Lage, die Größe des Stoßzuschlages besser 
abzugrenzen, als dies bisher möglich war, wo wir nur nach dem Gefühl 
50% der Belastung annahmen, so könnten wir weit wirtschaftlicher 
entwerfen. 

An icht. Längenschni tt. 

Fig.45a. 
Mehrstielige Rahmenbrücke . 

- ---+--
i 

...... '9----------5J.IJO---

Darauf. irht. 

3. Mehrstielige Rahmenbrücke. 

Die Brücke über die III bei SandI ) überspannt den Flußlauf in 4 Öff
nungen von 12,0 m, 12,8 m, 12,8 m, 12 m. Die Strompfeiler und die 
beiden Landpfeiler sind auf Pfählen gegründet; sie werden gebildet 
aus zwei durch einen Querträger verbundenen Stützen. Das Haupt
tragwerk besteht aus 3 kontinuierlichen Balken mit veränderlichem 
Trägheitsmoment auf elastisch drehbaren Pfeilern, die durch Quer
träger und Fahrbahnplatte miteinander verbunden sind (Fig.45a). 

Die statische Berechnung der Haupttragbalken und der mit 
ihnen verbundenen Pfeiler erfolgt nachstehend nach der von Dr.-Ing. 

1) Entwurf und Ausführung stammen von der Firma Züblin & Co. 
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Ernst Suter ausgearbeiteten, sehr übersichtlichen Methode, auf die 
im besonderen verwiesen wird 1). 

Wir betrachten zunächst den Hauptfall (Rechnungsabschnitt I), 
der dann vorliegt, wenn wir die Pfeilerkäpfe als horizontal unverschieb
lieh annehmen. 

a) Rechnungsabschnitt I. 
Graphische Ermi ttl ung der Balkenfi xpunkte. 

Wir bestimmen die Drittellinien graphisch und teilen zu diesem 
Zwecke den Träger in Lamellen ein, wie dies in Fig. 45 b geschehen ist. 
Da der Hauptträger als aus drei T-Balken zusammengesetzt angesehen 

I 
I , , , 
, I 

I I 

l-a;-.fst---j , 
'-I~ 

!! Fig. 4:; b. ..... 
: 1.::1 

c 

werden kann, so erhalten wir für die verschiedenen Querschnitte nach
stehende Werte der Trägheitsmomente [T-Balkens mit B = 210 cm, 
b = 40 cm und h (veränderlich) = 60 bis 120 cm (Fig.45c). Wenn 
h ~ 120 cm, so ist der Schwerpunktsabstand von der Plattenoberkante: 

15 120 
(210 - 40) . 15· ~f + 40 . 120'2 

x = =28,2 cm, 
(210 - 40) . 15 + 40 . 120 

210 . 28,23 170 (28,2 - 15)3 40 . (120 - 28,2)3 
J X =-3-- 3 + 3 

= 11700000 cm4 = 0,1170 m4 ; 

1) Berechnung des konto Balkens mit veränderl. Trägheitsmoment auf 
elastisch drehbaren Pfeilern uSW., Verlag J. Springer. 
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wenn h = 80 cm; 

15 80 
170·15 . 2 + 40· 80 . 2 

x = -~---- ---- = 25 6 cm 
170 . l[> + 40 . 80 ' 

J __ 210 .~5,63 _ 170 (25,6 - 15)~ + 40 '18Q - 2;),6): 
x - 3 3 3 

= 3250000 cm4 = 0,0325 m 4; 

für h = 70 cm: 

15 70 
170 . 15 • -2 + 40 . 70 . -2-

x= =21,7cm, 
170 . 15 + 40 . 70 

J = ~!~ __ 21,73 _ 170· (21,7 - 15)3 + 40· (70 - 21,7)3 
x 3 3 3 

= 2198000 cm4 = 0,02198 m4 ; 

für h = 60 cm wird 

15 60 
170 ·15· 2 + 40 . 60· 2 

x = = 184 cm 
170-15+40·60 ' 

J _ 210 . 18,43 _ 170 (18,4 - 15)3 40 (60 - 18,4)3 
x- 3 3 + 3 

= 1393770 cm4 = 0,01394 m4 • 

Mit den dreifachen Werten bei vorstehend errechneten Trägheitsmomenten 
T = 3 Jz erhalten wir folgende Zusammenstellung der Gräßen 

118 ,18 
,1F1=-rp-'Z und ,1F2=-p ·(l-z). 

E, hund l werden als konstant angenommen; z ist der Schwerpunkts
abstand einer Lamelle von der rechten Stütze. 

Für die erste Öffnung ergeben sich mit ,18 = 2: 

Lamelle 
As I1s 

T Z dF1 =fj1'z (l1 - z) LfF2 = -if' (l1 - z) 

I 0,351 11,030 62,90 1,333 75,90 
II 0,0975 9,036 185,10 3,110 63,80 

III 0,04182 7,047 336,80 5,066 5,066 
IV 0,04182 5,062 242,60 7,047 336,80 
V 0,0975 3,110 63,80 9,036 185,10 

VI 0,351 1,333 75,90 11,030 62,90 

I, I, 

~ = 967,10 1: = 967,10 
0 

0 
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Für die zweite 

VII 0,351 
VIII 0,0975 

IX 0,06594 
X 0,06594 

XI 0.0975 
XII 0,351 

Rahmenbrücken. 

Öffnung werden: 

11,765 71,50 
9,638 210,70 
7,517 243,00 
5,4(')3 174,80 
3,319 72,60 
1,422 86,40 

I, 
L= 859,00 

° 

1,422 
3,319 
5,403 
7,517 
9,638 

11,765 
I, 

86,40 
72,60 

174,80 
243,00 
210,70 

71,50 

L = 859,00 

° 
In Fig. 45b wird mit Hilfe der Seil- und Kraftecke die Drittellinie 

als "Schwerlinie der elastischen Gewichte L1 F" ermittelt. Der sym
metrischen Ausbildung der Brücke wegen ist nur die eine Brücken
hälfte zu untersuchen. Die Bestimmung der verschränkten Drittel
linien erfolgt aus den als Schwerlinien in den Drittellinien wirkenden 
Resultanten RI - VI und R Vll - Xll ' Zu diesem Zwecke trägt man 
die in der rechten Drittellinie der ersten Öffnung wirkende Resultante 
RI _ VI der Kräfte F I _ VI auf der linken Drittellinie der zweiten Öffnung 
und die in der linken Drittellinie der zweiten Öffnung wirkende Resul
tante R Vll - Xll der Kräfte F VII-XII auf der rechten Drittellinie der 
ersten Öffnung im gleichen Kräftemaßstab auf und verbindet die End
punkte der beiden Resultanten kreuzweise. Der Schnittpunkt dieser 
beiden Linien gibt die Lage der verschränkten Drittellinie an. Die 
verschränkte Drittellinie zwischen dem 2. und 3. Feld fällt wegen der 
symmetrischen Ausbildung beider Felder mit der Linie durch die Stütze 
zusammen. 

Zur Ermittelung der Fixpunkte müssen wir zunächst den Wert 
e Z1 e Z2 Vl- 2 
;: = k 2 T~ für die Endöffnungen und den Wert e' = k 2 Tt' d~-

für die Mittelöffnungen ermitteln. 
Die Werte kund T k sind nur von den Abmessungen des Rahmens 

abhängig und ergeben sich in unserem Falle wie folgt: 

11 L1 
2.~-';z 

k = ----=E::-:o Z=i--

Für die erste Öffnung ist: ZI = 12,00 m. 
Vorher wurde ermittelt: 

Demnach wird: 
k l _ 2.967,10 

1 - E .12,002 
13,43 

E 
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I, LI 8 

Für die zweite Öffnung ist 12 = 12,80 m; .J; T Z = 859,00 
o 

und somit: 
k' _ ~~8~_~,O~~ _ 10,49 

~ - E· 12,802 - E 

Die Bestimmung der Drehwinkel Tk erfolgt in der Weise, daß 
wir die Stützen am Fuße und am Kopfe gelenkartig gelagert betrachten. 
Das Trägheitsmoment der Stütze ist bis zum Beginn der Verbreiterung 
konstant und von da bis zur statisehen Achse 1--80----' 

des Riegels sehr groß. r-l!' :J 
Für diesen Fall gilt die Gleichung: n.-~ 1_'1-11. 

h3 
Tk - - ' li{) w l 

- -3(h + f)2 E--;rr: ' 
h = 2,40 m mit gleichbleibendem Querschnitt, 

Fig.45d. 

f (Höhe mit veränderlichem Querschnitt bis zur statischen Achse) = 
1,00 m; h + f = 3,40m. 

Das Trägheitsmoment der beiden durch einen Querträger zu einem 
Joche verbundenen Strompfeiler ermittelt sich für eine Stütze nach 
Fig. 45d zu: 

( 40.803 40.403 ) 
J n = 12 + -- f2- = 2·19200000 cm4 = 0,0384 m4• 

Es wird denmach für die Mittelpfeiler bei Bund C und D 

k 2,403 10,36 
TB,C,]) = -~--- _._~-- ---_._. -- ._- .. -

3.3,402 E 0,0384 E 

Da für die Landpfeiler, die Außenstützen, die Verhältnisse nicht 
ganz klar liegen, so wählen wir dieselben Dimensionen wie für die Strom
pfeiler, die Mittelstützen, und erhalten deshalb für T~l den gleichen 

T' k 10,36 "ert Wie vorher: T./!,E = --E~-' Sonach erhalten wir für die (End-) 

Öffnung mit: 11 = 12,00 m 

!t = k' • __ l]~_ . 
e~l t 2 T:4 ' 

die gefundenen Werte für kund T eingesetzt gibt: 

13,4.3 12,00 ei 
E- . 10 36 = 7,79 = - ;1 . 

2. - '- el 
E 

Für die zweite Öffnung mit l2 = 12,80 m (Mittel öffnung) wird: 

e~ = k1 _~ • 1-'[=-~ 
e~l 2 2 . Ti d~' 

Pro b s t, Vorlesungen übel' EiRenbetoll. H. 23 
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Aus der zeichnerischen Darstellung in Fig. 45 b ergaben sich: 

V~-2 = 6,01 m; d~ = 5,80 m; 

e~ 10,49 12,80. 6,01 = 6 72 
c~[ = -r . 2. 10,36 5,80 ,. 

E 

]'ür die dritte Öffnung mit l3 = 12,80 m (Mittelöffnung) : 

e~ I l3 V2- 3 

e~l = k:l • 2T1· -aC· 
Der Symmetrie wegen ist: 

V~-3 = V~-3 = 5,80 m; d; = d2 = 5,80 m. 

Es ergibt sich demnach: 

e~ 10,49 12,80. 5,8~ = 6 49 
e;l = -r . 2 . 10,36 5,80 ,. 

E 

Für die vierte Öffnung mit l4 = 12,00 m (letzte Öffnung rechts): 

e~ I l4 V3-4 

cl = k4 • 2 T~ • af . 
Es ist wegen der Symmetrie: 

k41 __ k11 ___ 1.~_, 43 I 30 
- V3-4 = V l -2 = 5, m; 

E 
d~ = d'l = 5,51 m; 

und es wird: 

e 
Mit den vorstehend berechneten Werten für das Verhältnis können 

e 
die linken Fixpunkte J zeichnerisch ermittelt werden, wie dies in Fig. 45 e 
gezeigt wird. Bei der Konstruktion der linken Fixpunkte J gehen wir 
von der linken Außenstütze aus, schreiten also von links nach rechts 
fort. Der symmetrischen Ausbildung dcs ganzen Bauwerkes wegen 
liegen die rechten Fixpunkte auch symmetrisch zu den linken, und wir 
erhalten dieselben, indem wir entsprechend von der rechten Außenstütze 
nach links fortschreiten. 

Die Fixpunkte an den Pfeilern fallen, da es sich um am Fuße und 
am Kopfe gelenkartig gelagerte Pfeiler handelt, mit dem Fußgelenk 
zusammen. 
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Die Verkleinerungskoeffizienten ft beim Übergang der 
Momentenlinie über eine Stütze ergeben sich als Verhältnis zweier 
Streckenabschnitte auf der verschränkten Drittellinie, die bei der zeich
nerischen Ermittelung der Fixpunkte erhalten wurde. Es berechnen 
sich demnach mit Hilfe der aus Fig. 45e sich ergebenden Abmessungen: 

1 BI B~ 6,00 
/In = ~~- = -~- = 0 370 
, BI B~ 15,85 ' , 

1/ ~ 0 0 ' ~ _6,0?_ = 0 416 
, (' ~ 00" - 14,42 ' , 

I DID~ 6,00 
ftIJ = D D" = , - - '- '- = 0,401. 

I 1 14,95 

Der Symmetrie wegen sind: 

,u'j) = Ilk = 0,379, 

!1c = ,U~ = 0,416, 

Pn = /I,k = 0,401. 

Fig. 45 e. Ermittlung der Fixpunkte. 

Bestimmung der Kreuzlini e nabschnitte. 

Um die Schlußlinie des Seilpolygons einer belasteten Öffnung zeichnen 
zu können, müssen wir die Senkung der Schlußlinie in den Loten durch 
die Fixpunkte kennen. Diese Abschnitte auf den Loten durch die J
und X-Punkte erhalten wir mit Hilfe der Kreuzlinienabschnitte. Die 
Kreuzlinienabschnitte am kontinuierlichen Balken mit veränderlichem 
Trägheitsmoment auf elastisch drehbaren Pfeilern bei Belastung mit 
einer Einzellast P an einer beliebigen Stelle (x; x') des Balkens ergeben 
sich nach den von S u ter abgeleiteten Gleichungen: 

, P , P 
kB = SUH kc = Sn' 7i' 

23* 
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Die Strecken S' erhalten wir in Fig. 45f als Abschnitte auf der Horizon
talen durch den unteren Endpunkt der Strecken S, die durch die erste 
bzw. letzte Seilseite des Seilpolygons und die Senkrechten durch die 
linken bzw. rechten Auflager gebildet werden. 

Zeichnen wir nun die einfache Momentenfläche einer belasteten 
Öffnung so, daß im zugehörigen Krafteck H = -} P ist, so erhalten 
wir durch Einsetzen dieses Wertes in obige Gleichungen: 

7 S' P 2S". leB = c· p = ,~c, 

2 

kc = S~j ~ = 2 8~! . 
2 

Fig. 45 f. Ermittlung der Kreuzlinienabschnitte. 

Auf diese Weise sind in Fig. 45 g die Zustandslinien für die einzelnen 
Laststellungen innerhalb der ersten zwei Felder aufgezeichnet worden 
und zwar wie nachstehend erläutert werdEn soll: 

In der :Figur oben ist für die Stellung der Last P = 1,0 t in Quer
schnitt ,,1" die Momentenfläche gezeichnet mit Hilfe eines Krafteckes, 
in dem P = 2 H = 1,0 t oder H = ~~ P gewählt wurde. Die Polweite H ist 
dabei als Strecke, absolut genommen, gleich derjenigen gewählt, mit der 
in Fig. 45f die Seilecke infolge der elastischen Gewichte, die Tangenten
polygone an die elastische Linie, gezeichnet wurden. Es ergeben sich 
dann, wie bereits gezeigt, die Kreuzlinienabschnitte gleich den doppelten 
Strecken S' (k = 2 S') aus Fig.45f. Auf den Senkrechten durch die 
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Stützen A und B sind die doppelten Strecken 8'i und 8'~ abgetragen. 
Die Schnittpunkte der Verbindungslinien der Endpunkte dieser Strecken 
mit den gegenüberliegenden Auflagerpunkten mit den Senkrechten durch 
die Fixpunkte K I und J I verbunden gibt die Schlußlinie, mit der die 
Momentenlinie für P = 1,0 t in ,,1" im ersten Feld gefunden. 

Um für die nach rechts anschließenden Felder die Zustandslinien 
zu erhalten, ist es erforderlich, das links der Stütze B ermittelte 
Stützenmoment nach rechts über diese Stütze weiterzuleiten. Es ist 
demnach das Moment M)i mit dem Verkleinerungskoeffizienten 
PB = 0,401 zu multiplizieren, d. h. 

r r I MI, " 4,01 
ll![B = Pli' MB; :Xlh = 11B = 0,401 =-10 . 

Daraus ergibt sich eine einfache zeichnerische Bestimmung des 
reduzierten Stützenmomentes M~, wie dies Fig. 45g zeigt. Dort wurde 
ein rechtwinkliges Dreieck mit der Hypotenuse Mb = 10,00 und der 
Kathete MB = 4,01 gezeichnet; jede auf der Hypotenuse abgetragene 
Strecke Mk verhält sich sonach zu der einen Kathete MB des dadurch 
entstandenen Dreiecks wie 10: 4,01 oder: 

MB 4,01 jh- -10 = 0,401. 

Das auf diese Weise ermittelte Moment MB rechts der Stütze B wird 
dann durch den linken Fixpunkt K 2 der zweiten Öffnung weitergeleitet 
bis zur Senkrechten durch Stütze C, auf welcher sich das Moment .Mb 
ergibt. Entsprechend wie vor wird dasselbe graphisch mit dem Ver
klcinerungskoeffizienten er multipliziert und so das Moment ~l!lc rechts 
der Stütze C erhalten. Die geradlinige Weiterleitung durch den Fix
punkt K 3 ergibt die Zustandslinie im 3. Felde. Die Weiterleitung in 
das 4. Feld kann wegen ihres geringen Einflusses vernachlässigt werden. 

In Fig. 46a-m sind die aus den Zustandslinien ermittelten Ei nfl u ß
linien für die Momente verschiedener Querschnitte aufgetragen. 

Wir erhalten z. B. die Einflußlinie der Momente für den Querschnitt 
,,10" (Fig.46c) auf folgende Art. Für Laststellungen im ersten Fall 
am Querschnitt ,,0" bis ~,6" entnehmen wir die Einflußordinaten aus 
Fig. 45g, oben, in den Senkrechten durch ,,10" und tragen dieselben in 
den betreffenden Querschnitten in Fig. 46c auf. Die Einflußordinaten für 
Laststellungen im zweiten Feld von Querschnitt ,,6" bis ,,12" finden wir 
in Fig. 45g, unten, auf den Senkrechten durch ,,10". Der Symmetrie 
halber werden für Laststellungen im dritten und vierten Felde die 
Einflußordinaten für Querschnitt ,,10" gleich den Einflußordinaten für 
Querschnitt ,,14" für Laststellungen im zweiten und ersten Felde. Wir 
erhalten demnach die Einflußordinaten für das dritte Feld Fig. 45g, unten 
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a) ,.3' ,9" '" .J, r;; ""-I;--V r-.~J I l I I I T I 
f-f- l, 11.1>1,,- - f-- ~"''''i - 1" ', 801 I T 11, - '''''' -e-

b) ".' ,,4" L-l-:;t>..I--..kvrr...!.-l,l+ ~~\ ~~I =-r-+---+-...,--rl -i---t-+-i 

-

\ ~ \ 
- ---e),.7· , 11" + -.....:V 1',+/ 

,,7,i.11 I Y . t- ; + i I I I 

IID IIII I. I, I. ll. I. . I I ~ II tJ IH o ,/;18 1 -J ,\I~ ~ · J " I 
c ' .. - r . e 

/ r-:'--. 
~~~~~ - r-...... r--... 

L - ,...!.. .-= 

[l. vI/ 
V-" f\ l-' ....... r-'-..... .e ./ ./' 

F='~ + :,..."" --~ --

f ) 

g) 

h) - Vr-

"" .. C" L---~ r-~V r---.. I---... l-
r . I I 1 ""r-:..!... ~ p i) 

vrt~~~ -- IE A 

~~ 
I -... t ~ -- 10 

---" ..?:: "'- .- --
f-- t 

87 K ~ '" 1-""- --' -8 -It j- + V-...... 
~ ~ ~ 

.- --f..- "-
"-.. ..-- ;:;:;- -

CA (Cr-/i ? I + V K=--

k) 

1 ) 

m) 

.Fig. 46 a-ill. Einflußlinien für die Momente. 

a-e: Feldquerschnitte. f-i: Stützen. k-ill: Pfeilerköpfe. 



360 Rahmen brücken. 

in dem Lot durch ,,14" und diejenigen für das vierte Feld aus Fig. 45 g, 
oben, an gleicher Stelle. 

Die Einflußlinien der Momente an den Pfeilerköpfen }lf~b M1 usw. 
ergeben sich nach der aus der Gleichgewichtsbedingung für den Knoten
punkt abgeleiteten Gleichung: Mt = [~W1J - [~i}IHJ, wobei M1 und MB 
in den Klammern mit ihren Vorzeichen einzusetzen sind. Da im Falle 
eines mehrstieligen Rahmens sich die übliche Bezeichnung der Momente 
für die Pfosten eines zweistieligen Rahmens nicht durchführen läßt, 
so führen wir nachstehende Bezeichnungsweise ein: Ein Balkenmoment 
gilt, wie üblich, als positiv, wenn es an der unteren Balkenkante Zug-

a) * ++-+-'1 

I i 

I I 
I 

Yig. 47 a-b. Eintlußlinicn für die Qucl'kräfte. 

spannungen hervorruft und umgekehrt. Das Moment an einem Pfeiler
querschnitt dagegen gilt als positiv, wenn es an der linken, und als 
negativ, wenn es an der rechten Pfeilerkante Zugspannungen erzeugt. 

Die obige Gleichung ergibt sich aus der Bedingung des Gleichgewichts 
am losgetrennten Knoten B einer Mittelstütze ML + Mi; - Mj] = 0 oder 
ML = [Mia - [MI!J . 

Für eine linke Endstütze erhalten WIr: 

M~ + M'A = 0 oder: M~ = - [","W;;J. 
Für eme rechte Endstütze dagegen: 

MY,: - M},. = 0 oder M;; = + [MD. 

Wir erhalten demnach die Einflußlinie für das Moment am Pfeiler
kopf der linken Endstützen in A gleich derjenigen für M'A (Fig. 46 k) 
nur mit entgegengesetzten Vorzeichen, und da der Symmetrie wegen 
i11} = M'A, so ist nach obiger Ableitung für die rechte Endstütze in 
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E die Einflußlinie für das Kopfmoment gleich der in Fig. 46k aufge
zeichneten MA-Linie. Dic Einflußlinien für das Kopfmoment der Mittel
pfeiler in Bund C ergeben sich in Fig. 46 bund m aus den entsprechenden 
Einflußlinien M~ und M~, Fig. 46f und g, bzw. aus M~, und Me, Fig. 46 h 
und i, nach obiger Gleichung. Für den Pfeilerkopf in D erhalten wir 
wegen der Symmetrie die gleiche Einflußlinie wie für den Pfeilerkopf 
in B, Fig. 46e, nur mit umgekehrten Vorzeichen. Es ist also Mt = -Mt. 

Die Einflußlinien für die Querkräfte im ersten und zweiten 
:Feld sind in Fig. 47a und b aufgezeichnet. Im dritten und vierten Felde 
sind sie der Symmetrie wegen ähnlich. Die Ordinaten dieser Einfluß
linien für einen Schnitt in einer belasteten Öffnung finden wir aus dem 
entsprechenden Kräftepolygon (Fig. 45g), in dem die Ordinaten durch die 

_fNJ/;Ptf} 
r --</";-ft!f 

K-------------~8)Mi 
k------l------~~ 

l[M l / -fMj"J 
~ 

Fig. 47 c. 

Parallelen zu den betreffenden Schlußlinien auf der Last P = 1,0 t ab
geschnitten werden und wie es Fig. 47c allgemein erläutert ist. 

Wir sehen, daß bei dem elastisch eingespannten Träger infolge der 
Einspannmomente MI und MI' die Auflagerdrücke A und B des frei
aufliegenden Trägers noch eine Veränderung erfahren um das Glied 

MA ~ M-1, das die Auflagerdrücke des Restmomentes M~ - MA dar

stellt. Diese Berichtigung geschieht zeichnerisch in dem Kräftepolygon, 
indem wir durch den Pol, der für den freiaufliegenden Träger eine 
horizontale Schlußlinie ergibt, eine Parallele zur Schlußlinie des elastisch 
eingespannten Trägers ziehen. Aus der Ahnlichkeit der Dreiecke folgt: 

(AA' - BB'): l = x: H, 
daraus folgt 

H·(AA'-BB') H·AA'-H·BB' 
x = ----~--- = -----------,,---------

l ~ l 
(- H· BB') - (- H· AA') [M~] - [MAJ 

l l 
(M1 und MA mit ihren Vorzeichen eingesetzt!) . 
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Ist Mk < M~, so wird der Auflagerdruck \2'( des freiaufliegenden Trägers 
[MkJ - [MAJ .. m .. 

um den Betrag-------C--- vergroßert, ;.u dagegen verklemert; Im 

entgegengesetzten Falle, Mk> MA, tritt das Gegenteil ein. Ähnlich 
finden wir die Einflußordinaten für den Schnitt in einer unbelasteten 

t-______ -I..)M! 

_{Mi/iM;} 
Fig. 47 d. 

Öffnung auf einer im Abstande H 
(Polweite) vom Fixpunkt gezogenen 
Senkrechten als Strecken, die durch 
die jeweils für den betreffenden Be
lastungsfall in Frage kommende 
Schlußlinie in dieser Öffnung ab
geschnitten werden (gemessen im 
Kräftemaßstab), wie es Fig. 47d er
läutert. 

Analytisch ergibt sich die Quer
kraft: 

Q,. __ [M~;J - [MBJ 
11 - l . 

In unserem Falle wird sie negativ, was dem rechtsdrehenden Gesamt
moment entspricht. 

Zeichnerisch erhalten wir aus der Ähnlichkeit der Dreiecke im Ab
stand H (Polweite ) vom Fixpunkt die Einflußordinate der Querkraft. 
Es ist 

oder 
(CC' + BB'):l = x:H 

H· (CC' + BB') 
l 

x= 

_ [MbJ - [M~iJ -----C-

(- H· CC') - (+ H· BB') 
l 

(Mb und MB mit Vorzeichen eingesetzt!). 
Für die Pfeiler mit Fußgelenk erhält man nach Suter 

Hk - _~Jl 
Ern - h + j' 

M~ ist stets mit Vorzeichen einzusetzen, wobei ein nach links 
gerichteter Horizontalschub H~ negativ, ein rechts gerichteter positiv 
ist. Aus der Gleichung für H geht hervor, daß die Einfluß
linie für den Horizontalschub am Pfeilerkopf genau gleich 
derjenigen für das Pfeilerkopfmoment mit entgegengesetzten Vor-

I 
zeichen ist, wobei die Ordinaten derselben mit h + j zu multiplizieren 

sind. Da in unserem Falle für alle Pfeiler (h + j) = 3,40 m ist, der 
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Maßstab der Einflußlinien der Pfeilerkopfmomente 1 mt = 2 cm, so 
sind die Ordinaten der Einflußlinien für die Horizontalschübe an den 
Pfeilerköpfen bei gleicher Größe mit dem Maßstab 1 t = 2· 3,4 = 6,8 cm 
zu messen. In Fig. 48 a - c sind die Einflußlinien für die Horizontal
schübe an den Köpfen der Pfeiler A - Bund C aufgezeichnet. Die-

H" 
D t 

e) 

\ \ 
Fig. 48 ~e. Einflußlinien für die Horizontalschübe. 

jenigen für die Pfeiler D und E ergeben sich wegen der Symmetrie 
entsprechend denjenigen für die Pfeiler in Bund A, wie Fig. 48 d 
und e zeigt. 

Hiermit sind nun alle Kräfte am Balken und an den Pfeilern unter 
der Voraussetzung unverschieblicher Pfeilerköpfe ermittelt. 

b) Recbnungsabscbnitt H. 

Die im ersten Rechnungsabschnitt ermittelten, in den gedachten 
Gelenklagern am Kopfe der Pfeiler wirkenden, horizontalen Kräfte flk 

(Reaktionen) treten im wirklichen System, bei freien Pfeilerköpfen, in 
entgegengesetztem Sinne wirkend als Aktionen in Erscheinung. Die 
Resultierende H~res - 'L,Hk gibt dem System eine Verschiebung. 

Zur Ermittlung der diesen Verschiebungen entsprechenden Zusatz
kräfte wird die Einflußlinie von H~res in Fig. 48f durch Addition der 
in Fig. 48 a-e aufgezeichneten EinfIußlinie für die Horizontalschübe 
H~, H1, H'f: und H1· bestimmt. H~res wird durch Umkehren des Vor-
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zeichens als "Aktion" erhalten. Wegen der symmetrischen Ausbildung 
haben die Ordinaten links und rechts der Mitte gleiche Größe, aber 
entgegengesetztes Vorzeichen. 

Um nun die infolge dieser Horizontalkraft H~res sich ergebenden 
Zusatzkräfte im System ermitteln zu können, müssen wir zunächst 
die Momente, Querkräfte und Horizontalschübe infolge einer das ganzc 

;- ~-] SystemumL1 =O,Olmnachrechts ..... ,.. 
Ordinalen ";' enlnommen _1 ~. verschiebenden Kraft kennen. Aus 
• • r~s crl.'sfi'g. *1 .. diesen Momenten .M' und Hori-

\":: zontalschüben Hk' können wir 
<:i 

• <> dann die Momente M* und die Ho-
~ <:> 

-<,,~ .,. rizontalsehübe Hh infolge einer '" .. 1 ~'"\ in der Balkenachse wirkenden, 

\:.,~ talkraft H = + 1,00 t berechnen J ~. und damit die Zusatzkräfte (Mo-

: I i '-ll nach rechts gerichteten Horizon-

"i,,";,;. mente, Querkräfte und Horizon-
1.4lfl2f=tFt--+--------J,-..t....t.- talschübe) für jede beliebige Hori-

__ ~~ zontalkraft ermitteln. 

I I 01 

Fig. 48 f. Zusätze für die Horizontalschübe. 

Diese Größen ermitteln wir, indem wir die Momente infolge der 
horizontalen Verschiebung eines jeden Pfeilerkopfes um L1 = +0,001 m 
(bei Festhaltung aller anderen Köpfe) getrennt, nacheinander be
stimmen, woraus sich dann durch Addition aller dieser Werte nach 
dem Superpositionsgesetz die gesuchten Größen ergeben. 

Die Momente am Balken infolge der horizontalen Verschiebung 
des Pfeiler ko pfes A um /1 A = + 0,01 m sind (siehe Abhandlung 
von Sutcr): 

und 

worin 

1:~ = 
2,403 10,36 

3· 3,402 • E· 0,0384 = E - . 
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Für den Balken mit veränderlichem Trägheitsmoment ergibt sIch: 

Für die in Frage kommende erste Öffnung ist bereits die Größe 
I, I, 1 I, 

L;w. Z = ::f.'/-i'8. z auf S. 351 ermittelt. Der Wert für ~ w . Z2 be-
o 0 0 

rechnet sich wie folgt: 
Der symmetrischen Ausbildung wegen gelten diese Werte auch für 

die letzte Öffnung rechts. 
Für die erste Öffnung links (ll) und die letzte Öffnung rechts (l4) 

wird: 

Lamelle z w· z' = L1 F· z 
I 11,030 694,00 

Ir 9,036 1670,00 
III 7,047 2375,00 
IV 5,066 1228,00 
V 3,110 198,20 

VI 1,333 101,20 
6266,40 

Mit dem in I<'ig.45e ermittelten Abstand des rechten Fixpunktes 
K1 von der Stütze B: b1 = 5,10 m und der Spannweite der ersten 
Öffnung II = 12,00 m ergibt sich nun: 

und 

" 6266,40 - 5,10·967,10 
T - .,----.. -.-... '.---

A - E .12,00. (12,00 - ;i,1O) 
16,11 

E 

Mr _ + [+ 0,002941] = +9l!:l.~2941'~. 
A(.IA) - 1611 10 36 26,47 

-'-+-'-E E 

Für ein dem Werte n = 10 und E e = 2100000 kgjqcm entsprechendes 
Elastizitätsmaß für Beton EI! = 210000 kgjcm2 oder EI! = 2100000 tjm2 

berechnet sich 

M~( IA) = + 0,0029~J6',:7100000 = + 233,32 mt = - M~(IA)' 

Dieses Stützmoment wird mittels der K - Punkte und der Ver
kleinerungskoeffizienten, wie früher bereits erläutert, nach rechts fort
gepflanzt und so die Momente in den anderen Querschnitten erhalten. 

Die Momente am Balken infolge der horizontalen Verschiebung 
des Pfeilerkopfes B um ilB = +0,01 m: 
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Da es sich hier um einen Mittelpfeiler handelt, so kommen für die 
Momente links und rechts des verschobenen Pfeilers nachfolgende 
Gleichungen in Anwendung: 

M~ ( I B) = - --~[,-,-Y-,--~,--,] 
Tl • T k 

Hierin ist: 

T~+T~+-~ 
T~ 

k _ [JE] _[+0,01]_ 
[rH,] - (h + j) - 3,40 - [+ 0,002941], 

"h3 . 2,40~3 ~_~._ ~~ 
TB = 3 (h + j)2--:-iJ---:if. = 3· 3,4Q2~ E· 0,0384 

10,36 
E 

Ferner ist für Träger mit veränderlichem Trägheitsmoment 

/, 

Mit den auf S. 365 ermittelten Werten für .2 w . Z2 = 6266,40 und 
4 0 

L: w' Z = 967,10 und dem in Fig. 45g bestimmten Fixpunktabstand 
o 

a1 = 4,89 m und der Spannweite l1 = 12,00 m ergibt sich: 

I 6266,40 - 4,89·967,10 18,02 
TB = E. 12,00. (12,00 - 4,89) = ~ _Ff-

und 
I, I, 
.2 w . Z2 - b2 L: w . Z 

r 0 0 
TB = -.--------. 

E • l2 • (12 - b2) 

Der Fixpunktabstand b2 ergab sich nach Fig. 45g zu b2 = 5,32 m, die 
Spannweite der zweiten Öffnung ist 12 = 12,80 m. 

Die Ausdrücke für L: w . z und L: w . Z2 ergeben sich für die zweite 
Öffnung wie folgt: 

Für die zweite und dritte Öffnung (12 un 13 ) wird: 

Lamelle z w· Z2 = AF· z 

VII 11,765 840,00 
VIII 9,638 2030,00 

IX 7,517 1825,00 
X 5,403 945,00 

XI 3,319 240,80 
XII 1,422 122,80 

6003,60 
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Mit vorstehenden Werten ergibt sich: 

r 6003,60 - 5,32·859,00 14,98 
TB = E .12,80. (12,80 - 5,32) = ~ 

und es wird nun: 
[ + 0,002941] 

M~( IB) = - --------- --=--::~~-::-:C-
0,002941·E 

18,02 10,36 
18,02 10,36 -----:g-. - E -
- k- + - iJ- + -14,98----

E 

__ 0,00294 ·12100000 __ r13 . 
-- 40,82 - b, Omt, 

[ + 0,002941] 
MB(IB) = + ---- 14,98 10,36 

14,98 + 10,36 + E-·-E 
E E 14,98 

E 

0,002941 . 2100000 r I 30 . 
= - 40,82 = - ~, mt, 

- -----------.. ---------
18,02 + 10,36 + 12,44 

0,002941·E 
18,02 + 10,36 + 12,44 

[ + 0,002941] 0,002941 . E 
MB(IB) = + ---~ 14,9-8-1-0,-36- = + 14,98 + 10,36 + 8,61 

--.----.--

14,98 + ]0,36 + E E 
E E 18,02 

E 

= 0,002941 . 2100000 = + 181 92 mt. 
+ 33,95 " 

M~( IE) = [ - 151,3] - [ + 181,9] = - 333,2 mt. 

Die oben gefundenen Werte links und rechts des Pfeilers B werden 
mit Hilfe der Festpunkte und Verkleinerungskoeffizienten nach links 
und rechts weitergeleitet, womit wir die Momente in allen Quer
schnitten des ganzen Balkens für eine Pfeilerkopfverschiebung in B um 
LI B = + 0,01 m (nach rechts) erhalten. 

Die Momente am Balken infolge der horizontalen Verschiebung 
des Pfeilerkopfes C um L1 C = + 0,01 m: 

Entsprechend wie vor erhalten wir für diesen Mittelpfeiler : 

MI [Y~d. Mcl' (.1 C) = + [Y~l] 
C(IC) = - I k' I' k 

I + k TC • TC r k TC • TC 
TC TU + ... -I: TC + TC + --I --

TC TC 

MhIC) = [Mh(IC)] - [M;~(IC)]' 
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Dabei ist: 

[yk,] = [,de] = [+ 0,01] = [+ 0002941]' 
c, (h + f) 3,40 ' , 

Für l2 = 12,80 m, a 2 = 5,30 m erhalten wir mit den vorausgehenden 
Summenwerten : 

I 6003,60 - 5,30· 859,00 15,09 . 
TC = E. 12,80 . (12,80 - 5,30) = -it- , 

I, I, 
1,; W • Z2 - b3 2: w . z 

,. U 0 
TC = --. .~ ----

E· l3 (la -.ba) 

Mit la = 12,80 m; ba = 5,30 m und den 1,;-Werten erhalten wir 

r 6003,60 - 5,30·859,00 15,09 I 

TC = E. 12,80 . (12,80 _ 5,30) = --E- = TC' 

Es ergibt sich nun mit obigen Werten: 

I [+ 0,002941] 0,002941· E 
Mc(AC) = ---~------------E,09~1O,36 = -15,09 + 10,36 + 10,36 

15,09 10,36 ~ . E-
··---E-::- + -~E + - 15,09 

E 
0,002941 . 2100000 = - --._--------.. - = - 172 42 mt· 

35,81 " 

[ + 0,002941] 0,002941 . 2100000 
M~!( IC) = + ----------:----- = + ------.------- -----

15,09 10,36 35,81 
15,09 10,36 --jir- . -----g-
-jjJ-- + E- + 15,09 

E 
= 172,47 mt; 

M~'(dC) = [ - 172,5] - [ + 172,5] = - 345,0 mt. 

Die Momente in den anderen Querschnitten finden wir, wie früher, 
mittels der Fixpunkte und Verkleinerungskoeffizienten. 

Die Momente am Balken infolge der horizontalen Verschie
bung des Pfeilerkopfes D um L1D = +0,01 m: 
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Wegen der symmetrischen Ausbildung des Systems ergeben sich 
die infolge der horizontalen Verschiebung des Pfeilerkopfes D um 
L1D = +0,01 m auftretenden Momente gleich denjenigen für eine 
negative Verschiebung (nach links) des Pfeilerkopfes Bum L1B = - 0,01 m 
spiegelbildlich vertauscht. 

Wir erhalten die gleichen Werte für die Momente wie vorher nur 
mit entgegengesetzten Vorzeichen und "rechts" mit "links" vertauscht. 
Es wird demnach: 

M~(.1D) = -M'B(IB) = 181,92 mt; 

M'U(,ID) = - Mk(~B) = + 151,30 mt; 

M~(/ID) = [M~( lD)] - [M[)(JD)] = [-181,9] - [+ 151,3] = -333,22 mt. 

Die übrigen Momente am Balken erhalten wir wieder durch Weiter
leitung der Momente in D nach links und rechts mit Hilfe der Fixpunkte 
und der Verkleinerungskoeffizienten. 

Die Momente am Balken infolge der horizontalen Verschie
bung des Pfeilerkopfes in E um L1E = +0,01 m: 

Wir erhalten in diesem Falle aus dem gleichen Grunde wie vor ent
sprechend den unten ermittelten Werten: 

M~,,'(JE) = - MA(H) = - 233,32 mt = M5c(clE)' 

Die Momente in den anderen Querschnitten erhalten wir durch 
Weiterleiten nach links mittels der J-Punkte und der Verkleinerungs
koeffizienten. 

In Fig. 49a sind die vorher ermittelten Momente infolge der Ver
schiebung der einzelnen Pfeilerköpfe aufgetragen und durch Addition 
die Momente M' infolge der Verschiebung des ganzen Systems um 
L1 = +0,01 m nach rechts ermittelt. Die Momente M' ergaben sich 
dabei wie folgt: 

M'i = + 311,70 mt; M"l = - M'] = - 311,70 mt; 

M~ = - 286,35 mt; } M'" = [MI' ] _ [Mn] = _ 497 ~O t. 
M'j{ = + 211,15 mt; B B B ,0 m , 

M~ = - 219,27 mt; } Mkl = [MU] _ [Mn] = _ 438 54 t. 
M(j = + 219,27 mt; G G 1 G '. m, 

M~ = - 211,15 mt;} kl MI1 rl • 
MD = + 286,35 mt; MD = [ D] - [MD] = - 497,50 mt, 

M~ = - 311,70 mt; M'J! = M~ = - 311,70 mt. 

Die Horizontalschübe Hkl ergeben sich für Pfeiler mit Fußgelenk 
[Mkl] 

nach der Gleichung H kl = - (h + f) mit (h + f) = 3,40 m wie folgt: 

Pro b s t, Vorlesungen über Eisenbeton. H. 24 
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Hkj = _JMkj] = _1-=-__ ~~,70] = + 91,68 t 
(h + f) 3,40 

HIr' = _ [M1[L = _ [- 497,50] = + 14632 t 
R (h + f) 3,40 " 

Hk,' = _ J~r,'] = _ [- 438,54] = + 128 98 t 
C (h + f) 3,40 " 

Hk' = _JM~') = _ [- 497,50] = + 14632 t 
]) (h + f) 3,40 ' 

Hk.! = _Jll:1X]_= _ [-311,70] = + 9168t 
/e (h + f) 3,40 ' 

L Hk' + 604,98 t. 

Würde man die in der Balkenachse wirkende innere Kraft 
L Hk' = + 604,98 t (Reaktion) als äußere Belastung (Aktion) am 
Rahmen anbringen, so würde dieselbe eine Verschiebung des ganzen 
Systems um L1 = + 0,01 m nach rechts hervorrufen und dadurch 
die Momente M' und die Horizontalschübe Hk' erzeugen. Demnach 
wird eine nach rechts gerichtete Horizontalkraft H = + 1,00 t Momente 
M* und Horizontalschübe H* erzeugen, die wir durch Multiplikation 

der Werte M' und Hk' mit dem Faktor ~~k' erhalten. Es ergeben 

sich daher die Momente M* und die Horizontalschübe Hh mittels 
des Faktors 

1 1 
~YF; = 604 98 = 0,00165295 . 
..:... , 

wie folgt: 

MA* = + 311,70' 0,001652 95 = + 0,515 mt; M~* = - 0,515 mt; 
Mk* = - 286,35' 0,001652 95 = - 0,473 mt;} k * _ . 
Mr * = + 211 15 ' 0001 652 95 = + ° 349 mt. MB - - 0,822 mt, 

B " " 
M~* = - 219,27 '0,00165295 = - 0,362 mt;} k* _ . 
Mr* = + 21927, 000165295 = + ° 362 mt· Me - - 0,724 mt, 

c " " 
Mb* = - 211,15 , 0,00165295 = - 0,349 mt;} k * _ . 
M'D* = + 286,35' 0,001652 95 = + 0,473 mt; MD - - 0,822 mt, 
M},* = - 311,70' 0,001 65295 = - 0,515 mt; MY';* = - 0,515 mt; 

H~* = + 0,1515 t 
H~* = + 0,2420 t 
H~* = + 0,2130 t 
H'1* = + 0,2420 t 
H~* = + 0,1515 t 

L Hk * = + 1,000 t. 

24* 



372 Rahmenbrücken. 

Die Momente M* am Balken sowie die Momente M* und Horizontal
schübe Hk * an den Pfeilerköpfen sind in Fig. 49 beingetragen. 

Die Ermittlung der Balkenmomentenfläche infolge der durch 
die wandernde Last P = 1,00 t in den verschiedenen Stellungen ,,1" 
bis ,,11" hervorgerufenen Gesamthorizontalschübe H~>res' 

Um die Balkenmomentenfläche infolge des bei einer bestimmten 
Stellung der Last "Eins" hervorgerufenen Gesamthorizontalschubes 
H'1>res zu erhalten, ist es nur nötig, die in Fig. 49 binfolge der Horizontal
kraft Hh = + 1,00 t dargestellten Momente M* mit dem bei dieser 
Stellung in Fig. 48a-c sich ergebenden Gesamthorizontalschub H~'res 
zu multiplizieren. 

Diese Multiplikation ist in einfacher Weise graphisch mittels der 
in Fig. 49d aufgezeichneten Reduktionswinkel durchgeführt. 

So erhalten wir z. B. die Momentenfläche am Balken infolge der bei 
der Stellung der Last "Eins" in Querschnitt ,,2" hervorgerufenen 

Fig. 49 b. 

Horizontalschubes H~> res (2) auf folgende Weise: Wir entnehmen 
die bei der Stellung der Last "Eins" in Fig. 49 b ermittelte Einfluß
ordinate und tragen dieselbe vom Scheitel der Reduktionswinkel in 
Fig. 49d ab. Damit ergeben sich die gesuchten Balkenmomente über 
den Stützen. Die so gefundenen Stützenmomente sind in Fig. 49 c 
unter Berücksichtigung ihres Vorzeichens aufgetragen und die End-
punkte geradlinig verbunden. . 

Auf gleiche Weise sind die für alle anderen Stellungen der Last 
"Eins" sich ergebenden Balkenmomente in Fig. 49c bestimmt. 

Die Ermittlung der Querkräfte am Balken infolge der durch die 
wandernde Last P = 1,00 t in den verschiedenen Stellungen ,,1" 
bis ,,11" hervorgerufenen Gesamthorizontalschübe H~res erfolgt, wie 
vorher, indem wir im ersten und zweiten Feld vom Nullpunkt der Mo
mentenflächen aus im Abstande H = 0,5 t (Polweite der den einzelnen 
Laststellungen entsprechenden Momentenflächen in Fig. 47 a - b) eine 
Vertikale ziehen und die Momentenordinaten auf den letzteren mit 
dem Kräftemaßstab messen, in welchem die Polweite H aufgetragen 
wurde (1 t = 10 cm). 
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Zusätze zu den im Rechnungsabschnitt I ermittelten Einfluß
linien der Biegungsmomente, Horizontalschübe und Quer
kräfte: 

Da im Rechnungsabschnitt I die Momente, Horizontalschübe und 
Querkräfte unter der Voraussetzung unverschieblicher Pfeilerköpfe er
mittelt wurden [d. h. unter der Wirkung von horizontalen Festhaltungs
kräften (Reaktionen) in den an den Pfeilerköpfen angebracht gedachten 
Lagern], so ergeben sich bei freien, verschieblichen Pfeilerköpfen unter 
den in Wirkung tretenden Horizontalschüben H~res (Aktionen) Zusätze 
für die Momente, Horizontalschübe und Querkräfte, die wir nachstehend 
ermitteln wollen. Da die Ordinaten der Einflußlinie für die in Wirkung 
tretenden Gesamthorizontalschübe H'Pres im ersten und zweiten Felde 
entgegengesetzt gleich sind denjenigen im dritten und vierten Felde, 
so sind auch die Zusätze für die beiden letzten Felder entgegengesetzt 
den Zusätzen im ersten und zweiten Felde. 

Die unter Berücksichtigung dieser Zusätze entstehenden endgültigen 
Momente, Horizontalschübe und Querkräfte sind in den jeweiligen 
Figuren für den Rechnungsabschnitt I strichliert eingetragen. 

Die Zusätze zu den Einflußlinien der Momente ergeben sich 
aus den in Fig.49c aufgezeichneten Balkenmomentenflächen. So er
halten wir z. B. die Zusätze für die Einflußlinie der Momente für Quer
schnitt " 1" in der Vertikalen durch " 1 ". Es ist also der Z usa tz im 
Schnitt ,,1" gleich der im Schnitt ,,1" der Fig. 49 c entnommenen 
Momentenordinaten, derjenige im Abschnitt ,,2" gleich der im Schnitt 
,,1" der Fig. 49d abgegriffenen Momentenordinate, und so fort für 
alle übrigen Schnitte des ersten und zweiten Feldes. Im vierten und 
dritten Felde sind die Zusätze der Symmetrie halber entsprechend 
denjenigen im ersten und zweiten Felde, nur mit umgekehrten Vor
zeichen. 

Die Zusätze für die Pfeilerkopfmomente ergeben sich als die Summe 
der Momentenordinaten rechts und links der Stütze, da z. B. M'1 = 

[M~] - [MB] und MB stets das umgekehrte Vorzeichen wie Mk hat, 
Mk demnach absolut genommen immer gleich der Summe von M~ 
und MB ist. 

Es können die Zusatzordinaten für die Pfeilerkopfmomente auch 
unmittelbar aus der Fig. 49d entnommen werden, wo für die Zwischen
stützen der Einfachheit halber die Summe aus den Momenten links 
und rechts der Sütze gleich gebildet ist. 

Auf diese Weise wurden die in der Fig. 46a-m eingetragenen Zusätze 
für die Momente erhalten. 

Die Zusätze zu den Einfl ußli nien der Horizo n talschü be. 
Eine nach rechts gerichtete Horizontalkraft Hk = + 1,00 t erzeugt 

nach Fig.49b nachstehende Horizontalschübe an den Pfeilerköpfen: 
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H~* = + 0,1515 t; H~/' = + 0,2420 t; Hb* = + 0,2130 t; H'D* = 
+ 0,2420 t; H~* = + 0,1515 t, deren Summe gleich H k * = + 1,00 t 
ist. Es wird demnach eine in Balkenachse wirksame Horizontalkraft 
H'J,res in obigem Verhältnis der Horizontalschübe auf die Pfeilerköpfe 
verteilt. Dies ist in einfacher Weise in Fig. 48 f mit Hilfe der Re
duktionswinkel durchgeführt. Es können daraus auf der im Abstand 
H~re" am Scheitel aus eingetragenen Vertikalen unmittelbar die an den 
Pfeilerköpfen wirkenden Horizontalschübe und damit die für die Ein
flußlinien der Fig. 48a-e erforderlichen Zusätze abgegriffen werden. 

Die Zusätze zu den Einfl ußlinien der Querkräfte unter der 
Wirkung der Horizontalkraft H~res ergeben, da sämtliche Öffnungen 
unbelastet sind, für jede Laststellung in jedem Felde eine konstante 
Querkraft. Diese ist in der Fig. 49c auf einer im Abstande H = 0,5 t 
vom Momentennullpunkt gezogenen Vertikalen als Ordinate enthalten, 
gemessen im Kräftemaßstab des Kräftepolygons. So finden wir die 
Zusatzordinate für die Querkraft im ersten Felde für den Querschnitt ,,2" 
auf der Vertikalen im Abstand H = 0,5 t vom Momentennullpunkt 
der Balkenmomentenfläche des ersten Feldes in Fig. 49d, für den 
Querschnitt ,,10" auf der gleichen Vertikalen usf. 

Die Zusätze im vierten und dritten Feld sind entgegengesetzt gleich 
denjenigen der symmetrischen Querschnitte im ersten und zweiten 
Felde. 

Die Zusatzordinaten für die Querkraft im zweiten Felde finden wir 
entsprechend wie vor auf den Vertikalen im Abstand H = 0,5 t vom 
Momentennullpunkt der Balkenmomentenfläche des zweiten Feldes. 

Die Zusätze wurden in den Fig. 47a-b strichliert eingetragen. 

e) Ermittlung der Größtwerte der l\lomente, Horizontalschübe 
und Querkräfte. 

Wir erhalten mit Hilfe der in den vorstehenden Abschnitten er
mittelten Einflußlinien unter Berücksichtigung der Zusätze (strichlierte 
Linien) in bekannter Weise die Größtwerte der Momente, Horizontal
schübe und Querkräfte unter den verschiedenen Belastungen, der stän
digen Last und der Verkehrslast, letztere in ihrer ungünstigsten Stellung. 
Es ist also zunächst erforderlich, die verschiedenen Belastungsannahmen 
festzulegen. 

Die Fahrbahnplatte wirke sowohl in der Längsrichtung als auch 
in der Querrichtung kontinuierlich. Dazu kommt noch der Dreh
widerstand aller Rippen, der eine teilweise elastische Einspannung 
bewirkt. Die lichte Weite der Platte beträgt 1,70 m, die Stärke 
15 cm und die theoretische Stützweite, die Entfernung der Haupt
träger, l = 2,10 m. 
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Eigengewicht: Schotter 0,400 t jqm 
Platte 0,15' 2,4 0,360 

g = 0,760 tjqm. 

Wird die Auflagerung in der Querrichtung vernachlässigt, so ist nach 
den Winklerschen Tabellen bei 2 Öffnungen in der Mitte des Trägers: 
Mg = 0,0625 g l2. 

Wählen wir nun wegen der elastischen Einspannung der Platte nur 
zwei Drittel dieses Wertes, so ergibt sich: 

Mg = ~. 0,0625 g l2 = 0,0417 . g l2 = 0,0417 . 0,760 . 2,10 = 0,140 mt. 

Das negative Moment über dem Hauptträger wird dementsprechend 

Mg = - (0,125 g l2 - 0,0417 g l2) = - 0,0833 g [2 

= - 0,0833' 0,760' 2,102 = - 0,280 mt. 

Als Ver kehrslast kommt ein Lastwagen von 10 t Achsdruck in Frage, 
da die Dampfwalze ihre Last auf eine größere Fläche verteilt. 

Der Raddruck des Lastwagens verteilt sich in der Querrichtung 
nach Fig. 50a auf ungefähr 70 cm, in der Längsrichtung wegen der 
Eiseneinlagen, die die Platte auf weitere Entfernung an der Durch

p 

Fig.50a. 

biegung teilnehmen lassen, auf etwa 1 m. Wird 
das Verkehrsmoment wegen der teilweisen Ein
spannung mit 4 des Momentes bei freier Auflage
rung angenommen, so ist: 

M = 4P(-"- _~) = P(l-~) 
p 5·2 2 4 5 2 

5,0 ( 0,70) _ = -5- 2,10 - 4- = 1,70 mt. 

Derselbe Wert wird über dem Auflager ange-
nommen. 

Das Gesamtmoment in Plattenmitte ist sonach: 

M = Mg + M p = 0,140 + 1,75 = + 1,890 mt. 
Da die Platte auch in der Querrichtung teilweise eingespannt ist, 

wird der Querschnittsbemessung vorerst nur die Hälfte, also 

M = + 0,945 mt. 

zugrunde gelegt. Angenähert ergibt sich: 

6·M 6·94500 ? 

Fe = 5. (Je' h' = -5.1200 .13Y = 7,00cm-; 

eingelegt: Fe = 6012 = 6,79 cm2 (nach beiden Richtungen); mit 
b = 100 cm, h' = 13,5 cm berechnet sich: 

1 b· ]( = 100 ·13,5 "'" 200 
CF Fe 6,79 



Mehrstielige Rahmen brücke. 

und damit: 
M 94500 2 

ahd = 8,141 bFf2 = 8,141 . 100.1352 = 42,2 kgJcm , , 

a e = 27,000· abd = 27,000 ·42,2 ='1140 kgjcm2 • 

Über den Quer- und Hauptträgern sei das Moment: 

My+p = - (0,280 + 1,75) = - 2,030 mt. 
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Aus dem gleichen Grunde wie vor wird bei der Querschnittsbemessung 
mit der Hälfte gerechnet. 

M = - 1,015 mt. 

Hier sind die Eisen aufgebogen, außerdem sind Vouten angeordnet, 
so daß die Trägerhöhe auf 18 cm steigt. 

Es ist also h' = 18 - 1,5 = 16,5 cm, b = 100 cm, 

_ 6· 101500 _ ~ 2. 

Fe - 5.1200 .165 - 6,10 cm, , 

eingelegt: Fe = 5012 = 5,65 cm2 

1 b·n: 100·165 
-= -= ' =292. 
Cf! Fe 5,65 

Da dieser Wert in der Zusammenstellung 1 nicht enthalten, so berechnen 
wir die Spannungen nach GI. 16, S. (Bd. I): 

n·Fe ( V~2W-a)) 
x=~- -1+ 1+~---

b n ·Fe 

= 10· 5,65 (_ 1/1 2 100· 16,5 ) = 3,8 cm, 
x 100 1 + + 10 . 5,65 

2M 
abd=---~~= 

X· b(h' - i-) 
2· 101500 . = 342 k / 2 

( 
38) , g cm , 

3 8 . 100 16 5 - -'--, , 3 

101500 
= 1180 kg/cm2 • 

( 3,8) 5 65· 16 5 - ---, , 3 

Berechnung der Querträger. 

Die Querträger wirken einmal als Teile der Fahrbahnkonstruktion : 
Eigengewicht: 0,20' 0,35' 2,4 = 0,168 tjlfd. m 
Platte und Schotter: 0,760' 2,133 = 1,620 

--:-'-::=...,....,,~-
Ständige Last: g = 1,788 tjlfd. m. 
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Für l = 2,10 m ist bei einem durchlaufenden Träger über 2 Öffnungen 

Mg = 0,0700 gl2 = +0,550 mt. 

Infolge der Verkehrslast wird unter den gleichen Annahmen wie für 
die Fahrbahnplatte : 

Mp = ~ (l- -}) = ~ . (2,10 - _o'Jg-) = + 1,75 mt. 

Das Gesamtmoment ist demnach: 

M = Mg + Mp = 0,550 + 1,750 = 2,300 mt. 

Der Querträger wirkt ferner als Verteilungsträger, d.h. er 
überträgt von einer über einem Hauptträger stehenden Last einen Teil 

auf die übrigen Hauptträger. 
Wir nehmen an, daß von einer Last 

2,~1 über einem Hauptträger dieser 50 v. H.,· 
die beiden anderen je 25 v. H. aufnehmen. 
Dann ist das "Verteilungsmoment" des 

, I Querträgers nach Fig. 50 bauszusetzen 
r--:-::::::---:---..,......-;;z!:;:=7. mit: 

Fig.5üc. 

M = 2,5 . 1,40 = 3,5 mt. 

Da dieses Moment größer ist als das 
vorher berechnete, so kommt es für die 
Querschnittsbemessung in Betracht. 

Mit h = 50 cm; h' = h - a = 50 - 3 = 47 cm; b = 20 cm 
(Fig. 50c) wird 

F = 6· 350000 = 7 45 cm2 
e 5. 1200.47' , 

eingelegt: Fe = 40 16 = 8,04 cm2 ; 

für B = 2·4· b = 2·4·20 = 160 cm ergibt sich nach Gleichung (27), 
Bd. I: 

n F ( -11 r - '-'ih!--:}j) 
x = -B"-- - 1 + Vi 1 + ---;;:. Fe = 6,38 cm , 

Bx3 

J n = -3- + n Fe (h' - x)2 = 145800 cm4 , 

(J - M· x _ 350000· 6,3~ _ 15 3 k j 2 
b d - J n - 145800 - , g cm , 

Ge = n. M· (h~_- x) = 10. 350000· (50 - 3 - 6,38) = 975 kgjcm2. 
J n 145800 

Mit den in vorstehendem ermittelten Abmessungen der Fahrbahn
tafel ergibt sich nun die ständige Belastung der Hauptträger wie folgt: 
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Eigengewicht des gesamten Tragwerkes: 

Schotter: 0,40' 5,20 . . . . . . . 
Fahrbahnplatte: 0,15' 5,80 '2,4 .. 

.. 2, 1,70 
Quertrager : 0,20' 0,35 '185-- , 2,4 , 

· = 2,08 t jlfd. m 
· = 2,09 

· = 0,31 " 
Hauptträger in Mitte: 3, 0,40 . 0,58 '2,4 , = 1,67 

Insgesamt: 6,15 t jlfd. m. 

Es entfällt demnach auf 
einen Hauptträger als stän
dige Belastung: 

g = 6,~5 = 2,05 tjlfd. m. 

Als Verkehrsbela
s tun g wurden beim Ent
wurf folgende Belastungs
annahmen gemacht: 
Menschengedränge mit 

( 1400) . 440 + - Z- kgjm2 ; m 

unserem Falle ergibt dies 
1400 _ 2 

440 + 12,0 - 557 kgjm . 

i:J 
--41,110 

st+ st 

Fig.50d. 
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Ferner der in Fig. 50d skizzierte Lastwagen von 10 t Achsdruck 
und die Dampfwalze von 16t Betriebsgewicht nebst Menschenge
dränge von 350 kgjm2 • 

Ermittlung der Inhalte der Einflußflächen nach Fig. 46a-m. 

Für Querschnitt ,,3": 
positive Fläche: 4,600 + 0,213 = + 4,813, 
negative" 1,013 = -1,013 ; 

Querschnitt ,,9": 
positive Fläche: 5,875 + 0,250 = +6,125, 
negative" 0,920 + 0,961 = -1,881; 

Querschnitt ,,2": 
positive Fläche: 3,500 + 0,726 = +4,226, 
negative" 0,180 + 0,213 = -0,393; 

Querschnitt ,,4": 
positive Fläche: 2,385 + 0,748 + 0,100 = +3,233, 
negative" 0,428 + 2,455 + 0,160 = -3,043; 
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Querschnitt ,,8": 
positive Fläche: 
negative " 

Querschnitt ,,10": 
positive Fläche: 
negative 

Querschnitt ,,1": 
positive Fläche: 
negative " 

Querschnitt ,,5": 
positive Fläche: 
negative 

Querschnitt ,,7": 
positive Fläche: 
negative " 

Querschnitt ,,11": 
positive Fläche: 
negative " 

Querschnitt "Bl": 

positive Fläche: 
negative 

Querschnitt "Br": 

positive Fläche: 
negative 

Querschnitt ,,cl": 
positive Fläche: 
negative 

Querschnitt "Cr": 

positive Fläche: 
negative 

Querschnitt "Ar": 
positive Fläche: 
negative 

Querschnitt "Bk": 
positive Fläche: 
negative 

Querschnitt "Ck": 

positive Fläche: 
negative " 

Rahmenbrücken. 

3,749 + 0,876 = +4,625, 
2,500 + 0,188 + 0,400 = -3,088; 

3,773 + 0,700 + 0,850 = +5,323, 
2,860 + 0,183 = -3,043; 

1,058 + 2,030 + 0,210 = +3,298, 
3,120 + 0,587 + 0,452 = -4,159; 

0,656 + 1,068 + 0,357 = +2,081, 
5,473 + 3,840 + 0,269 = -9,582; 

0,919 + 2,615 = +3,534, 
4,000 + 4,280 + 1,10 = -9,380; 

0,950 + 2,200 + 1,600 = +4,750, 
4,145 + 4,590 = -8,735; 

1,388 + 0,526 = + 1,914, 
15,580 + 5,36 + 0,416 = -21,356; 

4,430 = + 4,430, 
5,450 + 14,83 + 1,800 = -22,080; 

3,70~ + 2,400 
14,510 + 6,320 

2,400 + 3,700 
6,320 + 14,510 

= + 6,100, 
= -20,830; 

= + 6,100, 
= -20,830; 

3,470 + 0,203 = + 3,673, 
11,100 + 0,939+0,748 = -12,787; 

9,500 + 2,000 
10,050 + 3,095 

= +11,500, 
= -13,145; 

8,010 + 1,810 + 0,365 = +10,185, 
8,010 + 1,810 + 0,365 = -10,185. 
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Querkräfte im ersten Feld: 
Lamelle: Inhalt: 

0-1 -0,14 +1,86 
1-2 -0,44 +1,56 negative Fläche: 0,736 + 0,067 = -0,803 
2-3 -0,84 +1,16 positive " 0,166 + 0,115 = +0,281 
3-4 -1,34 +0,66 
4-5 -1,70 +0,30 
5-6 -1,92 +0,08 

Querkräfte im zweiten Feld: 
Lamelle: Inhalt: 

6-7 -0,107 +2,026 
7-8 -0,368 +1,765 negative Fläche: 0,852 = -0,852 
8-9 -0,779 +1,354 positive " 0,720 + 0,320 = +1,040 
9-10 -1,344 +0,789 

10-11 -1,750 +0,383 
11-12 -2,028 +0,105 

Berechnung der Momente und Querkräfte. 

Mit der ständigen Belastung g = 2,05 t/lfd. m für einen Haupt. 
träger ergeben sich mit Hilfe der Inhalte der Einflußflächen nach· 
stehende Momente und Querkräfte : 

Moment in Querschnitt ,,3" (Mitte Endfeld) : 
Mg = (+4,813 - 1,013)' 2,05 = +7,80 mt; 

Moment in Querschnitt ,,9" (Mitte Mittelfeld) : 
Mg = (+6,125 - 1,881)·2,05 = +8,70 mt; 

Moment in Querschnitt ,,2": 
Mg = (+4,226 - 0,393)' 2,05 = +7,97 mt; 

Moment in Querschnitt ,,4": 
Mg = (+3,233 - 3,043)' 2,05 = +0,390 mt; 

Moment in Querschnitt ,,8": 
Mg = (+4,625 - 3,088) . 2,05 = +3,15 mt; 

Moment in Querschnitt ,,10": 
Mg = < +5,323 - 3,043) . 2,05 = +4,68 mt; 

Moment in Querschnitt ,,1": 
Mg = <+3,298 - 4,159)' 2,05 = -1,763 mt; 

Moment in Querschnitt ,,5": 
Mg = (+2,081 - 9,582)' 2,05 = -15,38 mt; 

Moment in Querschnitt ,,7": 
Mg = (+3,534 - 9,380)' 2,05 = -11,98 mt: 

Moment in Querschnitt ,,11": 
Mg = (+4,750 - 8,735)' 2,05 = -8,17 mt; 
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Moment links der Stütze B: Querschnitt "Bz,,: 

Mg = (+1,914 - 21,356)· 2,05 = -39,88 mt; 
Moment rechts der Stütze B: Querschnitt "Br": 

Mg = (+4,430 - 22,080) . 2,05 = -36,20 mt; 
Moment links der Stütze 0: Querschnitt "O~": 

Mg = (+6,100 - 20,830)' 2,05 = -30,20 mt; 
Moment rechts der Stütze 0: Querschnitt "or": 

Mg = (+6,100 - 20,830) . 2,05 = -30,20 mt; 
Moment rechts der Stütze A: Querschnitt "A ": 

Mg = (+3,673 - 12,787)' 2,05 = -18,68 mt; 
Moment am Kopfe des Pfeilers B: Querschnitt "Bk": 

Mg = (+11,500 - 13,145) . 2,05 = -3,680 mt; 
Moment am Kopfe des Pfeilers 0: Querschnitt "Ok": 

Mg = (+10,185 - 10,185)' 2,05 = ±O,O mt. 

Querkraft rechts der Stütze A: 
Qg = (+1,86 + 1,56 + 1,16 + 0,66 + 0,30 + 0,08 + 0,281 - 0,803) . 2,05 

= + 1O,44t; 
Querkraft im Querschnitt ,,1": 

Qg = (-0,14 + 1,56 + 1,16 + 0,66 + 0,30 + 0,08 + 0,281 - 0,803) . 2,05 
= +6,35 t; 

Querkraft im Querschnitt ,,2": 
Qg = (-0,14 - 0,44 + 1,16 + 0,66 + 0,30 + 0,08 + 0,281 - 0,803) . 2,05 

= +2,25 t; 

Querkraft im Querschnitt ,,3": 
Qg = (-0,14 - 0,44 - 0,84 + 0,66 + 0,30 + 0,08 + 0,281 - 0,803) . 2,05 

= -1,85 t; 

Querkraft im Querschnitt ,,4": 
Qg = (-0,14 - 0,44 - 0,84 - 1,34 + 0,30 + 0,08 + 0,281 - 0,803) . 2,05 

= -5,95 t; 

Querkraft im Querschnitt ,,5": 
Qg = (-0,14 - 0,44 - 0,84 - 1,34 - 1,70 + 0,08 + 0,281 - 0,803) . 2,05 

= -10,04 t; 
Querkraft links der Stütze B: 

Qg = (-0,14 - 0,44 - 0,84 - 1,34 - 1,70 -1,92 + 0,281- 0,803)' 2,05 
= -14,15 t; 
Querkraft rechts der Stütze B: 

Qg = (+2,026 + 1,765 + 1,354 +0,789+0,383+0,105+1,04-0,852)' 2,05 
= +13,54 t; 
Querkraft im Querschnitt ,,7": 

Qg = (-0,107 + 1,765 + 1,354+0,789+0,383+0,105+1,04-0,852)' 2,05 
= +9,19 t; 
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Querkraft im Querschnitt ,,8": 
Qg = (-0,107 -0,368 + 1,354 +0,789+0,383+0,105+1,04-0,852)· 2,05 

= +4,81 t; 
Querkraft im Querschnitt ,,9": 

Qg = (-0,107 -0,368 - 0,779 -0,789-0,383-0,105+1,04-0,852)·2,05 
= +0,433 t; 
Querkraft im Querschnitt ,,10": 

Qg = (-0,107 -0,368 -0,779 -1,344+0,383+0,105+1,04-0,852)·2,05 
= -3,94 t; 
Querkraft im Querschnitt ,,11": 

Qg = (-0,107-0,367 -0,779 -1,344-1,750+0,105+1,040-0,852)·2,05 
= -8,31 t; 
Querkraft links der Stütze 0: 

Qg = (-0,107 -0,368 -0,779 -1,344-1,750-2,028+1,04-0,852)·2,05 
= -12,68 t. 

Größtwerte der Momente und Querkräfte infolge 
der Verkehrsbelastung. 

Als ungünstigste Belastung ergab sich der Lastwagen von 10 t 
Achsdruck in Verbindung mit Menschengedränge von 350 kg/m2• 

Hierbei ist der Umstand zu berücksichtigen, daß unter der Belastung 
alle Hauptträger an der Durchbiegung teilnehmen müssen, da sie 
durch die Querträger verbunden sind. Die Querträger wurden so be
messen, daß der Träger UIlter der Last 50 v. Ho, die beiden anderen 
je 25 v. H. erhalten. Diese Verteilung der Lasten wird auch bei der 
Ermittlung der Größtwerte der Momente und Querkräfte berücksichtigt. 
Es entfällt demnach auf einen Hauptträger nur eine Achslast von 
5,0 t. Das Menschengedränge berechnet sich bei der Trägerentfernung 
von 2,10 m zu p = 0,350·2,10 = 0,735 tjlfd. m. 

Die mit Hilfe der Einflußlinien und des Lastenschemas ermittelten 
Größtwerte der Momente sind wie folgt: 

Größtwerte der Momente: 
in Querschnitt ,,3": 

pos. Mvrnax = + (1,20 + 0,24) . 5,0 + (0,72 + 0,213) . 0,735 = + 7,885 mt, 

fl (0,09 0,06) ] 3 2 neg.Mvrnax =- (0,14+0,11)·5,0+ -2~·2,26+2·3,04 ·0,735 =-1,9 mt; 

in Querschnitt ,,9": 

pos. Mvrnax = +(1,40 + 0,28) ·5,0 + (0,:7 .4,40 + 0,~5 ·0,90 + 0,250) ·0,735 
= +9,360 mt, 

[ ( 0,09 0,04 )] neg. Mvrnax = - (0,14 + 0,09) . 5,0 + -2~· 2,0 + -2~· 2,50 + 0,961 ·0,735 

= -1,960 mt; 
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in Querschnitt ,,2": 

pos. M vmax = +(1,10 + 0,09) . 5,0 + (0,:8,2,10 + 0,726) . 0,735 = +6,700 mt, 

neg. M vmax = - [(0,04 + 0,02) . 5,0 + (0,~2. 4,40 + 0,180) . 0,735] = -0,465 mt; 

in Querschnitt ,,4": 

M (0,10 ) pos. vmax = +(0,92 + 0,06)·5,0 + -2-' 0,7 + 0,748 +0,100 . 0,735 = +5,549 mt, 

M [ ° (0,15 0,10 )] neg. vmax = - ( ,30+0,30)'5,0+ -2-,4,4°+ 2 '°,9°+°,428+0,160 . 0,735 

= -3,707 mt; 
in Querschnitt ,,8": 

pos. M vrnax = +(1,10 + 0,11)' 5,0 + (°,:°. 2,70 + 0,876) . 0,735 = +6,993 mt, 

neg. M vmax = -[(0,38+0,28).5,0 + (0,~6. 4,50+0,188+0,400) ,o,735] =-3,996mt; 

in Querschnitt ,,10": 

pos. M vrnax = +[ (1,13 +0,14)'5,0 + (9-'Jil. 2,8 +0,700 +0,805)' 0,735] = + 7,828 rot, 

11fT [ ° (0,18 0,14 )] neg. 'lvmax = - ( ,35 + 0,35) . 5,0 + 2-. 4,40 + 2,0,90 + 0,183 . 0,735 

= -3,972 mt; 
in Querschnitt ,,1": 

pos. M vmax = +(0,70 + 0,00) . 5,0 + (2,03 + 0,21) . 0,735 = +5,145 mt, 

neg. M vmax = - [(0,61 + 0,29)·5,0 + (O,~~ '0,5 +0,587 +0,452) '0,735] = -5,279rot; 

in Querschnitt ,,5": 

pos. Mv max = +(0,12 + 0,12) . 5,0 + (0,~8 . 2,3 + 0,~9. 3,00 + 0,656 + 0,357)' 0,735 
= +2,112 mt, 

neg. Mv rnax = - [(0,82+0,68),5,0 + (~~. 2,5+3,840+0,269).0,735] = -10,94 rot; 

in Querschnitt ,,7": 

pos. Mvmax = +(0,35+0,35)'5,0+(0,~1'0,9+Q,~1. 4,40+0,919) '0,735 =+4,383mt, 

neg. M vmax = -[(0,78 + 0,42)' 5,0 + (9,:6 '0,70 + 0,:1. 1,5 + 4,00 + 1,10).0,735] 

= -9,955 mt; 
in Querschnitt ,,11": 

pos. M vmax = +(0,35 + 0,25) '5,0 + (~~~. 4,5 + 0,950 + 1,60)' 0,735 = +5,338 rot, 

neg. Mv max = - [ (0, 73 + 0,43) . 5,0 + (0,:1 . 1,5 + ~':-~ . 0,70 + 4,59) . 0,735] 

= -9,38mt; 
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Querschnitt "Be": 
1 ( f'. (0,12 0,09 f'. ) pos.1l vmax = + 0,16+0,10)'5,0+ -2-,3,0+-2-.2,3+0,026 '0,735 = +2,145mt, 

r (0,72 1,16 ~ )] 
neg. Mvmax = - (1,84 + 1,91)' 5,0 + ··2-' 1,0 + :f' 3,5 + 0,36 + 0,416 . 0,735 

= -24,75 mt; 

Querschnitt "Br": 

M _ ,- I • f'. (0,20. 0,24. ) . _ pos. vmax - +(0,,)6 -, 0,56) ,),0 + \2 o,n + 2·· 4,40 0,735 - +6,054 mt, 

I (0,60 1,08 ~ ) ~J neg. Mvmax = -l(I,84 + 1,76)'5,0 +-2,0,9 +-2,4,40 + 5,4nO + 1,800 . 0,730 

= -25,27 mt; 

Querschnitt "Cl": 

M (0,19) pos. max = +(0,59 + 0,43)'5,0 + 2,4,5 + 2,400 . 0,735 = +7,18 mt, 

M [~ ~ (0,60 1,04 )~] neg.l vmax = - (1,6a + 1,77)' n,O +-2-' 0,9 + 2,4,4 + 6,32 . O,73a 

= -23,63 mt; 

Querschnitt "Ar": 

M (0,18 0,14 ) ~ 
pos. vmax = + (0,49 + 0,44)' 5,0 + 2' 0,9 + - 2,4,4 + 0,203 . O,73a 

= +5,085 mt, 

[ (0,76 0,69 )] neg. M vmax = - (1,30 + 1,11)' 5,0 +2-,2,0 + 2,2,5 + 0,939 + 0,748 . 0,735 

= -14,48 mt; 

Querschnitt "Bk": 

M ~ (0,36 0,79 ) ~ pos. vmax = +(1,18 + 0,99)' n,O + --2-' 0,9 + 2,4,4 + 2,00 . O,73n 
= +13,715mt, 

',r [ (0,78 0,67 ~)] neg. 1'-'vmax = - (1,30 + 1,10) . 5,0 + 2-' 2,0 +-2-' 2,5 + 3,09n . 0,735 

= -15,46 mt; 

Querkraft lOCk": 

M (0,54 0,54 ) 3 pos. vmax = +(1,02 + 0,88)' 5,0 +- - '1,65 +- -·3,65 + 1,815 + 0,365 . 0,7 5 
= +12,15 mt, 2 2 

neg. Mvmax = -(9,5 + 2,65) = -12,15 mt. 

Größtwerte der Querkräfte 
rechts der Stütze A: 

pos. Qvmax = +(1,0 + 0,745) . 5,0 + (0,480' 0,5 + 0,66 + 0,30 + 0,08 + 0,281)' 0,735 
= +9,878 t, 

Q [ ~ ( 0,040 0,035 )] neg. vmax = - (0,104 + 0,088)' n,O + -2-' 0,9 + -2' 4,4 + 0,067 . 0,735 

= -1,079 t; 

Probst, Vorlesungen über Eisenbeton. H. 25 
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in Querschnitt ,,1": 

pos. Qvrnax = +(0,863 + 0,520) . 5,0 + (0,246·0,5 + 0,30 + 0,08 + 0,281)·0,735 
= +7,491 t, 

Q [ r: (0,040 0,035 ) 1 neg. vrnax = - (0,104+0,088)"0,0+ --2-"°,9+--2-.4,4+0,067+°,14 ·0,735 

= -1,182 t; 
in Querschnitt ,,2": 

pos. Qvrnax = +(0,700 + 0,270)" 5,0 + (O,U" 0,5 + 0,08 + 0,281)" 0,735 = +5,156 t, 
neg. Qvrnax = -(0,302 + 0,035)" 5,0 + (0,736 + 0,067)" 0,735 = -2,275 t; 

in Querschnitt ,,3": 
pos. Qvrnax = +(0,455 + 0,120) . 5,0 + (0,020" 0,5 + 0,281) " 0,735 = +3,089 t, 
neg. Qvrnax = -[(0,554 + 0,174) . 5,0 + (0,034·0,5 -+- 0,803) . 0,735] = -4,243 t; 

in Querschnitt ,,4": 
pos. Qvrnax = +(0,225 + 0,020) . 5,0 + (0,281) " 0,735 = +1,431 t, 
neg. Qvrnax = -[(0,780 + 0,362)" 5,0 + (0,14 + 0,160·0,5 +0,803)"0,735] = -6,463t; 

in Querschnitt ,,5": 
pos. Qvmax = +(0,092 - 0,060) " 5,0 + (0,281) . 0,735 = +0,366 t, 
neg. Qvrnax = -[(0,908 + 0,618) " 5,0 + (0,140 + 0,440 + 0,330 . 0,5 -+- 0,803) " 0,735] 

= -8,767 t; 
links der Stütze B: 

[ ( 0,012 0,020 ) 1 pos. Qvrnax = + (0,023 + 0,017)" 5,0 +-2-.3,05 + - 2--" 2,25 + 0,115 "0,735 

= +0,315 t, 
neg. Qvrnax = -[(1,00 + 0,815) . 5,0 + (0,140 + 0,44 + 0,840 -+- 0,588" 0,5 

+ 0,803) "0,735J = -10,922 t; 

rechts der Stütze B: 

pos. Qvrnax = +(1,00 + 0,803) . 5,0 

+(0,556.0,90 + 0,789 + 0,383 + 0,105 + 1,04 - o,~~~" 2,0)" 0,735 

= +11,025 t, 

[ ( 0,040 0,050 ) ] neg. Qvrnax = - (0,108 + 0,106)" 5,0 + ,-2-.0,9 + -2--" 4,40 "0,735 

= -1,164 t; 
in Querschnitt ,,7": 

pos. Qvrnax = +(0,891 + 0,595) " 5,0 + (0,290" 0,9 + 0,383 + 0,105 + 1,04) " 0,735 
= +8,744 t, 

neg. Qvrnax = -[(0,108 + 0,106)" 5,0 +(-~'~~-" 0,9 + 0,~50 "4,4 + 0,107)" 0,735] 

= -1,243 t; 
in Querschnitt ,,8": 

pos. Qvrnax = +(0,746 + 0,320)" 5,0 + (0,132" 0,9 + 0,105 + 1,04)" 0,735 = +6,260t, 
neg. Qvrnax = -[(0,254 + 0,035) " 5,0 + (0,852) "0,735J = -2,071 t; 
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in Querschnitt ,,9": 
. (0,040) 3' 4 r: pos. Qvmax = +(0,505 + 0,150)·5,0 + --2-,0,9 + 1,04 . 0,7 5 = + ,OD3 t, 

neg. Qvmax = - [(0,500 + 0,150) . 5,0 + (0,~40 ·0,9 + 0,852) . 0,735] = -3,890 t; 

in Querschnitt ,,10": 
pos. Qvmax = +(0,250 + 0,035) . 5,0 + (1,04) . 0,735 = +2,190 t, 
neg. Qvmax = -[(0,750 + 0,327) . 5,0 + (0,107 + 0,132 . 0,9 + 0,852) . 0,735] 

= -6,178 t; 
in Querschnitt ,,11": 

( 0,035 0,020 ) 
pos. Qvmax = +(0,095+0,092)'5,0+ -2-,4,0+- 2 ~'0,5+0,105+0,320 '0,735 

= +1,303 t, 
neg. Qvmax = -[(0,890 + 0,595) . 5,0 + (0,107 + 0,368 + 0,295' 0,9 + 0,852) . 0,735] 

= -8,595 t; 
links der Stütze C: 

( 0,035 0,020 ) 
pos. Qvmax = +(0,095 + 0,092) . 5,0 + ···2·,4,0 +2 _. 0,5 + 0,320 . 0,735 

= +1,225 t, 
neg. Qvmax = -[(1,000 + 0,810) . 5,0 

+ (0',107 + 0,368 + 0,779 + 0,560' 0,9 + 0,852) . 0,735] = -10,968 t. 

Ermittl ung der Gr ößtwerte der Momen te und Querkräfte 
infolge ungünstiger Gesamtbelastung. 

Die vorher ermittelten Größtwerte der Momente und Querkräfte 
infolge ständiger Last und infolge ungünstigster Verkehrsbelastung 
sind in der Zusammenstellung auf S. 389 enthalten und in Fig. 50e-h 
zeichnerisch dargestellt. 

Die Querkräfte an den Köpfen der Stützen ergeben sich aus der 
Beziehung M" Mk 

Q" = - 71,-+ f = - 3,40 ' 

wobei eine nach rechts gerichtete Querkraft positiv, eine nach links 
gerichtete negativ gerechnet wird. 

Wir erhalten dabei die gleichen Werte wie für die Horizontalschübe 
Hk als Reaktionen mit Hilfe der Einflußlinien. Diese ergeben sich aus 
den vorher aufgezeichneten Einflußlinien der Momente an den Stützen
köpfen durch Umkehren des Vorzeichens, gemessen mit dem Maßstab 1 
t = 6,8 cm statt 1 mt = 2 cm. Es ist also auch hierbei: 

2 M k Mk 
HtReaktion} = _Mk. 6:8 = - 3,4 = - h + t = Qk . 

Die Querkräfte am Fußgelenk der Stützen sind gleich denjenigen 
am Pfeilerkopf, nur mit entgegengesetztem Vorzeichen. Es ist also: 

Qf= _Qk. 

25* 
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390 Rahmenbrücken. 

d) Querscbnittsbemessung und Spannungsnachweis. 

Der Querschnitt mit dem positiven Größtmoment im ersten Felde: 

M~ax = + 16,500 mt; 
h = 60 cm; h' = h - a = 56 cm; b = 40 cm; B = e = 210 cm; 
d = 15cm; 

6· M 6· 1650000 2 Fe = ---- = -------- = 29,5 cm ; 
5 . h' . Oe 5 . 56 . 1200 

gewählt: Fe = 9 0 20 = 28,28 cm2 ; 

X = 1!._~!'! (- 1 + 1/1 + ~ (~'_·B. )) = 11,0 cm; 
B V n' Fe ; 

210.1103 
J x = --3--'- + 10' 28,28' (56 - 11,0)2 = 665200 cm4 ; 

0bd = M ~ = 1650000 .~~ = 27 3 kg/cm2 • 

Jn 665200 ' , 

M· (h' - x) 1650000· (56 - 11) 2 
(Je = n· - j~ - = 10· --665200 - = 1115 kg/cm . 

Querschnitt ,,3" in Mitte des ersten Feldes: 

M~,ax = +15,685; 
h = 56 cm; h - a = 52 cm; b = 40 cm; B = e = 210 cm; 
d = 15 cm; Fe = 28,28 cm2; X = 10,6 cm; 

J x = ~~~31~,63 + 10. 28,28' (52 -10,6)2 = 568500 cm4 ; 

_ 1568500· 10,6 _ 2. 
°bd - ---568500-- - 29,3 kg/cm , 

o = 10. !5~~500' (5~ --= 1_~,6) = 1144 kg/cm2, 
e 568500 

Querschnitt Ar über der ersten Stütze: 

M~max = -33,160 mt; 
h = 120 cm; h' = h - a = 115 cm ; b = 40 cm; 

Pe = 8 0 20 = 25,14cm2 

3 0 16 = 6,03 " 
31,17cm2; 

X = 35,2 cm; 
40.3523 

J x = 3' + 10· :31,17 (115 - 35,2)2 = 2562000 cm2 ; 

(Jod = ~}1600~_'_:~_~'~ = 455 kg/cm2 • 
2562000 ., , 

o = 10 .~_3:t.~000· (1}~-==-35,~) = 1030 kg/cm2• 

e 2562000 
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Beim Anschluß des Hauptlängsträgers an den Querträger des 
Joches (Fig. 51 a) (20 cm links der ideellen Achse der zweiten Stütze), 
ergibt sich das Moment 

Mmax = 59,70 mt. 

Unter Berücksichtigung der beiderseitigen Bewehrung 
F~ = 6 0 20 = 18,84 cm2 

ergibt sich nach Gleichung (14), Bd. I: 
x = 41,0 cm; 

J x = 40· :1,03 + 10. 18,84' (41,0 - 5)2 + 10· 54,47 . (115 - 41)2 

= 4144000 cm4 ; 

o = 5970000 '!1,0 = 590 k Icm2. 
bd 4144000 ' g , 

_ 1 .5970000 '. (115 - 41) _ 10681 I 2. 
°ez - 0 4144000 - ,g cm , 

5970000· (41,0 - 5) 9 

0ed = 10· --4144000 ------- = 520 kg/cm". 

Querschnitt ,,9" im Mittel des zweiten Feldes: M~ax = + 18,060 mt. 

Querschnitt 40/68: 
h = 68 cm; h - a = 68 - 5 = 63 cm; b = 40 cm; 
B=e=21Ocm; d=15cm; 

Fe = 6 0 22 = 22,81 cm2 
3020 = 9,42 " 

32,23 cm2; 
x = 12,5 cm; 

210 . 1253 

J x = 3' + 10· 32,23' (63 - 12,5)2 = 958400 cm4 ; 

o = 1806000 . 12,5 = I 2. 
bd 958400 23,60 kg cm , 

o = 10 .1806000' (63_-12,~ = 953 k I 2. 
e 958400 g cm 

Querschnitt ,,cl" über der dritten Stütze: 

Mbmax = - 53,830 mt; 

h = 120 cm; h - a = 115 cm; b = 40 cm; 

Fe = 54,47 cm2 

(Eiseneinlage wie bei Querschnitt BI über der zweiten Stütze). 
Mit den gleichen Abmessungen wie über BI ergibt: 

x = 42,5 cm; J x = 3882000 cm4 
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und demnach 
5383000 . 4._.2,5 _ ~ . 2 

°bd = 3882000 - 09,0 kgjcm , 

o - 10. ~38300Q ·J.~15 - 42,5) _ 9 k j 2 
e - 3882000 - 80 g cm . 

Über den Stützen darf aus bekannten Gründen eine höhere zulässige 
Beanspruchung im Beton angenommen werden. 

e) Bereehnung der Schubspannungen. 

Q x 
T - --' hzD = h - a - -3-' max - 'b • hzD ' 

Es wird demnach in Querschnitt "Ar": 

Q~ max = + 20,318 t; 

h - a = 115 cm; x = 35,2 cm; b = 40 cm; 

,- 20318 4 92 k I 2 

TAmax = 40. (115 _ 3~,2) =, g cm . 

Da die Schubspannung den zulässigen Wert von 4,5 kgjcm2 über
schreitet, sind Schrägeisen erforderlich. 
In Querschnitt ,,3", Mitte des ersten Feldes: 

Q~ax = -6,093 th - a = 52 cm; x = 10,6 cm; b = 40 cm; 

Q!'ax = +1,239 t; 
6093 

T!'ax ( 10 6' = 3,14kgjcm2; 

40· 52 - -i--) 
1239 _ 2. 

( 
10 6- - 0,64 kgjcm , 

40· 52 - -t) 
in Querschnitt "BI" links von der zweiten Stütze: 
Qkmax = - 25,072 th - a = 115 cm; x = 42,5 cm; b = 40 cm; 

T~ITax = - ____ (_2507242'5-)- = 6,22 kgjcm2; 

40· 115 - -3-

in Querschnitt "Br" rechts der zweiten Stütze: 

Qsmax = +24,565 t; 

Querschnitt wie vor,: 

Ts max = ( 42,5) = 6,12 kgjcm2; 
40· 115 - -3-

24565 
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Mitte des zweiten Feldes: in Querschnitt ,,9", 

Q!ax = +4,486 t; h - a = 63cm; x = 12,5cm; b = 40cm; 

Q~Jax = -3,457 t; 

• 9 
max 

4486 _ 2 • 

( 
12 5) - 1,91 kgfcm , 

40· 63- - ' 
, 3 

3457 _ 2. 

( 
1) -1,47kgfcm , 

40. 63 _ 2,5 
3 

m Querschnitt ,,0 1", linkes der dritten Stütze: 

Q~max = -23,648t; h - a = 115cm; x = 42,5cm; b = 40'cm; 

7 _ 23 648 _ k! 2 
Tcmax - ( 425)--: - 5,86 g cm . 

40· \115- T 
Wir ersehen aus vorstehender Spannungs berechnung, daß überall beim 
Anschluß der Balken an die Stützen Schrägeisen aufgebogen werden 
.---8 -e-210--- müssen. I • 

~///////// :.t Um das Diagramm der Schubspannungen 
"'/"/'//'hl".~&l '" 9j~ J zeichnen zu können, ermItteln WIr noch die 

~ - . ! Schubspannungen in den übrigen Quer-
-I 110 0 -S plO-Z8,Z8cmZ h 'tt sc m en, 

Fig. 51 b. 
Nimmt man 

5 
hzD = (3 (h - a) (für Rechteckquerschnitte), 

hzD = (h - a -~) (für Plattenbalkenquerschnitte), 

so erhalten wir mit den aus Fig. 51 b entnommenen Querschnittsgrößen 
und den bereits ermittelten dazugehörenden Querkräften folgende 
Werte für T: 

Querschnitt ,,1": 
13841 

Tl = ~----- ---- 5 

40 (95 - 4)' 6" 
= 4,56kgfm2 ; 

Querschnitt ,,2": 

7406 
T = -- ----- -=313 

2 ( 15)' 40 68-4- -- -
, 3 

" 

Querschnitt ,,7": 
17934 

T7 = - . 5 =5,91kgfm2 ; 

40 (95 - 4)'-
6 

Querschnitt ,,8": 

11070 
TS = .- - -. -- _·_·--=4,38 

40 (72 - 4 - ~t) " 
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Querschnitt ,,4": 
12413 

T4 = I =5,25 
40( 68 _ 4 _ }_5_) 

, 3 
Querschnitt ,,5": 

18807 
T5 = -- -- - -- 5-=6,20 

40 (95 - 4)' (\ 
" 

Querschnitt ,,10": 
_ 10118 _ _ - 401 

TlO - ( 15)- , 
4072-4---3-

Querschnitt ,,11": 
16905 
- ----=557 

5 ' 
40 (95 - 4)· 6" 

395 

" 

" 

In Fig. 51 c sind die Schubspannungen aufgetragen. Berechnen wir 
die Spannungen in den Schrägeisen unter der Voraussetzung, daß sie 
die Schubkraft der in der Figur schraffierten Flächen aufzunehmen 
haben, so erhalten wir Spannungen, die innerhalb der zulässigen 
Grenzen bleiben. 

Fig. 51 c. 

Rechts der Stütze A: 
210 1 

Z = (5,00 - 4,50) ' -2- . 40 '1 2 = 4183 kg; 

_ 1483 _ 2 
Fe = 6020 = 18,84 cm2 : Oe - 18 84 - 79 kgjcm . , 

Links der Stütze B: 
475 1 

Z = (7,20 - 4,50) . 2-' 40 '}!2 = 18100 kg; 

18100 2 
Fe = 60 20 = 18,84 cm2 : Oe = - ---- = 964 kgjcm . 

18,84 
Rechts der Stütze B: 

410 1 
Z = (6,84 - 4,5) . - -- ·40· = 13550 kg; 

2 i2 
13550 2 

Fe = 60 22 = 22,81 cm2 : Oe = 22,81 = 595 kgjcm . 
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Links der Stütze C: 

385 1 
Z = (640 - 450) . --- 0 40 0 -- = 10300 k(fo , , 2 yi 0' 

Fe = 6022 = 22,81 cm2 : Oe = ~~ 3~~ = 452 kgjcm2 • , 

Fig. 51 d zeigt einen Längenschnitt durch Brückenmitte mit der 
Berechnung und Darstellung der Eiseneinlagen für den mittleren 
Längsträger. Außerdem sind die Materialnachweislinien für die Eisen
einlagen eingetragen, WIe dies bereits an einer früheren Stelle gezeigt 
wurde. 

f) Berechnung eines Randträgers. 

Zur Bestimmung der Größtwerte für Momente und Querkräfte des 
Randträgers kommen die gleichen Einflußlinien in Betracht wie für 
den mittleren Längsträger. 

Da das Eigengewicht nahe
zu das gleiche ist wie für den 
mittleren Längsträger, so er
geben sich für die ständige 
Last dieselben Momente wie 
für den Mittelträger. 

Die Größtmomente infolge 
der Verkehrs belastung erhal
ten dagegen andere Werte, da 
das Belastungsschema sich än
dert. Der ungünstigste Bela
stungsfall ist hierbei dann ge
geben, wenn ein Rad des lO-t

----~~----2m----~ 

1 a 
I 
I 
I 
_1§2---*,"..., 

Lastwagens unmittelbar über dem Randträger steht. Wie Fig. 52 a 
zeigt, ermittelt sich dabei die durch eine Achse hervorgerufene Einzellast 
unter der Annahme, daß 25 v. H. der Last durch den Querträger auf 
den mittleren Längsträger übertragen wird, zu 

R = (50 + 5,0_(2,10 - 1,40)) 0 ° 75 = 50 t. 
, 2,10 ' , 

Die durch Menschengedränge vor und hinter dem Wagen hervor
gerufene gleichmäßig verteilte Belastung ermittelt sich bei 350 kgjm2 

und einer Belastungsbreite von 1,62 m zu 

p = 0,350 0 1,62 = 0,568 tjlfd. m. 
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Fig. 52 b zeigt das Belastungsschema des Randträgers. Wie wir 
sehen, ergeben sich dieselben Einzellasten wie früher und nur die gleich
mäßig verteilte Belastung erfährt eine Anderung. Mit den ent
sprechenden Einflußordinaten und -Flächen erhalten wir nachstehende 
Werte für die Momente. 

,,-0,558 t/Ij'dm 17--0,350'1,62-0,568 tjlj'dm 

Fig. 52 b. 

Querschnitt ,,3": 
pos. M vlllax = + (7,20 + 0,529) = + 7,729 mt, 
neg. M vlllax = - (1,25 + 0,110) = - 1,360 mt; 

Querschnitt ,,9": 
pos. M vlIlax = + (8,40 + 0,741) = + 9,141 mt, 
neg.Mvmax = - (1,15 + 0,625) = - 1,775 mt; 

Querschnitt ,,2": 

pos. M vmax = + (5,95 + 0,580) = + 6,530 mt, 
neg.Mvrnax = - (0,30 + 0,128) = - 0,428 mt; 

Querschnitt ,,4": 

pos. M vmax = + (4,90 + 0,500) = + 5,400 mt, 
neg. M vmax = - (3,00 + 0,546) = - 3,546 mt; 

Querschnitt ,,8": 

pos. M vmax = + (6,05 + 0,728) = + 6,778 mt, 
neg. M vrnax = - (3,30 + 0,538) = - 3,838 rot; 

Querschnitt ,,10": 

pos. M vmax = + (6,35 + 1,14 ) = + 7,490 mt, 
neg. M vrnax = - (3,50 + 0,364) = - 3,864 mt; 

Querschnitt ,,1": 

pos. M vmax = + (3,50 + 1,27 ) = + 4,770 mt, 
neg. M vmax = - (4,50 + 0,60 ) = - 5,100 rot; 

Querschnitt ,,5": 

pos. M vrnax = + (1,20 + 0,70'4) = + 1,904 mt, 
neg.Mvmax = - (7,50 + 2,655) = -10,155 rot; 

Querschnitt ,,7": 

pos. M vrnax = + (3,50 + 0,681) = + 4,181 mt, 
neg. M vrnax = - (6,0 + 3,05 ) = - 9,050 rot; 

Querschnitt ,,11": 

pos. M vmax = + (3,00 + 1,80 ) = + 4,800 rot, 
neg. M vmax = - (5,80 + 2,76 ) = - 8,56 mt; 
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Querschnitt BI: 

pos. M vmax = +( 1,55 + 0,459) = + 2,009 mt, 
neg. M vmax = -(18,75 + 4,63 ) = -23,380 mt; 

Querschnitt Br: 
pos. M vrnax = +( 5,6 + 0,350) = + 5,950 mt, 
neg. M Drnax = -(18,00 + 5,61 ) = -23,610 mt; 

Querschnitt 0 1: 

pos. M Drnax = +( 5,10 + 1,61 ) = + 6,710 mt, 
neg.Mvrnax = -(17,10 + 5,04 ) = -22,140 mt; 

Querschnitt Ar: 
pos. M vrnax = +( 4,65 + 0,336) = + 4,986 mt, 
neg. M lJrnax = -(12,05 + 1,875) = -13,925 mt; 

Querschnitt Bk: 

pos. M vmax = +(10,85 + 2,21 ) = +13,060 mt, 
neg. M vrnax = -(12,00 + 2,67 ) = -14,670 mt; 

Querschnitt Ok: 
pos. M max = +( 9,5 + 2,04 ) = +11,540 mt, 
neg. M vmax = -( 9,5 + 2,04 ) = -11,540 mt. 

In Fig. 52 c sind die Größtmomente infolge ständiger Last und 
infolge Verkehrslast als vollausgezogene Linien eingetragen. Sie unter
scheiden sich nur unwesentlich von denjenigen des mittleren Längs
trägers. 

g) Berücksichtigung des Wärmeeinflusses. 

Bei gleichmäßiger Erwärmung des ganzen symmetrischen Trag
werkes erfährt das System Zusatzmomente, die sich auf folgende Art 
leicht ermitteln lassen. Durch eine Wärmeänderung werden sich infolge 
einer Verlängerung oder Verkürzung der Balken die Stützenköpfe ver
schieben. Wegen der symmetrischen Ausbildung der Brücke wird aber 
der Kopf des Mittelpfeilers keine Verschiebung erleiden. Es verschieben 
sich demnach nur die Pfeilerköpfe A, B, D und E. 

Da nun die Momente infolge Verschiebung der verschiedenen Pfeiler
köpfe um L1 = +0,01 m (nach rechts) bereits ermittelt sind, so würden 
sich die Wärmezusatzmomente diesen proportional ergeben. 

In Fig. 52d sind die Pfeilerkopfverschiebungen bei Erwärmung des 
Systems um +15 0 C dargestellt. 

Die Verlängerungen der Balken ergeben sich mit einer Ausdehnungs
zahl fJ = 0,00001 und einer Wärmezunahme um t = +15 0 wie folgt: 

Für die Endöffnungen von 12,00 m Spannweite: 
AI = fJ· h· t = 0,00001· 1200' 15 = 0,18 cm = 0,0018 m. 
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Für die Mittelöffnungen von 12,80 m Spannweite: 

Au = ß . lu' t = 0,00001 . 1280· 15 = 0,192 cm = 0,00192 m. 

Mit den früher ermittelten Momenten für die Verschiebungen der 
einzelnen Pfeilerköpfe ergeben sich für das ganze horizontale Tragwerk, 

Fig . 52 d. 

oestehend aus dem Mittellängsträger und den bei den Randlängsträgern, 
nachstehende Werte der Kopfmomente infolge Erwärmung bzw. Ab
kühlung um +15 0 C: 

MB I Mb I Me I M~) I MD I 
==========~=====F====~==~== 

A A = =+= 0,00372 m 1I + 86,80 I ± 64,20 ± 25,70 1=+= 18.25 =+= 7,60: ± 5,38 ± 2,03 =+= 
AB = ! 0,00192 m 11 =+= 19,95 ± 29,00 +- 34,90 ± 24,85 ± 10,30 I + 7,30 =+= 2,77 ± 
A 0 = + 0,00 m I + 0,00 ± 0,00 ± 0,00 ± 0,00 ± 0,00 I ± 0,00 ± 0,00 ± 
AD=±0,00192m 1+ 1,90 =+= 2,77 + 7,30 ± 10,30 ± 24,85 1+34,90 ± 29,00 =+= 
AE=±0,00372m \ + 1,40 ± 2,03 1± 5,38 + 7,60 !=P8,251+25,70 ± 64,201=+= 

Da wir nun annehmen, daß sich die Momente infolge Wärmeänderung 
gleichmäßig auf die drci Tragbalken verteilen, so entfällt auf je einen 
Träger ein Drittel der in der Zusammenstellung gefundenen Werte. 

In Fig.52c ist die Momentenlinie für Erwärmung des Systems um 
+ 15 0 C als doppeltstrichpunktierte Linie (_ .. -) eingetragen und 
durch Addition der Ordinaten mit denjenigen der Größtmomente infolge 
ständiger Last und infolge Verkehrsbelastung die Gesamtmomente infolge 
vollständiger Belastung für einen Randlängsträger als einfach strich
punktierte Linie (_ . -) gefunden. 

Wir ersehen aus Vorstehendem, daß die Zusatzmomente sehr groß 
werden, vielfach größer als die infolge ungünstigster Belastung hervor
gerufenen Momente. Besonders groß werden sie in den Endfeldern 
links der Stütze B und rechts der Stütze D. 

Sonach wäre eine wesentliche Verstärkung der Konstruktion er
forderlich, wenn nicht die eigenartige Ausbildung der Pfeilerjoche diese 
entbehrlich machen würde, die im nachfolgenden besprochen werden soll. 

Pro b s t. Vorlesungen über Eisenbeton. II. 26 

1,40 
1,90 
0,00 

19,95 
86,60 
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h) Berechnung der Joche. 

Als Belastung eines Joches kommen die Auflagerdrücke der drei 
Längsträger als Einzellasten in Frage. Sie ergeben sich aus den Größt
werten der Querkräfte wie folgt: 

Auflagerdruck in A: 
CA = QA = +20,318 t, 

Auflagerdruck in B: 
CB = Q'iJ - Qk = [+24,565] - [-25,072] = +49,637 t, 

Auflagerdruck in C: 
Ce = Q& - Qh = [ +23,648] - [ -23,648] = +47,296 t. 

Die Zusätze bei Berücksichtigung der Wärmeänderung ergeben 
sich aus den Zusatzmomenten nachstehend: 

CA = Qr = Mk - MA = [± 30,~t=-r=r~5,35] = + 5514 t 
A l1 12,00 -" 

C B = Q'B _ Qk = Mh - MB + M A -=-~~ = C± 3,10] =-[+_3,707] + 
l2 l1 12,80 

[f 35,35] - ~± 30,82] = + 4 983 t 
+ 12,00 " 

Ce = Q;; _ Qh = M6 - ~Q + MB - Mq = n= 3,707]-=[± 3,10] + 
l3 l2 12,80 

Cf 3,707] - [± 3,10] = I1 062 t. 
+ 12,80 ' , 

Als ungünstigste Werte erhalten wir demnach: 

CA = 20,318 + 5,514 = + 25,832 t, 

CB = 49,637 + 4,983 = + 54,620 t, 

Ce = 47,296 + 1,062 = + 48,358 t. 

Als gleichmäßig verteilte Belastung wirkt die Eigenlast des Haupt
querträgers 

g = 0,40' 1,20' 2,4 = 1,15 tjlfd. m. 

Berechnen wir das Moment in der Riegelmitte des Jochrahmens 
unter der günstigeren Annahme des Rahmens mit Fußeinspannung, 
nehmen als statische Achse der Stütze die Schwerachse an, so erhalten 
wir bei der Spannweite 

l = 4,20 - 2 . (0,40 - 0,334) = 3,932 m 

und mit den früher ermittelten Werten für die Trägheitsmomente 

k = ~J~94. 3,30 = 393. 
0,0234 3,932 ' 
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Bei der Belastung des Querriegels mit der Einzellast CB = 54,62 t 

. d M' ( b lj 3,932 ) . m er Itte a = = 2 = -2- = 1,966 m wIrd: 

3p·l 3· 54,62' 3,932 
H = -ST(k+ 2) = S. 3,30 (3,93 + 2) = + 4,11 t, 

M
A 

= + !!}J ___ ~ • ~k - 1 + 2~(k + 2) 
2l (k+2)(6k+l)' 

mit () = -f = !ir = ~ und a = b = lj2 wird: 

P·l 6k+l 
(Fuß!)MA = -S-· (k + 2)· (6k + 1) 

P·l 
--
S(k + 2) 

54,62 . 3,932 
-------
S· (3,93 + 2) 

= +4,54 mt, 

(Eckel)MB = M A - H· h = 4,54 - 4,11· 3,30 = - 9,01 mt, 

p. l 54,62' 3,93 
Mm =W1+MB =-4--- 9,01= 4 -9,01= + 44,60mt. 

Bei Belastung des Querriegels durch die gleich mäßig ver
teilte Last y = 1,15 tjlfd. m wird: 

gl2 1,15.3,9322 
H = . 4 h (k + 2) 4. 3,30 (3,93 + 2) = + 0,227 t, 

g l2 1,15· 3,9322 

M A = + 12 (k + 2) = + 12. (3,93 + 2) = + 0,250 rot, 

g l2 
MB = -6(k+ 2) = - 2MA = - 0,500 mt, 

g l2 2 + 3 k 1,15· 3,932 2 + 3·3,93 
M m = -24" k +'2= 24 . -3,93-+2 = +-1,72 mt. 

Bei Belastung durch die horizontale Windkraft W = 6,0 t wird: 

W 
H = 2- = + 3,0 t, 

v = _3_W ___ ~Jc __ 3_~{j_,0_· _3,30 ~~~ 
l(6k+l) 3,932(6·3,93+1) 

= J::2,52 t, 

W· h 3 k + 1 6,0·3,30 3·3,93 + 1 
MA = - -2- . 6k-+l = ---2'---' 6-.-3~93 +1 = - 5,37 rot, 

MB = + W·h.,_~_ = +~:~'3,30.~~9~ = +495rot 
2 6 k + 1 2 6· 3,93 + 1 ' , 

M m = ±O,OO rot. 
26* 
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Der Auflagerdruck der Randträger als Einzellast an einem 
Kragarm: 

OB = 54,62 t; c = 0,134 m; Mx = 54,62·0,134 = 7,32 mt. 

Für die Last an der rechten Rahmenecke wird mit den früher bei 
der statischen Untersuchung des Rahmens gefundenen Werten für die 
statisch unbestimmten Größen im elastischen Schwerpunkt und den 
dort angewandten Bezeichnungen die Horizontalkraft : 

X _3Mx [2a_h(k_+_1)--::-:n2 (2k+1)] 
a - 2 h3 (k + 2) 

Für unseren Fall wird nun aber a = h und demnach: 
3111x 

X(/ =2h(k+2) 
doch ist das Kragmoment an der rechten Säule linksdrehend positiv; 
es ist demnach hier Mx negativ einzuführen: Mx = -7,32 mt, und 
es wird: 

3·7,32 
X a = - 2 . 3,30. (3,93+-2Y = -0,562 t; 

die Vertikalkraft: 
X _ 6Mx ak __ 6~xk __ 
b- hl (6k+1) - l(6k+ 1)' 

X _ _ 6·7,32' 3,93_ _ _ 88 
b - 3,932 (6. 3,93 + I) - 1,7 t. 

Das Einspannungsmoment im elastischen Schwerpunkt ist: 

Xc = -h ~Z ~ki) = -(2f-11) = (27:~~9}t3i) = +3,245 mt. 

Mit diesen Werten ergeben sich die Momente an den charakte
ristischen Querschnitten mit der Bezeichnung des Momentes als positiv, 
wenn es an der Innenseite Zug erzeugt und umgekehrt: 

Jl1A = X a· C - X b • l/2 - Xc, 

wobei c der Abstand des elastischen Schwerpunktes von der Verbin
dungslinie der Fußpunkte ist: 

h (k + 1) 3,30· (3,93 + 1) c = --------- = -- -------- . = 1,835 m. 
(2 k + I) (2· 3,93 + 1) 

Es ist also: 
3,932 

M A =(-0,562)·1,835 - (-1,788)· ~2- - (+3,245) = -0,765 mt; 

MB = -Xa· (h - c) - X b ·lj2 - Xc 
3,932 

= -(-0,562)· (3,30 -1,835) - (-1,788)· -2- - (+3,245) 
= +1,089 mt;· 
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M~ = -·Xa(h - c) + X b ·Z/2 - Xc 

= -( -0',562) . (3,30' - 1,835) + (-1,788)' 3,~3~ - (+3,245) 
= -5,931 mt; 

M~ = -MK + Mb = -[ -7,32] + [-5,931] = +1,389 mt; 

MD = -MK + X a ' C + X b • 1/2 - Xc 

405 

= -[ -7,32] + [-0,562]· 1,835 + [-1,788]' ~~~~ - [+3,245] 
= -0',465 mt; 2 

Mm =_[~B ~ .~~ -MB] =_[1-.:0_~_~5,93J._l,o'89] =-2,421mt. 

Das Größtmoment in Riegelmitte ergibt sich nun unter Vernachlässigung 
des Einflusses der Wärmeänderung : 

M mmax = [+44,60] + [+1,72] + [± O,OO] + 2· [ - 2,421] = +41,478 mt. 

(Siehe Fig. 52e.) 

'i/".11;-/~g82mf 

-----,l_.J.JgZm ____ -.;;~MO_._'4.gJOmt 

Fig. 52e. 

Mit dem wie früher bewehrten Querschnitt von Pe (7 0 20) = 22,0 cm2 

ergeben sich die Spannungen wie folgt: 

4147800· 13,7 2 

°bd = . 2455-00()-- = 23,2 kg/cm ; 

G, = 10. 41~7_~0~~(115 -13,71 = 1710 kg/cm2. 
e 24550'00 

Der Eisenquerschnitt ist 
3022 = 11,40' cm2 zu, 
(7 0 20 + 3 022) : 

demnach zu klein. Legen wir noch 
so erhalten wir mit Pe = 33,40 cm2 
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x = 16,8 cm; 

J", = 240 '16,83 
_ 200 '1,83 + 10. 33,4(115 _ 16,8)2 = 3600000cm4 ; 

3 3 

a = 4147800· 16,8 = 194 k jcm2. 
bd 3600000 ' g , 

a = 10. _4147 800_'_L~!~- 16~) = 1130 kgjcm2. 
e 3600000 

In dem ausgeführten Entwurf wurde das Moment in der Mitte des 
Hauptquerträgers unter der Annahme der festen Einspannung des 
Trägers in die Säulen berechnet. Man erhält dann: 

Mp = p. 1 = 54,62 . 3,932 
8 8 

. = 26,85 mt; 

Mg = (J~ = 1,15' 3,932 - 148 mt· 
12 12 ... -, , 

Mmmax = M p + Mg = 26,85 + 1,48 = 28,33 mt; 

und mit Fe = 7020 = 22,0 cm2: 

a = 2833000· 13,7 = 15 8k I 2. 
bd 2455000 ' g cm , 

a = 10· 2833000· (115 - 13,7) = 1170 k I 2 
e 2455000 g cm . 

Bei dieser Annahme genügen also die im ausgeführten Bauwerk ein
gelegten Eisen. 

Der Querschnitt beim Anschluß der Voute an die Stütze mit 

h= 88,0 cm; h - a = 71,0 cm; b = B = 40 cm; 

Fe (20 16 + 3020) = 13,44 cm2 

hat ein Mmax = -6,40 mt aufzunehmen. 
Der Schwerpunktsabstand der Eisen ergibt sich wie folgt: 

Fe (2016) = 4,02cm2. 3,0 = 12,06 
(3020) = 9,42 cm2 • 23,0 = 216,00 

13,44 cm2 S = 228,06 cm3 ; 

S 228,06 
a = Fe = 13,44 = 17,Ocm; 

h - a = 88 - 17 = 71 cm (siehe Fig.52e); 
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10 . 13,44 ( ·l/ 2 . 40 . 71 ) 
x = -40 ~ - 1 + i 1 + 10. 13,44 = 19,1 cm; 

40 ·19 P 
J = ·-3-' + 10·13,44(71 - 19,1)2 = 455000 cm4 ; 

0bd = 640000· 19,~ = 269 kgjcm2. 
455000 ' , 

o - 10. 640000· (71 - 19,1) _ 3 k / 2 
e - 455000 - 7 0 g cm . 

Berechnung der Jochstützen als Pfeiler der Rahmen 
der Hauptöffnungen. 

Die Stützen des Jochrahmens werden als Pfeiler der Rahmen der 
Hauptöffnungen auf Biegung beansprucht in einer Ebene senkrecht zu 
jener, die für die Stützen des Querrahmens in Frage kam. 

Die Momente für die Pfeiler der Hauptöffnungen erhalten wir aus 
den Pfeilerkopfmomenten, indem wir den Endpunkt der Ordinate am 
Pfeilerkopf mit dem Gelenkpunkt des Pfeilers verbinden. 

Mit Hilfe der Einflußlinien erhielten wir die Anteile der Pfeil er
kopfmomente für den mittleren Längsträger und der beiden äußeren 
Randträger. Die Summe dieser Teilmomente überträgt sich nun auf 
die beiden Stützen des betreffenden Joches. Auf diese Weise erhalten 
wir die Momente an den Köpfen der Stützen der Joche in nach
stehender Zusammenstellung: 

Größtwerte der Momente infolge ungünstigster Gesamt
belastung. 

Que~- 'li Mittlerer Längsträger 1'1 Randträger I
1 

Gesamte Tragkonstr '1
1 

Ein Jochpfeiler 

schmtt I max. 1 min: j max. I.~.~I max. Imin. i max. min. 

Ak +33,160 +13,595 +32,605 +13,694 +98,370 +40,9831 +49,185: +20,492 

Bk -19,140 +10,035 -18,350 + 9,380 -55,840 +28,795 i -27,920: +14,398 

Ok -12,150 +12,150 1-11'540 +11,540 -35,230 +35,230 11 -17,615.1 +17,615 
Dk +19,140 --10,035 +18,350 - 9,380 +55,840 -28,795 +27,920: -14,398 

Ek -33,160 -13,595 -32,605 -13,694 -98,370 -40,983 I -49,185 I -20,492 

Wir sehen, daß von den Mittelpfeilern die in Bund D die größten 
Momente aufweisen. 

Für den Pfeiler in B ergibt sich die ungünstigste Maximal
beanspruchung bei Berücksichtigung des Wärmeeinflusses und seit· 
licher Windbelastung am PfeiIerlwpf wie folgt: 
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Momente Norrnalkräfte 

Aus ständiger Last und Verkehrs-
belastung ......... . 

Wärmeeinfluß 
-27,920 I l·49,637 = +74,455 

I 
M~ = [MB] - [M~] 

= {[ -11,12] - [+92,46]}' t = - 51,790 t· 4,983 = + 7,475 
= + 2,520 Seitliche Windbelastung 0,000 

M rnax = -79,710 ! N rnax = +84,450t 
Für den gefährlichen Querschnitt in 2,00 m Höhe vom Fuß (siehe 

Fig. 52e) ergeben sich demnach die Querschnittskräfte: 

l' h' 2,00 
M rnax = MB' h = -79,710 '3;40 = - 46,90 mt, 

N _ Normalkraft in Höhe des Pfeilerkopfes : + 84,450 t 
rnax - Eigengew.desJochquerträgers: 1,15 ·4,20 (s. S.51a) = + 4,840 t 

+89,280t 
= rv90,OO t 

Die zeichnerische Ermittlung der Spannungen in Fig. 52f 
zeigt, daß bei Berücksichtigung der Querschnittskräfte infolge Wärme

einflusses die Beton-
N-.lt?,alt und Eisenspannun-

Fig.52f. 

gen bei weitem über
schritten werden. 

Wir bilden daher den 
Querschnitt so aus, 
daß die Eisenspan
nung inder zulässigen 
Grenze bleibt,bestim
men für diesen Fall die 
Druckbeanspruchung 
des Betons und be
rechnen die erforder
liche Bewehrung des 
Druckquerschnittes. 

Die erforderliche 
Eisenbewehrung in 
der Zugzone ermitteln 
wir nach einer Ab
handlung von S t 0 c k 
aus der Gleichung: 

Mo P 
Fe=)'~~--

h - a (Je 
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(siehe Taschenbuch für Bauingenieure). Dabei ist Mo = M + p. (u - a) 
oder, da u der unbekannten Eisenbewehrung wegen nicht ermitte t 
werden kann, angenähert 

Mo=M+P(~ -a), 

und y ein Beiwert, der abhängig ist von den Spannungen, für 
die gewöhnlich auftretenden Spannungen bis Oe = 1000 kgjcm2 mit 
y = 0,00114 angenommen werden kann. 

In unserem Falle wird mit M = 46,90 mt und P = N = 90,00 t; 

Mo = 4690000 + 90000 (8~ - 5) = 7840000 cmkg 

und es ergibt sich; 

F = 0 00114· 7 84000~ _ 90000 = 119 _ 90 = 29 cm2 • 
e, 75 1000 

Wir wählen Fe (7 022) = 26,61 cm2 symmetrisch auf Zug- und 
Druckseite. 

Die Spannungsermittlung, mit dieser Bewehrung, zeichnerisch durch
geführt (Fig. 52 f), ergab; 

Oe = 1000 kgjcm2 ; 0bd, = 117 kgjcm2 und 0bd, = 54 kgjcm2 • 

Wir ersehen daraus, daß die zulässige Betondruckspannung an der 
äußeren linken Kante überschritten, während dieselbe an der Kante CD 
nicht erreicht wird (wenn ab d = 60 kgjcm2 bei Berücksichtigung aller 
möglichen ungünstigen Einflüsse als zulässig angenommen wird). 

Es ist also nur der linke Querschnittsteil zu verstärken. Geschieht 
dies in Mitte einer Umschnürung, so ist; 

1~1 F i = . ..- - --_ ... 

(h' - ~ .. ). 0 2 m 

Mit J.11 = 46,90 mt; h' = 80 - 5 = 75 cm; x = VI = 37,0 cm; 
0m = 40 kgjcm2 ergibt sich; 

F 4690000 , .... ', 
i=--- 37-- =2080cm2 =}lk+ n ·(L.,le+ 2 je); 

(75 - -2)·40 

F k = (40 - 4)· (37 - 2) = 1260 cm2 

n· ~ je = 10· 26,61 266 cm2 

Fk + n . 2: je = 1526 cm2 

und 

2n· le' = 2080 -1526 = 554 cm2 ; 
554 je' = -- == 27,7 cm2 , 

2 ·10 
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Wählen wir eine Spirale von 5 cm Ganghöhe, so berechnet sich der 
Querschnitt der Spirale aus der Gleichung 

f ' 1,00 
e = ~() 05 . 2 (0,36 + 0,35) . fes = 27,7 cm2; , 

27,7' 0,05 2 

fes = 1,00' 2 (0,36 + 0,35) = 0,975 cm ; 

gewählt 
fe, = 012 = 1,13 cm2• 

Da nun der Querschnitt positive und negative Momente erhält, so 
umschnüren wir den ganzen Querschnittsteil mit einer Spirale von 
12 cm Durchmesser und einer Ganghöhe von 5 cm. 

Die Stützen des mittelsten Jochrahmens bei C erhalten nur geringe 
Zusatzmomente infolge Wärmeeinfluß, weshalb dort der in der Be
rechnung des ausgeführten Entwurfs ermittelte Querschnitt mit seiner 
Eisenbewehrung Spannungen ergibt, die innerhalb der zulässigen 
Grenzen bleiben. Dies zeigt die nachstehende Untersuchung. 

Vernachlässigen wir den Einfluß der Wärme, so ergeben sich die 
Querschnittsgrößen und daraus die Spannungen unter der Voraus
setzung, daß keine Zugrisse auftreten, wie folgt: 

2,00 
M = - 27,92' 3,40 = -16,40 mt; 

N = + 74,455 + 2,52 + 4,84 = + 81,815 t; 

Querschnitt (Fig. 51 a): 

Fe = 7016 + 3020 = (14,07 + 9,42) cm2 ; 

F i = Fb + n . Fe = 80 . 40 + 40 . 42 + 10 . (14,07 + 9,42) = 5115 cm2; 

80 
X o = 2 = 40 cm = Yo; 

40 . 803 42 . 403 

J n = 12 +~12+2'10'4,02'(40-3)2+2'10'5,15'(40-3)2= 

= 2070400 cm4 ; 

N M·x 
a=-+---' F i -- J n ' 

_ 81815 ~40000' 40 _ _ 2. 
abd - 5115 + 2070400 - 16,0 + 31,7 - + 47,7 kgjcm , 

81815 1640000· 40 2 
abz = 5115 - 2070400 = 16,0 - 31,7 = -15,7 kgjcm . 

Die Zug- und Druckspannungen im Beton bleiben sonach in zulässigen 
Grenzen. 
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Rechnen wir der Sicherheit halber trotzdem mit der Möglichkeit, 
daß das Eisen die gesamte Zugkraft des Zugquerschnittes aufzunehmen 
hat, so berechnet sich die Eisenspannung wie folgt: 

h - az 80 - 15,7 
Y = - -- - = - --- - = 19,8 cm; 

ad + az 47,7 + 15,7 
y-az 19,8-15,7 

Z = ~ - b = - - ---- - 40 = 6220 kg; 
2 2 

Z 6220 
a z = --=-- = 1550kgjcm2 
e Fe 4,02 -

Es können die Eisen demnach nicht die ganze Zugkraft des Zugquer
schnittes aufnehmen. Wir erhalten den Anteil, der noch auf den Beton 
entfällt, wie Fig. 52 g zeigt, auf fol
gende Weise: 

Die Eisen können aufnehmen: 

ZE = Fe - (Je = 4,02 - 1200 = 4800 kg; 

der Beton muß noch aufnehmen: 

ZB = 6220 - 4800 = 1420 kg. 

Aus dem Verhältnis 

abz = 1:;8 = 1,26 odery = 1,26abz 
Fig. 52 g. 

erhalten wir nun die Bedingung 

1,26 az - az ZB = ~~- - 40 = 1420 rv 1500 kg 
2 

und daraus 

-, / 1'500 - 2 
abz = / 40 _ 1,26 = 7,7 kgjcm2 ; der entsprechende Ab-

stand Ybz = 1,26 - 7,7 = 9,8 cm. 

Es muß also die schraffierte Spannungsfläche durch den Beton auf
genommen werden, was auch der Fall sein wird, da die größte Beton
zugspannung nur einen Wert von VbZ = 7,7 kgjcm2 erreicht. 

Querschnittsuntersuchung der Endpfeiler. 

Da beim Landanschluß jeder Längsträger mit einer Stütze ver· 
sehen ist, so ergeben sich die Querschnittskräfte am Kopfe des 
mittleren Längsträgers : 

I IIfomente 
. ==-=---::=:~- -'~-::..==.;:: ..:_~=--..: .:.....:..:.=~-~-=.::..;.....=.;::o--=:;:==:.:.=.:..-=::::.-----::=-- --.. 1----==-----==-=----"-

Normalkräfte 

Aus ständiger Last und Verkehrsbelastung +32,16011 +20,318 
Wärmeeinfluß. . . . . . . . . . . . . +35,350 - 5,514 
Seitliche Windbela.'ltung . . . . . . . . 0,000 , 0,000 

--~~----------r----------I M max = +67,510 j N = +14,804 t 
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Für den Querschnitt in 2,15 m Höhe vom Fußgelenk ergeben sich dem· 
nach die Querschnittskräfte : 

2,15 
Mmax = +67,51· 3,40 = +42,70 mt; 

Nmax = Normalkraft in Höhe des Pfeilerkopfes ... 14,804 t 
Eigengewicht der Stütze und der Abschlußplatte 
(4,00·2,90·0,40 + 2·0,15·2,90· 1,70) . 2,4 . 6,120 t 

+20,924 t. 

Der einseitig bewehrte Rechteckquerschnitt mit den Ahmessungen: 

h = 160 cm; b = 40 cm; Fe = 3020 = 9,42 cm2 

gibt 
M 4270000 

N h = 20'924.160 = 1,275; 

ße = _._9,42 ___ = 000147 rv ° 15 v. H. 
b h 40·160' , 

.!\fit Hilfc der .!\förschschen Bemessungstafel (Seite 127) erhält man: 

x = 0,245 h = 0,245·160 = 39,2 cm; 

2N·x 
~d= . = 

b x2 - 2 n f.1 b h (0,92h - x) 

2·20924·39,2 
---------- ---- == 39,8 kgJcm2 ; 
40· 39,22 - 2 . 10 . 9,42' (0,92 . 160 - 39,2) 

0,92· h - x 0,92·160 - 39,2 
Oez = n' Obd· = 10·39,8· = 1095 kgjcm2 • 

x 39,2 

Die Spannungen bleiben in den zulässigen Grenzen. 

Berechnung der Jochefundierung. 

Die Jochstützen werden der ziemlich bedeutenden Tiefe des trag
fähigen Bodens wegen auf Eisenbetonpfähle gegründet. Das Gewicht 
der Stützen des Strompfeilers bei B ergibt sich: 

Normalkraft in 2,0 m Höhe vom Ge1enk. . . . . '. . . 89,290 t 
Eigengewicht der Stütze (0,80· 0,4 + 0,40 . 0,4) . 2,0 . 2,_4---"-2"",:,"",30::,,,:0,-t_ 

91,590 t 
rv 92,00 t. 

Ordnen wir drei Pfähle von fünfeckigem Querschnitt (dessen ein
geschriebener Kreis einen Durchmesser von 42 cm hat), so entfällt auf 
einen Pfahl eine Last von 

92,0 
P = 3- = 30,7 t. 
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Wir berechnen den Pfahl auf zentrischen Druck. Es wird damit 
bei einem Durchmesser des Kernes von 42 - 2 . 5,0 = 32 cm 

:n d2 :n' 322 

F K =4 =~4- = 804cm2 ; 

mit rp = 1 v. H. und rp' = 2 v. H. von FK erhalten wir den ideellen 
Querschnitt: 

F i = F K • [1 + n(rp + 29'/)]; 

F i = 804· [1 + 10 . (0,01 + 2·0,02)] = 1200 cm2 ; 

P 30700 
°bd = F i- =-1200'- = 25,6 kgjcm2 ; 

Fe = 0,01' FK = 0,01' 804 = 8,04 cm2 ; 

gewählt: 5015 = 8,80 cm2 . 

Wird für die Umschnürung eine Spirale mit einer Ganghöhe von 
8 = 6,0 cm gewählt, so ergibt sich der Querschnitt derselben aus: 

F~ = 1O~. l· t~ = 0,02FK = 0,02' 804 = 16,08 cm2 ; 
8 

/ ' 8 6,0' 2. 
e = 16,08 . ~~l = 16,08' -100 -32 = 0,096 cm , 100 . :n • 

gewählt: 0 5 = 0,20 cm2 • 

Der gesamte Stützendruck der drei Land pfeiler in Höhe der Pfahlköpfe 
berechnet sich zu: 

Normalkraft in 2,15 m Höhe vom Gelenk für 
einen Pfeiler . . . . . . . . . . . . . .. 20,924 t 

Eigengewicht der Stütze und der Abschlußwand 
(1,25· 1,5' 0,40 + 0,15' 1,5' 1,70) . 2,4 . .. 2,710 t 

Gewicht des Holmträgers: 0,70' 0,90' 2,10' 2,4 3,180 t 
Stützendruck für einen Pfeiler = 26,814 t. 

Gesamter Stützendruck : 
3· 26,814 = 80,442 t. 

Ordnen wir nun vier Pfähle an den Endwiderlagern an, so erhält ein 
Pfahl eine Last von 

80,442 
P = ~4~~ = 20,11 t. 

Der einheitlichen Durchführung wegen verwenden WIr auch hier die 
gleichen Pfähle wie für die Strompfeiler. 
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Zusammenfassung. 

Bei dieser Aufgabe handelt es sich um die Überführung einer Land
straße über einen Flußlauf mit wenig ansteigenden Ufern. Um die 
Straße tunlichst wenig heben zu müssen, wird eine Konstruktion ge
wählt, die bei geringen Kosten diese Bedingung erfüllen soll. Da 
die Gründung der Flußpfeiler nicht allzu schwierig ist, so wird 
das Tragsystem eines durchlaufenden Balkens mit Rahmenwirkung, 
d. h. mit elastisch verbundenen Pfeilern, einer Bogenkonstruktion 
mit angehängter Fahrbahn überlegen sein. Um nun eine noch gün
stigere statische Wirkung zu erhalten, bilden wir die Hauptträger als 
Balken mit veränderlichem Trägheitsmoment aus. Wir erlangen 
dadurch nicht nur eine Verringerung des Eigengewichtes des Trägers, 
sondern auch eine Verkleinerung der Feldmomente durch Ableitung 
eines wesentlichen Teiles dieser Momente gegen die Stützenquerschnitte 
mit entsprechend größeren Trägheitsmomenten. 

Um die Konstruktionshöhe der Haupttragbalken so klein als mög
lich zu halten, wurde ihre Anzahl so gewählt, daß die Lasten der Fahr
bahn unmittelbar von der Fahrbahnplatte auf die Hauptträger über
tragen werden. Auf diese Weise ergab sich die Anordnung von drei 
Haupttragbalken, ein mittlerer Längsträger unter Fahrbahnmitte und 
zwei Randlängsträger je am Rande der Fahrbahn, so daß die Fußwege 
nach beiden Seiten auskragen. Als Versteifung des Tragwerkes in der 
Seitenrichtung wurden Querträger angeordnet, die so gestaltet sind, 
daß sie rund 25 v. H. einer unmittelbar auf einem Hauptlängsträger 
stehenden Last auf den benachbarten Hauptträger überleiten und so' 
entlastend wirken. 

Da die Fahrrinne des Flusses nicht in der Mitte liegt, so ergab sich 
die Einteilung in vier Öffnungen symmetrisch zur Flußmitte mit drei 
Fluß- und zwei Landpfeilern. Die Ausbildung der Pfeiler als Joch mit 
Querträger und nur zwei Stützen war wegen einer Gewichts- und 
Materialersparnis notwendig und durch die erwünschte möglichst kleine 
Gründungsfläche (auf Pfählen) gegeben. Bei den Landpfeilern dagegen 
wurde jeder Hauptträger mit einem Stiele bis zur Höhe der Pfähle 
ausgebildet und dort durch einen gemeinsamen Querträger verbunden. 

Die statische Untersuchung des Haupttragwerkes bietet folgende 
Gesichtspunkte: 

Ermitteln wir für ständige Last und die gleichmäßig verteilte ver
änderliche Belastung mit Hilfe der Einflußlinien die Momente in Mitte 
der End- und Mittelfelder und über den Stützen Bund C und daraus 
die (X-Werte, so ergibt sich mit g = 2,05 t/lfd. mund 

p = 0,557 . 2,10 = 1,17 t/lfd. m: 
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Für das End f e 1 d: infolge ständiger Last g = 2,05 t/lfd. m: 

M3g = (4,813 - 1,013) . 2,05 = + 7,80 mt; 

infolge veränderlicher Last p = 1,17 t/lfd. m: 

pos. M3P = + 4,813' 1,17 = + 5,640 mt; 
neg. M 3P = -1,013' 1,17 = -1,185 mt. 

Für das Mi t t elf e ld: infolge ständiger Last g = 2,05 t/Hd. m: 

M gg = (6,125 - 1,881)' 2,05 = + 8,70 mt; 

infolge veränderlicher Last p = 1,17 t/Hd. m: 

pos. M gp = + 6,125 '1,17 = + 7,160 mt; 
neg. M gp = -1,881'1,17 = - 2,200 mt. 

Stütze B links: infolge ständiger Last g = 2,05 t/lfd. m: 

M~g = (1,914 - 21,356)· 2,05 = - 39,88 mt; 

infolge veränderlicher Last p = 1,17 t/lfd. m: 

pos. Mkp = + 1,914' 1,17 = + 2,240 mt; 
neg. Mk" = - 21,356' 1,17 = - 25,00 mt. 

Stütze C: infolge ständiger Last g = 2,05 t/Hd. m: 

M eg = (6,100 - 20,830)' 2,05 = - 30,20 mt; 

infolge veränderlicher Last p = 1,17 t/Hd. m: 

pos. Meg = + 6,100 '1,17 = + 7,140 mt; 
neg. Mep = - 20,830 '1,17 = - 24,40 mt. 

415 

q l2 
Mit diesen Ergebnissen bestimmen sich aus der Gleichung: M =~

cx. 
die IX -Werte wie folgt: 

M 
IX = --- ... für Feldmomente und cx. = 

q l2 
M 
-~- für Stützenmomente. 

q (~-t l2Y 

In nachstehender Zusammenstellung finden sich die IX -Werte übersicht
lich eingetragen. 

Querschnitt I i.' für ~~ändige I für veränderliche Last 

11 ~ast .... ...!o"-'-__ I_~e~._ 
F=e=ld=r==. =. = ... (l1 = 12,00 m) :1 +37,9~3~~-T =-161,~ 

11 ' Feld II ..... (lz = 12,80 m) I +33,9 +26,8 I - 87,0 

Stütze B (1 = 11 ~ 12 = 12,40 m) 11 - 7,9 +80,4 1- 7,20 

StützeG(1=lz~13=12,80m) 1\ -11,1 +26,9 1- 7,86 
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Da beim vollständig eingespannten Träger mit gleichbleibendem Träg
heitsmoment der iX-Wert für das Feldmoment gleich 24, für das Ein
spannmoment gleich 12 ist, so ergibt sich aus dem Vergleich mit 
obenstehenden Werten für einen Träger auf elastisch drehbaren Stützen 
und veränderlichem Trägheitsmoment: Die Wirkung der veränderlichen 
Trägheitsmomente äußert sich in einer bedeutenden Verkleinerung der 
Feldrnomente, womit die beabsichtigte Wirkung vollkommen erzielt 
wird. Die vergrößerten negativen Stützenmomente finden bei dieser 
Konstruktion dann auch gegen die Auflager zu eine größere statisch 
wirksame Trägerhöhe. 

Die statische Untersuchung läßt sehr deutlich den Einfluß einer 
Wärmcänderung erkennen. Bei großen Feldweiten werden die Mo
mente in den Rahmenecken mit zunehmender Länge der Gesamt
konstruktion bei der Annahme unverschieblicher Pfeilerfüße sehr groß 
werden, wodurch eine sehr steife Ausbildung der Rahmenecken er
forderlich wird. 

In unserem Falle ist bei der Gründung der Pfeilerfüße auf Pfählen 
eine geringe Nachgiebigkeit der Pfahlköpfe möglich; dem entspricht die 
langsame Wirkung einer Wärmeänderung. Deshalb läßt sich auch 
eine Vernachlässigung des Wärmeeinflusses rechtfertigen, wie dies in 
dem ausgeführten Entwurf auch geschehen ist. Bei vollkommener Un
nachgiebigkeit der Pfeilerfüße wäre die Rahmenkonstruktion durchzu
führen wie es Fig. 51d zeigt. 

III. Bogenbrücken. 

1. Dreigelenkbogen. 

Ein Beispiel für eine statisch bestimmte Eisenbetonbrücke ist die 
Straßenbrücke auf der Amtsstraße Lauenhagen-Pollhagen 1). (Fig. 
53a und b.) 

D~r Bogen hat eine lichte Entfernung der Kämpfergelenkmitten 
von 46,30 m und eine Pfeilhöhe von 4,025 m (Abstand des Scheitel
gelenkes von der Verbindungslinie der Kämpfergelenke). Mithin ist 

1 
das Verhältnis der Pfeilhöhe zur Stützweite rund 11 5' also ein recht 
flacher Bogen. ' 

Die statische Berechnung erfolgt in bekannter Weise mit Hilfe 
der drei Gleichgewichtsbedingungen : 

2'H=0, 2'V=O, ZM=O, 

1) Entwurf und Ausführung stammen von der Firma Wind schild & Langelott 
in Dresden. 
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zu denen noch die Bedingung hinzukommt, daß die Summe der Mo
mente aller links oder rechts vom Scheitelgelenk befindlichen Kräfte 
gleich Null ist. Es gilt also für jeden Punkt des Bogens die Momenten
gleichung: 

M=IJR-H.y, 

Läng n chni ttan icht. 

- - - - --<==JE =1' - . 

Dar·aufsicht. nt L' icht. 
Fig. 53 a. Dreirrelenkbogen. 

Rückansicht Schnitt B-B. 
von A-A. 

----;;..,..1,15 !~ 

Schnitt C-C'. Schnitt D-D. Schnitt durch 
den Fußweg. 

Fig. 53 b . Verschiedene Querschnitte. 

wenn y = Abstand des Punktes von der Kämpferlinie, IJR das Moment 
für den entsprechenden frei aufliegenden Träger und H den Horizontal
schub bedeuten. 

Zur Ermittlung des Horizontalsch ubes und der Momente in
folge des Eigengewichtes wird der Bogen mit seiner Auflast (Mager
beton und Auffüllung) in Lamellen geteilt. Die Gewichte der einzelnen 
Lamellen von der Breite 1,20 m sowie ihre Abszissen (a und b) sind 

Pro b s t, Vorlesungen über Eisenbeton. H. 27 
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nachstehend zusammengestellt. Hierbei wurden folgende Raumgewichte 
angenommen: für Eisenbeton 2,4 tfcbm, für Magerbeton 2,2 tfcbm und 
für die Auffüllung und Straßen befestigung 2,0 tfcbm. 

Die Momente im für den frei aufliegenden Träger in den einzelnen 
Querschnitten, die nachstehend zusammengestellt sind, findet man aus 

Fig. 53 c. Linienskizze des Dreigelenkbogens. 

der Gleichung imn + 1 = wen + Qn e (unter Benutzung der Querkräfte). 
Der Horizontalschub ergibt sich aus der Bedingung 

M an H f H = m Scheitel . 
Scheitel = ;J.J~ Scheitel - • = 0 , F 

Die Momente M = im - H . y für die verschiedenen Querschnitte, die 
mit Hilfe von Fig. 53 c und d bestimmt werden, sind gleichfalls zu
sammengestellt wie folgt: 

, 
Quer- I 

schnitt , 

1 
2 
3 
4 
5 
6 
7 
8 
9 

10 
11 
12 
13 
S 

Scheitel 

Wl in mt 

98,10 . 0,68 + 66,65 
66,65 + 82,84 . 1,4 = + 182,65 

182,65 + 70,13 '1,41 = + 281,65 
281,65 + 59,43 '1,40 = + 364,75 2,18 
364,75 + 50,32 '1,41 = + 435,75 2,57 
435,75 + 42,50 '1,62 = ! + 504,65 2,90 
504,65 + 33,10 '1,98 = + 570,20 3,20 
570,20 + 24,594 . 2,17 = + 623,60 3,46 
623,60 + 19,136 . 2,05 = + 662,85 3,63 
662,85 + 14,93 '2,50 = + 700,15 3,80 
700,15 + 9,36 '2,95 = + 727,75 3,93 
727,75 + 4,15 ·2,14 = + 736,65 3,98 
736,65 + 1,97 '1,07 = + 738,76 4,015 

738,76 + 0,0 '0,37 = + 738,76 4,025 

Hg = an Scheitel = '7~~,~_ = 4 025 t 
f 183,5' 

Mgmt 

+ 0,55 
- 8,35 
+ 21,35 
-36,00 

472,0 -36,25 
532,0 -27,35 
587,20 -17,00 
635,0 -11,40 
666,0 3,15 
697,0 + 3,15 
721,75 + 6,00 
730,65 + 6,00 
738,00 + 0,76 

738,76 + 0,00 

Die Ermittlung der maximalen Momente und des maxi
malen Horizontalschubes für Verkehrsbelastung erfolgt mit 
Hilfe der Einflußlinien. 

27* 
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Die Ei nfl u ßli nie für den Horizon talsch u b ist gleich derjenigen 
für das Moment 9)( im Scheitel, geteilt durch die Pfeilhöhe f. In 
unserem Falle wird: 

1 . 1 

4/ 
46,30 
--- = 2 89 

4.4,025 ' . 

In Fig. 53e ist sie zur Ermittlung der Größtwerte für H aufgetragen. 
Die Einflußlinie der Mo me nt e für einen Querschnitt zwischen den 
Gelenken erhält man nach der Gleichung Jlm = W?m - H . y"" indem 
man an der wem-Fläche die H· Ym-Fläche abzieht. Die Einflußlinien 
für einige charakteristische Querschnitte sind in Fig. 53f bis h dar
gestellt. 

.... 
~ ~ -~ ~ ... 

'" .. ... 
<:> 1;l ~ '" .., "' . '" " • <>i ~ 

~ '" ~ ~ 
~ ,.. ,.. 

.... ..,-

:. 
th-2J,f~ 22,95 

.Fig. 53 d. 

Für Querschnitt ,,1" ist: 

X m = 0,68 m; Ym = 0,36 m; 
1 27' Ym = 5,78.0,36 = 2,08. 

Für Querschnitt ,,7": 

;Cm = 9,90 m; Ym = 3,20 m; 
1 

2/' Ym = 5,78·3,20 = 18,48. 

Für Querschnitt ,,11": 

X m = 19,57m; Ym = 3,93 m; 
1 2T Ym = 5,78·3,93 = 22,70. 

Als Verkehrsbelastung nehmen wir eine über die Brücke gleich
mäßig verteilte Belastung an, die sich nach Tol k mi tt (siehe Taschen
buch für Bauingenieure) für gewölbte Straßenbrücken über 20 m Spann
weite ergibt zu: 

pI! = 0,24. 2,3 = 0,55 t/qm. 

Da wir einen 1,2 m breiten Streifen betrachtet haben, berechnet sich 
m unserem Falle die gleichmäßig verteilte Belastung für 1 lfd. m zu: 

p = 0,55 . 1,2 = 0,66 t/lfd. m = 660 kg/lfd. m. 
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Die Größtwerte für den Horizontalschub ergeben sich mit Hilfe 
von Fig. 53e: 

M 3 2,89 
- vmax = 46, ° ' --2.0,66 = 44,1 t. 

~. f) Qucl'ochniLt "l·'. 
I"i 

11,60 

h) Querschnitt ,,10" ob :I. 

QuerEl'hnitt ,,10" unten. 

Fig. 53 e bis h. Einflußlinien der Momente für verschiedene Querschnitte. 

Die Grö ßtwerte der Mo me n te sind z. B. für Q ucrschni tt ,,1": 

M ' I 0,65 I pos. 0 max = -+- 11,60· - 2- .0,66 = -+- 2,49 rot 

( 1,45 _ ~ ) H = 11,60· -2, - ·0,66 = 0,.J4 t , 

\ 
0,75'\ ~9 l1eg. M omax = - (46,30 - 11,60) '? - ' 0,66 = - 8,<> mt 

~ 

(H = 44,10 - 5,54 = 38,56 t); 
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für Querschnitt ,,7": 

M r 3,82 ] pos. 0 max -:- + l16,25 .2.0,66 = + 20,50 fit 

(H = 16,25. 2,~3 .0,66 = 10,89 t), 

neg. M omax = -[(46,30 -16,25) . 4:°. 0,66]= - 42,30 mt 

(H = 44,10 - 10,89 = 33,21 t); 

für Querschnitt ,,11": 

neg. Mo max = + [21,50. 1,:2. 0,66] = + 11,50 mt 

( 2,68 ) H = 21,50. 2 . 0,66 = 19,00 t .. 

M [ 1,58] pos. 0 max = - (46,30 - 21,50) . -2 . 0,66 = - 12,90 mt 

(H = 44,1 - 19,0 = 25,10 t). 

Dementsprechend ergeben sich für Eigengewicht und Verkehrsbelastung 
die Größtwerte für Momente und Horizontalschub: 

Q h ·tt I Eigen· I Verkehrsbelastung I Gesamtbelastung uersc nl . 
____ ___ ___gewICht. ___ Ilositi,,_ I negativ Größte I Kleinste 

=(===="=== .- ~,1'1M: 11-+~8~:~fl + ;:~: . - 3~:~: + 3,04 - 8,04 
189,04 222,06 

5" I M. - 36,25 + 15,80 -46,00 
" I H. i 183,50 7,96 36,14 

,,7" {M: i -1~~:~g +ig:~g -~;:~~ 

- 20,45 
191,46 

+ 3,50 
194,49 

I 
10" {M. I + 3,15 

" H. I 183,50 

11" {:I\1. I' + 6,00 
" H. 183,50 

+ 18,15 
16,50 

+ 11,50 
19,00 

- 23,42 + 21,30 
27,60 I 200,00 

-12,90 + 17,50 
25,10 202,50 

Fig. 54a. 
Linie der Größtmomente für 

Gesamtbelastung. 

- 82,25 
219,64 

- 59,30 
216,71 

- 20,27 
211,10 

- 5,50 
208,60 
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Die hier sich ergebenden Werte mit einer Reihe von gleichfalls be
stimmten Zwischenwerten sind in Fig. 54 a aufgetragen, in der linken 
Hälfte an der Horizontalprojektion der Bogenachse und in der rechten 
Hälfte an der Bogenachse selbst als Bezugsachse. 

a) Ermittlung der Normalkräfte. 

Die Normalkraft Nm in irgendeinem Punkt des Bogens, dessen 
Tangente mit der Horizontalen einen Winkel Tm bildet, ist bekanntlich 

Nm = H cos f{!m + Qo m • sin Cf'm , 

wenn Qo m die Querkraft des frei aufliegenden Trägers ist. Die Quer-
kraft Qm in demselben Punkte der 
Bogenachse ist: 

Q", = Qo m • cos Tm - H . sin Tm' 

In Fig. 54 b sind die Qn für Eigen
gewich t aufgetragen und die abge
brochenen Treppenlinien durch eine 
kontinuierliche gekrümmte Linie er· 
setzt, wie es der tatsächlichen Bela
stung entspricht. 

Die Querkräfte Qo infolge Ver· 
kehrs belastung für die jeweilig für 

Fig. 54 b. Linie der 
Querkräfte (für Eigen. 

gewicht). 

die Momente ungünstigste Laststellung berechnen sich nachfolgend für 
den allgemeinen Belastungsfall : . 

Qox = A - px; A =;~~ (b + ;)= 1Jt-(h + ;)- px, 

wenn a die belastete Strecke, b die unbelastete Strecke auf die Spann. 
weite list. 
Für x < a wird: 

Qox = Pl~l(z -i) + ; J - px = Pt (z - ~-)- px; 

für x> a: Qx = B = 1!2;~ = gleichbleibend. 

Es wird somit für die für die Momente ungünstigste Laststellung 
die Querkraft Qo in dem betreffenden Querschnitt: 

beiQuerschnitt,,l": x=0,68m 

für pos. llfomax : a= 11,60 m: 

Q = 0,66,11,69(4630 - 11'13)-066,068=6 25t· 
QV 46,30 ' 2 ' , " 
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für neg. M omax : a=46,30-11,60=34,70m, 
066.34702 

Qov = ' 2 . 46,~0 = 8,6 t. 

Die Normalkraft N und die Querkraft Q werden daher bei 
der für die Momente ungünstigsten Stellung der Verkehrslast : 

In Querschnitt ,,1" ist der Winkel, dessen tg Cf! = ~~'~~ = 0,515 ist , 
(siehe Fig. 53c, rechte Hälfte) 

Cf! = 27 0 10' 30"; sin Cf! = 0,45658; cos Cf! = 0,88902. 

Für pos. Momax = + 3,04 mt wird Qomax = Qo 9 + Qov· 

Qomax = 91,4 + 6,25 = + 97,65 t, 
H = 189,04 t (nach Zusammenstellung). 

Es ergibt sich mit diesen Werten die N or mal kraft 

NI = H . cos Cf! + Qo • sin Cf! = 212,5 t 

und die Querkraft: 

QI = Qo' cos cp - H . sin tp = 0,40 t. 

Für neg. M max = -8,04 mt wird 

Demnach wird 

Qomax = 91,40 + 8,60 = 100,00 t, 
H = 222,06 t. 

NI = 222,06 . 0,88902 + 100,0 . 0,45658 = 242,86 t, 
QI = 100,0·0,88902 - 222,06·0,45658 = -12,40 t. 

In ähnlicher Weise werden in Querschnitt ,,5" ermittelt: 

Für neg. M max = -82,25 mt wird: 

4,8 2 ° Qornax=46,80+7,5= +54,30; H=219,64t; tgCf!=20Ü=0, 4 ; , 
Cf! = 13 0 30' ; cos Cf! = 0,97237; sin Cf! = 0,23345. 

Demnach ergibt sich: 
N 5 = 225,95 t, 

Q5 = + 1,50 t. 

Im Querschnitt ,,10" wird 

tg Cf! = /o'~~ = 0,05; Cf' = 2 0 50'; cos r = 0,99878; sin Cf! = 0,04943. 

Für pos. Mmax = + 21,30 mt wirrl: 

Qo rnax = 12,50 + (-5,81) = + 6,69 t; H = 200,00 t. 

Demnach: 
N lO = 200,09 t, 

QIO = - 3,206 t. 
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Für neg . .J.W max = - 20,37 mt: 

Demnach: 
Qomax = 12,50 + 4,93 = 17,43t; H = 211,10. 

N 10 = 211,763 t, 

QI0 = 6,98 t. 

b) Spannungsuntersuchungen für verschiedene 
Querschnitte. 

Für Q uers ch ni tt ,,10". 

425 

Im Querschnitt ,,10", dessen Momente und Horizontalschub der 
Zusammenstellung entnommen sind, sind die Querschnittsgrößen (siehe 
Fig. 54c): 

B=120cm; b=40cm; h=95; a=7cm; 
Pe (8032 mm) = 64,34 cm2 ; F; (6 0 32) = 48,262 . 

Daraus erhält man die Fläche des ideellen Querschnittes: 
Pi = 40 . 95 + 80·20 + 10 (48,26 + 64,34) = 6526 cm 2• 

Das statische Moment in bezug auf die obere Kante: 
40 952 80 . 202 • 

8 = -~ -- + -2- + 10· 48,26 . 5 + 10 . 64,34 . 88 = 255910 cm3• 

Die Sch werpunktsa bstände: 
S 255910 

u = - = ---- = 39 2 cm 
P 6526 ' , 

v = 95 - 39,2 = 55,8 cm. 

Das T r ä g h e i t sm 0 me n t des ideellen Querschnittes: 
120· 39,23 80· 19,2 3 40.55,83 

J s = "3'--' - ---3---- + --3-- + 10· 48,26· 34,2 + 
+ 10· 64,34.48,8 2 = 6630800 cm4• 

Die Kernpunktabstände : 

k - ~- = _663Q800 _ = 182 cm 
1 - p. v 6526 . 55,8 ' , 

k =_{s __ = _ 6630 80~ = 26 0 cm 
~ F· u 6526·39,2 ' . 

Für das größte positive Moment 

pos. lJ!lmax = + 21,30 mt, = + 2130000 cmkg 
und N = 200,09 t = 200090 kg 
ergibt sich: 

lJ!l 2130000 
e = --- = -.---- = 10 65 cm 

N 200090 ' . 
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Die Wirkungsarme der Normalkraft in bezug auf die Kernpunkte 
berechnen sich nun zu: 

w1 = k1 - e1 = 18,2 - 10,65 = 7,55 cm, 

W z = kz + e1 = 26,0 + 10,65 = 36,65 cm. 

Wir sehen, daß die Normalkraft innerhalb des Kernes bleibt, wes
halb nur Druckspannungen auftreten. 

Die Spannung ermitteln wir nun wie folgt: 
Die Betondruc kspann u ngen: 

N -,-'Wz = 20~ O~~-,-~,6~ = 43,2 kgJ'cm 2., 
°bd = F. kz 6526.26,0 

, N· W1 200090·7,55 Z 
0bd = ' --' = - -.----~ = 127 kgjcm . 

F . k1 6526 . 18,2 ' 

Die Eisenspann ungen: 

( (43,2 - 12,7)) 4 k I • ° = 10· 432 - ------~- . 5 = 41 8 g cm"' e , 95 " 

der rechten Einlagcn: 

, ( (43,2 - 12,7) ) 49 k j • 
Oe = 10· 12,7 + ---95'-- -··7 = 1 ,5 g cm", 

Berechn ung der Sch ubspann ungen für QIO = 6,98 t: 

Q. Sn 
T =. ,--

b· J n 

40.5582 
Sn = --2-" + 10· 64,34·48,8 = 62100 + 31400 = 93500 cm3• 

J" = 6630800 cm; b = 120 cm4, 

Tmax = 6980._ 93500._ = 082 k Icm2. 
120·6630800 ' g 

Die durch den Bügel 0 7 mm mit fe = 0,30 cm 2 im Abstand e = 48 cm 
aufgenommene Schubkraft ergibt sich: 

TB = !.ieoe =!,-54 -J2 ()O, = 096 kgjcm2 • 

eb1 48·40 ' 

Für das größte negative Moment 

neg. M max = -20,27 mt = -2027000 cmkg 

und N = 211,763 t = 211 763 kg 

wird 
2027000 

ez = -ZtT763 = 9,6 cm, 
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W1 = k1 + e2 = 18,2 + 9,6 = 27,8 cm, 

w2 = k2 + e2 = 26,0 - 9,6 = 16,4 cm, 

211 763· 16,4 2 

0bd = - 6526--:-260- = 20,5 kgjcm , , 

0b'd = 211 2"63~27,8 = 49 6 kgjcm~ 
6526 . 18,2 ' , 

Oe = 10· (20,5 + (49,~ ; 20,5) . 5) = 220,3 kgjcm 2, 

0' = 10· (496 - (49,ß=_20,i5) . 7) = 4746 kgjcm2• 
e , 95 ' 

I 

~s - : 
00(- - v.« ,111-+--1--,.,..' <+--+11.- '1. 6--+1-1-;.1 

Fig. 54d. 
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Für Querschnitt ,,5" ist 

M = - 82,25 mt; N = 225,95 t. 

Da hier die Normalkraft außerhalb des Kernes angreift und des
halb die Lage der Nullinie abhängig ist von der Belastung und ana
lytisch auf eine Gleichung dritten Grades führt, so wollen wir in diesem 
Falle das graphische Verfahren von Autenrieth (siehe Bd. I, S. 411) 
zur Ermittlung des Trägheitsmomentes anwenden (Fig. 54d). 

Es ist: 

e = M = ~ 225 000 = 36 4 cm. 
N 225950 ' 

c) Graphische Ermittlung der Spannunngen 
nach Autenrieth. 

Querschnitt: 98/120; 

Allgemein: 

Fb = 10·120 = 1200 cm2 

Fe = 10· 48,26 = 482,6 " 

F; = 10· 32,17 = 321,7 " 

Fl. [A Be] = 93,0; 11,0 = 512 cm2, 

Fl. [B' NG] = 9,5,;07,8 = 512 " . 

v·N 
0=--. 

H· fJ 

Es ergibt sich demnach: 

0bd = }Jl.:!! = ~~9,~. 22595_~ = 52,5 kgjcm2, 
H . fJ 3000 . 99,3 

I v2 • N 28,8.225950 2 
Obz = n . ~H'-:-;j = - 0,5 '-306ö--:g'9~3- = -10,9 kgjcm , 

64,2 . 225950 2 

°ed = 10· -3000.99)- = 487 kgjcm , 

23,8· 225950 9 

Oez = 10· ~3000-:-'99~3- = 180 kg(cm-. 

Den errechneten hohen Druckspannungen im Beton muß durch 
einen sehr guten Beton' mit sehr hoher Druckfestigkeit Rechnung ge
tragen werden. 
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d) Analytische Ermittlung der Spannungen. 
Der Schwerpunktsabstand des ideellen homogenen Querschnittes: 

a. b2 

S --2- + n· [Fe (h - Cl) + F:· C2] 

s = - = ~----~---

F a·b+n[Fe+Fn 

= 1/".120.982 + 10[32,17·93 + 48,26·5,0] = 484 cm 
120·98 + 10 (32,17 + 48,26) " 

M 8225000 
e1 = N =225950 = 36,4 cm. 

Es wird demnach: 
e = 8 + e1 = 48,4 + 36,4 = 84,8 cm. 

Nach Gleichung (54), S. 404, Bd. I, erhalten wir mit n = 7 und n' = 0,5 
für x folgende Gleichung dritten Grades: 

(98 - X)2 05· 120 . x 2 
-----2 -- (84,8 - x) . 120 -'----2--- (84,8 - x) + 
+ 7.32,17 (98 - x - 5) (84,8 - x) - 7·48,26 (x - 5) (84,8 - x) = 

120(98 - X)3 '"' 2 
= ~- --3-- + I ·32,17 (98 - x - 5) + 7·48,26 (x - 5) . 

Diese Gleichung wird nach Umwandlung: 

-10x3 + 2564x2 - 488 + 331,8x + 11208555 = 0 

-x3 + 256,4x2 -48833,2x + 1120856 = O. 

Setzt man x = - (z -1 a.), so entsteht eine reduzierte kubische 
Gleichung von der Form Z3 + P z + q = O. Es wird für 

x = -tz - } • 256,4) = - (z - 85,5) = (85,5 - z) 

- (85,5 - z) 3 + 256,4· (85,5 - z) 2 - 48 833,2 (85,5 - z) + 1120856 = 0, 

- (85,5 3 - 3· 85,5 2 z + 3·85,5· Z2- Z3)+256,4(85,5 2-2· 85,5·z + Z2)-

- 48 833,2 . (85,5 - z) + z) + 1120856 = 0, 

schließlich: 
+ Z3 + 26913,95z - 1812170,37 = 0 . 

Nach mehreren Versuchen erhalten wir z = 59,5, das die Gleichung 
erfüllt: 

59,53 + 26913,95 . 59,5 - 1812170,37 = O. 

Es ergibt sich demnach 
x = (85,5 - 59,5) = 26,0 cm. 

Die B e r e c h nun g der Q u e r sc h n i t t s g r ö ß e n ergibt: 
Fläche: 

F = 98·120 + 10· (48,26 + 32,17) = 12564 cm2• 
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Statisches Moment um die linke Kante: 

120.982 

s= 2 +10·4S,26·5+10·32,17·93=608553cm3• 

D:e Schwerpunktsabstände: 

_ 8 _ .?2855~ _ _ 'i 
v - F - 12564 - 48,4 cm - ", 

u = 98 - 48,4 = 49,6 cm. 
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Das Trägheitsmoment, bezogen auf die Schwerlinie: 

120.4843 120.4963 
J. = -~--~--'---- + ---'-- + 10·48 26.4342 + 10·32 17·44 6 = 

3 3 " " 
= 11949000 cm4• 

Die Kernradien: 

k _ J •. _ 11949000 
I - F. v = 12564.484 = 19,65 cm , 

Die Wirkungsarme sind: 

wj = - [e - (v + k l )] = -[84,8 - (48,4 + 19,65)] = -16,75 cm, 

w2 = [e - v + k2] = [84,8 - 48,4 + 19,20] = 55,60 cm. 

Die S pan nun gen berechnen sich wie folgt: 

N,w2 225950·55,60 2 

°bd = F. ic--;' = 1256-4-.-19,20 ~ = 52,1 kg/cm , 

, N· wl 225950· 16,75 2 

Obz = -n . F---:-i;~ = - 0,5 -12564-:-19;65 = -7,68 kg/cm . 

Die Eisenspannungen bleiben, wie vorher, in den zulässigen Grenzen. 
Die übereinstimmung mit dem graphischen Verfahren ist gut. Da 

dieses viel einfacher ist, wird man von dem umständlichen rechne
rischen Weg hier besser absehen. 

Für Q uerschni tt ,,1" haben wir: 

a=85cm; b=120cm; Fe=F~=16,08qcm (2lSl32mm). 

Wir betrachten nun das neg. M max , da dieses auch das absolut 
größte ist: 

neg. M max = - 8,04 mt, 
NI = 242,86 t, 

e = ~ = 804000 = 3,31 cm. 
N 242860 
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Es wird: 

F = 120·85 + 10.2.16,08 = 10521,6 cm2 , 

S = 120 ~ 85 2 + 10.16,08 (5 + 80) = 447160 cma, 

S 447160 
u = F = 10521 6 = 42,5 cm, , 
v = 85 - 42,5 = 42,5 cm, 

120.4253 
J.= 3' .2+ 10· 16,08· 37,5 2 • 2 = 6581500 cm4 , 

6581500 
ki = 10521 6.425 = 14,7 cm = k2 , , 

WI = k1 + e = 14,7 + 3,31 = 18,01 cm, 

w2 = k2 - e = 14,7 - 3,31 = 11,39 cm, 

NI' w2 242860.11,39 __ 179 k I 2 

°bd = ll-:Jc-;= 10521,6.14,7 ' g rm , 

, = NI' wl = 242860·18,01 = 283 k Icm2 
°bd F. ki 10521,6.14,7 ' g . 

Auch die Eisenspannungen bleiben wie vorher klein. 

e) Berechnung der Schubspannungen. 

Im Scheitel ist q; = 0 0 : 

Q = Qo . cos (/1 - H . sin rp ; 

= ~. 46,3~. !.. . ° 66 = 3 82 t 
2 2 2' , 

= 0,0 t 
= 3,82 t; 

Q = Qo' 1 - H . ° = 3,82 - ° = ± 3,82 t. 

Am Kii.mpfer in Querschvitt ,,1" ist QI = -12,40t und es wird: 

120.4252 
Sn = 2' + 10.16,08·37,5 = 108500 + 6040 = 114540 cm2, 

J n = 6581500 cm4, 

'I: - Q. Sn __ 1~~00. 11454~ _ k 2 
- Jn • b - 6581500.120 - 1,8 g/cm. 

Die Schubspannungen bleiben, wie zu erwarten war, unter den zu· 
lässigen Grenzen. 
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f) Untersuchung der Widerlager. 
Wir legen der Untersuchung zwei Belastungsfälle zugrunde, einmal 

Vollbelastung der Brücke. Hierfür wird nach der ersten Zu
sammenstellung die Vertikalkomponente der Kämpferresultierenden : 

1'1/ - 9.l t 

1, ·W,3 · 0,66 ~ ?-
o = - = 1:>,_:> t 

:2 

Fig . . 14(,. 

Die Horizontalkomponente der Kämpferresultierenden 
Hg = 183,50 t (nach Zusammenstellung) 
Ho = 44,10 t 

zusammen = 227,60 t. 
Das andere Mal rechnet man mit Ver kehrs belast u ng auf 3/4 der 

Spannweite auf der dem Kämpfer abgewendeten Seite. 
Die Vertikalkomponente ergibt sich: 

V!I 98,10 t 
V _34, 7~5~2_~ O,_~? 

C - 2.46,30 8,60 t 

zusammen =106,70 ~ 
Die Horizontalkomponente : 

Hg = 183,50 t 

H = 44 10 - 46,30 . 2,8~ . 0 66 = 38 58 t 
o , 4 4' , 

..".."""...,=-:--
zusammen = 222,08 t. 

Pro b s t, Vorlesungen über Eisenbeton. II. 28 
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Die Spannungsermittlung ist in Fig. 54 e durchgeführt. 
Es sind: 

GI = 2,80:±--.?~~ .. 2 3 . 2 2 . 1 2 = 26 10 t 
2 '" , 

1,35 + 2,25 
+ ---2-- -.2,3·2,0·1,2 = 9,94 t 

36,04 t. 

G 5,80 + 4,65 ° 
2 = ---2~--" 2,65 . 2,2. 1,2 = 36,6 t 

+ ~25 +~-,30 . 2 65 . 2 ° . 1 2 = 17 60 t 
2 ' " , 

..,...,..."'"""".,.... 
54,20 t. 

G - 4,65 _+ 2,00 . 4 25 . 2 2 . 1 2 = 37 30 t 
3 - 2 ' " , 

+3,30_l~~00 .4,25.2,0+ 1,2 = 42,40 t 

79,70 t. 
Nach der Gleichung: 

N N·e ° = - --f, -'-- wird: 
F" W 

bei Vollbelastung: 
_ 324000 -L 324000.0,06 

0 1 - 694.-120 -'- 120.694.694 = 3.89 -\- 0,0: Oll = aIr = 3,90 kgJcm 2• 

bei 3/4 = Belastung: 

316000 316000·8,0·6 - 2 

On = '694-:-120 ±'120~ 694': 694 = 3,79 ± 0,26: On I = 4,OD kgjcm . 

Für festen Schieferton sind dies zulässige 
Boden pressungen: 0llr = 3,53 kg/cm2• 

Untersuchung des Widerlagers gegen Gleiten: 
Bei einem Reibungswinkel b' zwischen Beton und Erde von: b' =t (! 
(e = natürlicher Böschungswinkel). 

Bei der Annahme (! = 40 0 wird die noch zulässige Tangentialkraft : 

aZU!. = N· tg 0' = 324,0· tg 30° = 324,0·0,58 = 188,0 t. 

Wir sehen, daß in beiden Belastungsfällen die Tangentialkräfte 
(TI = 164,0 t, T n = 160,0 t) unter diesem zulässigen Maximum liegen. 

g) Berechnung der Scheitelgelenke. 
Die größte Normalkraft im Scheitel tritt bei Vollbelastung der 

Brücke ein. Es ist dabei, wie bereits ermittelt: 

N = Hmax = 227,6 t. 
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Wir führen Stahlbolzengelenke aus und erhalten bei einer zulässigen 
Druckbeanspruchung des Betons unter den Gelenkkörpern von 
0d = 60 kgjcm 2 und einer Höhe der Gelenkkörper von 32 cm eine 
Länge von: 

227600 
l = .. = 118 [) uno 

60·32 ' 

Wir wählen der besseren Ausführung halber drei Stücke von 40 cm 
Länge. Die auf ein Lager entfallende Nornmlkraft ist demnach: 

2276 
11' = '" 76 ° t. 3 ... , 

Die auf 1 cm entfallende Belastung beträgt also: 

p = -~,o- = 1 9 t,'m 
40 ' . 

r q 

Bei emem Verhältnis "= 1,04 und dem Koeffizienten C2 = 1,43 
r 1 

wird der Radius des Gelenkbolzens zu: 

r 1 = C2 • P = 1,43·1,9 = 2,72 cm; 

gewählt: r1 = 4,0 cm; d1 = 8,0 cm; 

r2 = 1,04. 1'1 = 1,04·4,0 = 4,lö cm. 

Gewicht des Bolzens: 

:r . 8,0 2 
VI = -- ·40 = 2010 cm3 = 0,00204 cbm; 

4 

U1 = 0,0;1204 . 7860 = 15,8 kg. 

Gewicht des Lagerkörpers: 
V = 32· 40· 3,0 3840 cm3 

40 . 15 . 3,0 1 800 " 

.. ~~. 13.15.2.0.5 = 3380 2 . 
40·10·3,0 • 1200 

= 10220 cm 3 = 0,01022 cbm. 

G2 = 0,01022 . 7860 = 80,4 kg. 

Schlußfolgerungen und Anhaltspunkte für die Dimensionierung. 

Es handelt sich hier um die Überbrückung eines in das Gelände ein· 
geschnittenen Flußlaufes. Die erforderliche Lichthöhe und die Höhen· 
lage der Flußufer lassen die Durchführung des Bauwerkes als Bogenbrücke 
als die zweckmäßigste Lösung erscheinen. Mit Rücksicht auf etwaige 
Senkungen oder Verschiebungen der Widerlager wurde der statisch be
stimmte Dreigelenkbogen gewählt. Um für die erste Annahme der 

28* 
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Gewölbestärke im Scheitel einen Anhaltspunkt zu haben, ermittelt man 
mit den von Tolkmitt angegebenen Formeln (Taschenbuch für Bau
ingenieure) die Scheitelhöhe. Es werden nachfolgende Größen der 
Berechnung zugrunde gelegt: 

Lichtweite l = 46,0 m; lichte Pfeilhöhe t = 3,3 m; 
O"b zu\. = 52,0 kgjcm2 ; Eigengewicht Yl = 2,4 tjcbm; 

der Überschüttung Y2 = 1,8 tjcbm mit einer Überschüttungshöhe von 
0,20 m. Die Verkehrslast wurde mit Po = 0,55 tjqm gewählt. 

Es ist dann: 

~ l2 ( pt) 
0,10 f n + "2 + 10 

e = ~-_ .. _._-~------~.-
l2 

0"0 - 0 15·-, t 
n und p sind auf Gewölbematerial umzurechnen und 00 auszudrücken 
in cbmjqm. Es ist also: 

Y2 1,8 n = -~. 0,20 = --·020 = 0,15 m, 
1'1 2,4' . 

Po 0,55 
P = - = -?-~-- = 0,230 m, 

1'1 _,4 
2 2 2 520 

0"0 = -·52 (kgjcm2) = -·520 (tjqm) = -. -2-4 = 144,5 cbmJqm. 
3 3 3 , 

Diese Werte eingesetzt ergibt: 

e= 

° 15 . ~6,0~ (0 15 0,230 3,3) 
, 33 ' + 2 +10 

, ~--- = 1,18 In. 
144 5 - 0 15. 46,02 

, , 3,3 

Mit dieser Gewölbestärke im Scheitel wird dann erstmals die Be
rechnung durchgeführt. 

Die erste Ermittlung der Spannungen zeigte, daß dieselbe etwas 
zu groß gewählt wurde. Nach einigen Versuchen erhalLn wir die 
Gewölbestärke, die das Material voll a\Isnutzt, wie dies bei den Ab
messungen in vorstehender Berechnung der Fall ist. 

Um tunliehst kleine Beanspruchungen infolge Eigengewichts
belastung zu erhalten, wurde das Gewölbe am Scheitelgelenk nach 
beiden Seiten bis in die Nähe der Viertelspunkte als Plattenbalken aus
geführt. Da in diesen Querschnitten die positiven Momente in den un
teren Querschnittsteilen keinen Druck hervorrufen, dort aber kassetten
förmige Aussparungen sich anordnen lassen, kann man durch diese 
Anordnung an Eigengewicht sparen. 

Bezüglich der zulässigen Beanspruchungen im Beton ist fol
gendes zu bemerken: 
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Die höchsten Druckspannungen 0bd wurden mit· 52 kg/qcm 
berechnet. Dies erfordert die Herstellung eines Betons mit einer 
Biegungsdruckfestigkeit von rund 250 kgjqcm, damit eine 5 fache 
Sicherheit nach 4 Wochen erreicht werden kann. Diese genügt um 
so mehr, als die Verkehrsbelastung in der Regel erst später als in 
4 Wochen auf die Brücke kommt. 

Wird die Brücke schon nach 4 Wochen dem Verkehr übergeben, so 
würde die fünffache Sicherheit vollkommen ausreichen. Kommt die 
Verkehrsbelastung erst später auf die Brücke, so wird bei der mit dem 
Alter zunehmenden Druckfestigkeit des Betons die Sicherheit größer 
als fünffach. 

Bei der Entfernung des Leergerüstes ist die Sicherheit weit größer, 
weil die durch das Eigengewicht allein hervorgtrufenen Spannungen 
weit unterhalb der als zulässig angenommenen liegen. 

Es genügt sonach ein Beton im Mischungsverhältnis 1 : 6; aller
dings muß die Herstellung einwandfrei sein. In diesem Falle ist auch 
zu erwarten, daß Risse im Beton nicht auftreten, wenn die in der Ein
leitung besprochenen Grundsätze befolgt werden. Die aus der Rechnung 
sich ergebenden Zugspannungen sind unterhalb derjenigen Spannungen, 
die Kraftrisse hervorrufen könnten. 

Die Spannungen im Eisen sind nicht groß. Die in der Ausführung 
angewendeten Durchmesser von 32 mm könnten zur Erhöhung der 
Sicherheit gegen Schwindrisse und zu einem besseren Zusammenwirken 
von Beton und Eisen durch eine entsprechende Anzahl kleinerer Durch
messer desselben Querschnitts erhöht werden. 

2. Berechnung eines eingespannten Bogens. 
Die Aufgabe befaßt sich mit der Durcharbeitung einer gewölbten 

Brücke für den Eisenbahnverkehr, die als eingespannter Bogen 
aus Eisenbeton ausgeführt wurde 1) (siehe Fig. 55a). Die Durchführung 
der statischen Untersuchung, in erster Linie die Ermittlung der Ein
flußlinien für die statisch unbestimmten Größen wird zunächst zeich
nerisch und zum Vergleich für die Genauigkeit diesEs Verfahrens ana
lytisch durchgeführt. 

a) Graphische Ermittlung der Einflußordinaten für die 
statisch unbestimmten Größen. 

Die allgemeinen Gleichungen für die statisch unbestimmten Größen 
H, V und M, im elastischen Schwerpunkt des Systems wirkend, lauten 
für das in Fig. 55 b angenommene Achsenkreuz und den Fall einer 
Einzelbelastung P = 1 im Abstande a: 

1) Nach einem ausgeführten Entwurf der Firma Windschild & Langelott in 
Dresden fUr die Unterführung des Dorfstädter Weges am Bahnhof Falkenstein i. Sa. 
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;[wy(a - x) 
H = _ __ ::.a ___ _ 

LYWY+ .L:1~ 
-1/2 

Lw,,(a - x) 
V = - _11 ________ ' 

;[XWX ' 

-1/2 
;[w(a - x) 

M = -1l.-1;U;--- . 

Der Abstand der X-Achse 
von einer beliebig gewählten 
horizontalen X'-Achse ergibt 
sich bei symmetrisch ausgebil
deten Bogen aus der Gleichung 

LWY' 
C = - LW--

wobei y' die Ordinaten der ela
stischen Gewichte, bezogen auf 
die X'-Achse, bedeuten. 

Die Zähler der statisch un
bestimmten Größen stellen sich 
dar als die Summe der statischen 
Momente der elastischen Ge
wichte wy , w'" und w rechts von 
der Last in bezug auf die 
vVirkungsgrade der wandernden 
Einzellast P = 1. 

Die Nennerausdrücke LWyY 
und LW" x ergeben sich gleich
falls als die statischen Momente 
der elastischen Gewichte w y und 
wz , bezogen auf die X- bzw. 
Y-Achse. 

Die zur Durchführung der 
graphischen Ermittlung der Ein
flußlinien für die statisch unbe
stimmten Größen erforderlichen 
Grundlagen finden sich in nach
stehender Zusammenstellung. 
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Lam. I ~ 81 b ~I h i J = ~~: --I w ~ ~}! y' I y = y' - cr-W· y -I x I W· x I ~~ 
, 

1. 1,00 1,000,65 1°,02288 43,71 1°,3°1 -1,47 1- 64,2817,15 1 312,53\ 1,54 
II. 1,00 1,00 0,60 10'01800 55,56 ,0,78, - 0,99 - 55,0416,27 1 348,36 ! 1,67 

II1. 1,00 1,00 ,055 0,01387 72,10 11,181- 0,59 - 42,58 i5,36! 386,46 1,82 
IV. 1,00 1,00 0,50 0,01042 95,99 i 1,54 - 0,23 - 22,134,43! 425,24 2,00 
V. 1,00 1,00 0,4750,00893 111,85: 1,81 + 0,04 + 4,41 ,3,47 j 388,12 [ 2,10 

VI. 1,00 1,00 0,45 0,007594131,68 12,02 1 + 0,25 + 32,84 !2,49 ; 327,88 2,22 
VII. 1,00 1,00 \0,43 0,006626[150,92 12,19 i + 0,42 + 63,30 i1,50 : 226,38 1 2,33 

VIII. 1,00 1,000,41 0,005743?74,12 \2,251 + 0,48 + 83,48:0,50i 87,06 2,44 
1/2 

I \835,93 [ -184,0~\ \ 2502,03 [16,12 1: 
u +184,03 

'J 

Fig. 55b. 
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Die X-Achse ergibt sich, als Schwerlinie der elastischen Gewichte 
wirkend, in Richtung der X'-Achse mit Hilfe des Kräftepolygons IX 

und der dazugehörigen Seilpolygone in Fig. 55b im Abstande = 1,77 m 
von der X'-Achse. 

Die Einflußordinaten des Horizontalschubes H ergeben sich aus 
folgender Überlegung: der Zähler wird als das statische Moment aller 
elastischen Gewichte wy rechts der Wirkungsgeraden der Last gleich 
dem Abschnitt 'i)y' den die erste und letzte Seilseite auf derselben ab
schneidet, multipliziert mit der Polweite hy des Kräftepolygons IX 

mit dem das Seileck der H-Linie gezeichnet wurde. 
Der erste Summand des Nenners 2: wy y ergibt sich mit Hilfe des 

Kräftepolygons ß der wy-Gewichte und des zugehörigen Seilecks analog 
als Abschnitt ny zwischen der ersten und letzten Seilseite multipliziert 

mit dem Polabstand hy • Das zweite Glied des Nenners 1: ~8 wurde 
rechnerisch in der Zusammenstellung ermittelt. 

Es stellt sich demnach die Einflußordinate 'i)1 des Horizontalschubes 
H jeweils in folgendem Ausdruck dar: 

1)y • hy 
1}1 = -- -- , Lls ; 

ny·hy +.2 F 
Da die Kräftepolygone für den Zähler- und Kennerausdruck mit gleichem 
Polabstand hy = 200 gezeichnet werden, so ergibt sich die Einflußor
dinate einfach aus dem jeweiligen Abschnitt 1)y in durch Multipli
kation mit einer Verhältniszahl PI wie nachstehend gezeigt wird: 

wobei: 
1 1 c = --_. -_._- = 0,3;)0 

270 2· 16,12 
, + 200 

PI = 

und demnach 

'YJl = 0,350 . 1}y • 

Ganz entsprechend ermitteln wir die Einflußordinaten für die Vertikal
kraft V mit Hilfe des Kraftecks der w",-Gewichte und des Seileckes 
in Fig. 55b (b). 

Der Zähler ergibt sich wieder als Abschnitt 17", auf der Wirkungsge
raden der jeweiligen Last zwischen der ersten und letzten Seilseite 
mllltipliziert mit dem Polabst!\.ud h?; des Krl1fteckes b. 
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Der Nenner stellt die Summe der statischen Momente aller w,,-Ge
wichte dar und ergibt sich deshalb in der V-Linie als Abschnitt n" 
zwischen der ersten und letzten Seilseite aller w,,-Gewichte, multipliziert 
mit dem Polabstand des entsprechenden Krafteckes. Es wird demnach 
entsprechend wie vor die Einflußordinate 1]2 der Vertikalkraft V: 

wobei 

und 

1]x h" _ 
1]2 = -h- - rJ" • fl2 ' 

nz x 

1 1 
11 = - =--= 00914 
I 2 n" 10,94 ' 

1]2 = 0,0914 . 1]" • 

Die Einflußordinaten für das Moment M erhalten wir entsprechend 
wie vor unmittelbar als Abschnitte 1]3 auf der jeweiligen Wirkungs
geraden der Last P = 1 zwischen der ersten und letzten Seilseite, 
wenn wir die Polweite des Krafteckes der w-Gewichte hw in Fig. 55 b (c) 
gerade gleich 2: w wählen; denn es ergibt sich dann: 

rJw • hw rJw· 2: w 
rJ3 = -2;w = J:w- = lJw· 

Die Einflußordinaten der statisch unbestimmten Größen H, V und 
M sind sonach in 1]y, 1/" und l/w ermittelt. So ergeben sich die Ordinaten 
der Einflußlinien mit Hilfe der Seilecke jeweils nur an den Trennungs
stellen der elastischen Lamellen als genaue Werte, da das Seileck ein 
die stetig gekrümmte Einflußlinie umhüllendes Vieleck darstellt, wie dies 
in den linken Teilen der H-, V- und M-Linien angedeutet wurde. 

Die gen aue Größe der Ordinaten ist in die Figuren eingeschrieben. 

P = 1 ' Hor;;~talkraft-·~---I-- Vert:kalkraft V 

_ in =~Y__ I 'fJ, = 0,350 'fJY 'Ix __ ~:_0-,00914 'fJx 

B 
2' 
4' 
6' 
8' 

10' 
12' 
14' 
C 
14 
12 
10 
8 
6 
4 
2 

A 

0,00 
0,15 
0,56 
1,22 
2,05 
2,94 
3,75 
4,33 
4,55 
4,33 
3,75 
2,94 
2,05 
1,22 
0,56 
0,15 
0,00 

0,000 
0,0525 
0,196 
0,427 
0,719 
1,029 
1,312 
1,515 
1,592 
1,515 
1,312 
1,029 
0,719 
0,427 
0,196 
0,0525 
0,000 

0,00 
0,075 
0,30 
0,70 
1,:30 
2,10 
3,10 
4,24 
5,47 
6,70 
7,85 
8,85 
9,65 
10,25 
10,66 
10,90 
10,94 

0,000 
0,00685 
0,0274 
0,064 
0,119 
0,192 
0,283 
0,388 
0,500 
0,612 
0,717 
0,808 
0,881 
0,936 
0,9726 
0,99315 
1,000 

MomentM 

'73 = lJw 

0,000 
0,008 
0,050 
0,14 
0,26 
0,4.5 
0,71 
1,05 
1,495 
2,05 
2,705 
3,43 
4,21 
5,035 
5,820 
6,718 
7,59 
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b) Rechnerische Ermittlung der Einflußordinaten der 
statisch unbestimmten Größen. 

Um einen Maßstab für die Genauigkeit der durchgeführten zeich
nerischen Ermittlung der Einflußordinaten der statisch unbestimmten 
Größen H, V und M zu erhalten, sollen nachfolgend diese Werte 
analytisch bestimmt werden. 

Die zu dieser Berechnung erforderlichen Grundlagen sind in der 
Zusammenstellung 1 ermittelt. 

Der Abstand der X-Achse von der durch die Kämpfer gehenden 
X'-Achse und von der Parallelen durch den Scheitel, berechnet sich 
mit Hilfe der vorstehend ermittelten Werte wie folgt: 

Abstand von der X'-Achse: 
L; w . y' 2· 1480,081 '" 

c = - '5'w = -2--:-835 93 = 1,7,058 m; 
"'-I ' 

Abstand vom Scheitel: 
L;w· (f - y') 2·400,763 

k = ~w-=2~-835~93-· =0,47942m. 

Die Summe beider Größen ergibt die Pfeilhöhe des Bogens 

f = c + k = 1,77058 + 0,47942 = 2,25 m, 

was als Kontrolle dienen mag. 
Die Nenner der Ausdrücke für H, V und M ergeben sich folgender

maßen: 

1. 
+1/2 LI 8 
~2wy2 + F- = 2· (254,230 + 16,115) = 540,690; 

+1I2 
2. L;w· x 2 = 2 . (10920,28) . = 21840,56; 

-1,2 
+1/2 

3. L;w = 2 . (835,93) . = 1671,86. 
-1/2 

Zusammen-

Lam. ds b h 
bh' J= --
12 Iw = ~sl y' w· y' I 1 - y' I w . (1 - y') 

I. 111,00 I 1,00 o,651 0,02288 43,71 0,30 13,113 1,95 85,235 
II·ll,oo 1,00 0,60 0,01800 55,56 0,78 43,337 1,47 81,673 

III. i11,00 I 1,00 0,55 0,01387 72,10 1,18 85,078 1,07 77,147 
IV. I 1,00 i 1,00 0,50 0,01042 95,99 1,54 i 147,825 0,71 68,153 
V. I 1,00 I 1,00 0,475 0,00893 111,85 1,81 202,449 0,44 49,214 

VI. 111,00 : 1,00 I 0,45 0,007594 131,68 2,02 265,994 0,23 30,286 
VII. 1 1,00 : 1,00 0,43 0,006626 150,92 2,19 330,515 0,06 

i 
9,055 

VIII. li 1,00 i 1,00 I 0,41 0,005743 174,12 2,25 = I1 391,770 0,00 I 0,000 
1/2 

[I I 835,93 [1480,081 400,763 
~ o 
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~ '" ~ 
,.. 

'" '" 
B 

<:! ~ ~ (l 
~. ~ :ll ",. ". ,... ". "'" 110 ,12 14< C' 1",' ,8 

I 

\ 

I ,... 
~i "0' '" ~I ~ 

I i5i 
~I ~i ~ ~: ~' 

'" ~: 
'" Öl '<>, <: '" <l' ~I 

'" '" '" "'" ",' <01 '" ",' ",' <:j 

p ,>' 
\\ll ~' '>I ~' '" " ~i ~I <::>1 .. 

~! '" '> 
~I ~ 0;. ,>' -;; '> ~' i'l ~ ts '>. ~ '" ",' '" ,.. <::>' "'" ",- "'~ '" ",' ",' 

MJnie 

Fig. 55 c. 

Die Zähler sind mit Hilfe der Zusammenstellungen 2 bis 3 und 4 
ermittelt als statische Momente aller wy - Wz und w-Gewichte links der 
Last P = 1 bezogen auf die Wirkungsgrade der Last, und zwar wurde 

stellung 1. 

l/=Y'-C! w'y w'y' '" I 
______ J~ __ . _________ .. _______ I 

=~,47058 r= 64,2-;-:+-~4~~;-;-·7,15 
- 0,99058 I - 55,036 + 54,518 6,27 
- 0,59058 ! - 42,581 + 25,147 5,36 
- 0,23058 ! - 22,133 + 5,103 4,43 
+ 0,03942 + 4,409 .L 0,174 i 3,47 
+ 0,24942 + 32,844 8,192 ! 2,49 
+ 0,41942 + 63,299 26,549 " 1,50 
+ 0,47942 + 83,477 40,020 I 0,50 

-184,029 
+ 184,029 

w ' '" w ,,,,' L--:.' y , "'_ .• _ '~~ 
312,526 I 2234,56 I - 459,595 i 1,538 
348,361 I 2184,22 1-_ 345,079 I 1,667 
386,456 : 2071,40 228,234 I 1,818 
425,236, 1883,80 ! - 98,051 2,000 
388,119 1346,77 + 15,299 2,105 
327,883! 816,43 + 81,782 2,222 
226,380 339,57 I + 94,949 2,326 

87,060 I 43,53 + 41,738 2,439 

2502,021 ! 10920,28 I - 1130,959 I 16,115 

I ! + 233,768 1 

I i - 897,191 
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Momente durch die bereits berechneten Nenner für H, V und M. Die 
so erhaltenen Werte wurden in den Zusammenstellungen 2, 3 und 4 
den Zählerwerten beigeschrieben. 

Ein Vergleich mit den vorher auf zeichnerischem Wege gefundenen 
Werten zeigt - soweit dies bei diesem Verfahren überhaupt möglich ist, 
eine recht gute Übereinstimmung. Man wird aber für die vorbereitende 
Entwurfsbearbeitung recht gut das graphische Verfahren empfehlen 
können, wenn es auch in diesem Falle an Genauigkeit hinter der ana
lytischen Methode zurückbleibt. 

Die so rechnerisch ermittelten Einflußordinaten werden nun benutzt, 
um die in Fig.5 aufgezeichneten Einflußlinien für die statisch unbe
stimmten Größen H, V und M auftragen zu können. 

Kämpfer 
rechts 

B 
2' 
4' 
6' 
8' 

10' 
12' 
14' 

Scheitel 

Zusammenstellung 2. 

Zähler der Einflußordinaten von H [-~2WY (a- Xl] ____ ~-Pi:ll~ 

0,00 
-64,279 . 0,44 28,283 

- 28,283 - 64,279·0,895 -55,036·0,455 =-110,854 
-110,854 -119,315·0,92 -42,581· 0,465 =-240,424 
-240,424 -161,896·0,945 -22,133.0,48 =-404,040 
-404,040 - 184,029·0,97 + 4,409·0,49 =-580,388 
-580,388-179,620· 0,985 +32,844. 0,495 =-741,056 
-741,056 -146,776·0,995 + 63,299·0,50 =-855,449 
-855,499- 83,477·1,00 +83,477·0,50 =-897.188 

0,000 I A 
0,0523 2 
0,2050 4 
0,4447 6 
0,7473 8 
1,0734 10 
1,3706 12 
1,5821 14 
1,6594 C 

0,000 
0,0523 
0,2050 
0,4447 
0,7473 
1,0734 
1,3706 
1,5821 
1,6594 

Zur Kontrolle muß der unterstrichene Wert der letzten Reihe gleich sein 
-1/2 

dem in Zusammenstellung 1 ermittelt€n Werte 1: wy· x, was mit ganz unwesent-
licher Abweichung auch der Fall ist. 0 

Zusammenstellung 3. 

p Zäh~er d 'r Einf'ußordinaden voa V r -:t2w x (a - X)] IIp:11 v V 
in L G 

B 0,00 0,000 A 1,000 
2' 312,526·0,44 = 137,511 0,0063 2 0,9937 
4' 137,511 + 312,526· 0,895 + 348,361 • 0,455 = 575,726 0,0264 4 0,9736 
6' 575,726 + 660,887 • 0,92 + 386,456 . 0,465 = 1363,445 0,0624 6 0,9376 
8' 1363,445 + 1047,343· 0,945 + 425,236·0,48 = 2557,297 0,1171 8 0,8829 

10' 2557,297 + 1472,579·0,97 + 388,119 • 0,49 = 4175,877 0,1912 10 0,8088 
12' 4175,877 + 1860,698 • 0,985 + 327,883 • 0,495 = 6170,966 0,2826 12 0,7174 
14' 6170,966 + 2188,581. 0,995 + 226,380·0,50 = 8461,795 0,3875 14 0,6125 
C 8461,795 + 2414,961· 1,00 + 87,060.0,50 = 10920.286 0,5000 C 0,5000 

Der unterstrillhene Wert der letzten Reihe muß zur Kontrolle mit dem in 

Zusammenstellung 1 berechneten Werte 
-l/2 
1; w • x2 übereinstimmen. 
0 
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Zusammenstellung 4. 

p 

1 

[ -1'2 ] Ilp~ll 
in 

Zähler der Einflußordinat.en von M ~ w (a - x) M M 
1 m 1 , 

I 
0,00 10'000 

[ 

B A 7,5900 
2' 43,71·0,44 19,232 0,0115 2 6,7215 
4' 1 19,232 + 43,71 . 0,895 + 55,56· 0,455 = 83,633 0,0500 4 5,8650 
6' 83,633 + 99,27·0,92 + 72,10·0,465 = 208'48810,1247 6 5,0197 
8' 208,488 + 171,37· 0,945 + 95,99· 0,48 = 416,507 0,2491 8 4,1991 

10' 416,507 + 267,36·0,97 +111,85·0,49 = 730,653 I 0,4370 10 3,4170 
12' 730,653 + 379,21 . 0,985 +131,68·0,495 = 1169,357 10,6994 12 : 2,6944 
14' 1169,357 + 510,89· 0,995 +150,92·0,50 = 1753,15211,0486 14 12,0486 
C 11753,152 + 661,81.1,00 +174,12·0,50 = 2502,022 1,4965 C 1 1,4965 

Der in der letzten Spalte unterstrichene Wert muß dem in Zusammenstellung 1 
-112 

ermittelten für den Ausdruck 1:w . x gleich sein. 
o 

c) Ermittlu ng der Einflußlinien für die Momente ver
schiedener Querschnitte. 

Wir erhalten allgemein das Moment Mn in einem Querschnitt mit 
den Ordinaten (x und y) aus der Gleichung: 

Mn = Mon + M - H . Yn - V . xn· 

Mit Hilfe dieser Gleichung sind nun für den Querschnitt im Scheitel, 
für die Querschnitte ,,12", ,,8", ,,4" und für den Kämpferquerschnitt 
mit den Zusammenstellungen 5-9 die Einflußordinaten für die 
Querschnittsmomente bezogen auf die Achse des Bogens berechnet. 
In Fig. 55d sind die entsprechenden Einflußlinien aufgezeichnet. 

Zusammenstellung 5. 
Einflußordinaten der Querschnittsmomente im Scheitel. 

M. = MOB + M - H . Ys - V· x. ; x. = 0,0 m; Ys =+0,48 m. 

.. B1.O:001+o,000 1-.0,00001 ± 0,0000
1
'. A 1.-7,590 [ + 7,590·01- 0,00001 ± 0,0000 

2' 10,001+ 0,0115-0,0251-0,0136 2 ·1- 6,710 1+ 6,7215 -0,02511[- 0,0136 
4' 10,00: + 0,05001

1- 0,0984 1
- 0,04841- 4 - 5,815 + 5,8650:- 0,0984 - 0,0484 

6' 10,00 '+ 0,1247[-0,21351-0,0888 6 -4,895 + 5,01971-0,2135 - 0,0888 
8' [/0,001 + 0,2491'-0,35871- 0,10961 8 ! -3,950 + 4,1991 -0,358711- 0,1096 

10' 10,00) + 0,4370- 0,51521- 0,07821 10 1-2,980 + 3,4170:-0,5152- 0,0782 
12' -IO,OOi+ 0,69941-0,65791+ 0,04151 12 1-1,995 + 2,6944:-0,65791+ 0,0415 
14'0,0011+ 1,0486'-0,7594 +0,2892114 -1,000 2,04861-0,7594 + 0,2892 
o 10,00[+ 1,49651-0,7965 + 0,7000 0 1-0,000 + 1,49651-0,7965 + 0,7000 
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Zusammenstellung 6. 
Einflußordinaten der Querschnittsmomente im Schnitt ,,12". 

M 12 = M 012 + M - H· Y12 - V· x12 ; X 12 = +1,995 m; Y12 = +0,35 m. 

P=l 

in 

B 
2' 
4' 
6' 
8' 

10' 
12' 
14' 
o 
14' 
12 
10 

8 
6 
4 
2 
A 

P=l 

in 

B 
2' 
4' 
6' 
8' 

10' 
12' 
14' 
o 
14 
12 
10 
8 
6 
4 
2 

A 

Mo 

0,000 
0,000 
0,000 
0,000 
0,000 
0,000 
0,000 
0,000 
0,000 
0,000 
0,000 

-0,9850 
-1,9550 
-2,9000 
-3,8200 
-4,7150 
- 5,5950 

+0,0000 
+ 0,0115 
+0,0500 
+ 0,1247 
+ 0,2491 
+ 0,4370 
+ 0,6994 
+ 1,0486 
+ 1,4965 
+ 2,0486 
+ 2,6944 
+ 3,4170 
+ 4,1991 
+ 5,0197 
+ 5,8650 
+ 6,7215 
+ 7,5900 

-H .y 

-0,0000 
-0,0183 
-0,0718 
-0,1556 
-0,2616 
-0,3757 
-0,4797 
-0,5537 
-0,5808 
-0,5537 
-0,4797 
-0,3757 
-0,2616 
-0,1556 
-0,0718 
-0,0183 
-0,0000 

I 

-v·x M 

1

0 •• -'_~·_o·=~~='= 

- 0,0000 ± 0,0000 
-0,0126 -0,0194 

[' -0,0527 -0,0745 
-0,1242 -0,1551 

I - 0,2336 - 0,2461 

\
', -0,3814 -0,3201 

-0,5638 -0,3441 
-0,7731 -0,2782 

I 

-0,9975 -0,0818 
-1,2219 + 0,2730 

I 

-1,4312 + 0,7835 
-1,6136 + 0,4427 

I -1,7614 + 0,2211 
-1,8705 + 0,0936 

i - 1,9423 + 0,0309 
i -1,9824 + 0,0058 

-1,9950 ± 0,0000 

Zusammenstellung 7. 

Einflußordinaten der Querschnittsmomente in Schnitt ,,8". 

Mo 

0,000 
0,000 
0,000 
0,000 
0,000 
0,000 
0,000 
0,000 
0,000 
0,000 
0,000 
0,0000 
0,0000 

-0,9450 
-1,8650 
-2,7600 
-3,6400 

M 

+ 0,0000 
+ 0,0115 
+ 0,0500 
+ 6,1247 
+ 0,2491 
+ 0,4370 
+ 0,6994 
+ 1,0486 
+ 1,4965 
+ 2,0486 
+ 2,6944 
+ 3,4170 
+ 4,1991 
+ 5,0197 
+ 5,8650 
+ 6,7215 
+ 7,5900 

Xs - +3,95m; 

-H· y 

+ 0,0000 
+ 0,0047 
+ 0,0185 
+ 0,0399 
+ 0,0673 
+ 0,0966 
+ 0,1234 
+ 0,1424 
+ 0,1493 
+ 0,1424 
+ 0,1234 
+ 0,0966 
+ 0,0673 
+ 0,0399 
+ 0,0185 
+ 0,0047 
+ 0,0000 

-v ·X 

-0,0000 
-0,0249 
-0,1043 
-0,2465 
-0,4625 
-0,7552 
-1,1163 
-1,5306 
-1,9750 
-2,4194 
-2,8337 
-3,1948 
-3,4875 
-3,7035 
-3,8457 
-3,9251 
-3,9500 

Ys =-0,09m. 

± 0,0000 
-0,0087 
-0,0358 
-0,0819 
-0,1461 
-0,2216 
-0,2935 
-0,3496 
-0,3292 
-0,2284 
- 0,0159 
+ 0,3188 
+ 0,7789 
+ 0,4111 
+ 0,1728 
+ 0,0411 
± 0,0000 
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P = 1 

in 

B 
2' 
4' 
6' 
8' 

10' 
12' 
14' 
o 
14 
12 
10 
8 
6 
4 
2 

A 

P = 1 

in 

B 
2' 
4' 
6' 
8' 

10' 
12' 
14' 
o 
14 
12 
10 
8 
6 
4 
2 

A 

Bogenbrücken. 

Zusammenstellung 8. 
Einflußordinaten der Querschnittsmomente in Schnitt ,,4". 

M 4 = M04 + M - HY4 - V· x4 ; 

x4 = +5,815 m; Y4 = -0,79 m. 

Mo 

0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 

-0,8950 
-1,7750 

+ 0,0000 
+ 0,0115 
+ 0,0500 
+ 0,1247 
+ 0,2491 
+ 0,4370 
+ 0,6994 
+ 1,0486 
+ 1,4965 
+ 2,0486 
+ 2,6944 
+ 3,4170 
+ 4,1991 
+ 5,0197 
+ 5,8650 
+ 6,7215 
+ 7,5900 

-H·y 

+ 0,0000 
+ 0,0413 
+ 0,1620 
+ 0,3513 
+ 0,5.904 
+ 0,8480 
+ 1,0828 
+ 1,2499 
+ 1,3109 
+ 1,2499 
+ 1,0828 
+ 0,8480 
+ 0,5904 
+ 0,3513 
+ 0,1620 
+ 0,0413 
+ 0,0000 

Zusammenstellung 9. 

-v· '" 

-0,0000 
-0,0366 
-0,1535 
-0,3629 
-0,6809 
-1,1145 
-1,6432 
-2,2533 
-2,9075 
-3,5617 
-4,1717 
-4,7032 
-5,1341 
-5,4521 
-5,6615 
-5,7784 
-5,8150 

M 

+0,0000 
+ 0,0162 
+ 0,0585 
+ 0,1131 
+ 0,1586 
+ 0,1705 
+ 0,1390 
+ 0,0452 
-0,1001 
-0,2632 
-0,3945 
-0,4382 
-0,3446 
-0,0811 
+ 0,3655 
+ 0,0894 
+0,0000 

Einflußordinaten der Querschnittsmomente im Kämpfer "A". 

Mo 

0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 
0,00 

M A = MOA + M - H· YA - VXA; 
XA = +7,59 m; YA = -1,77 m. 

+0,0000 
+0,0115 
+ 0,0500 
+0,1247 
+ 0,2491 
+0,4370 
+ 0,6994 
+ 1,0486 
+ 1,4965 
+ 2,0486 
+ 2,6944 
+3,4170 
+ 4,1991 
+ 5,0197 
+ 5,8650 
+6,7215 
+ 7,5900 

-H·y 

+ 0,0000 
+ 0,0926 
+ 0,3629 
+ 0,7871 
+ 1,3227 
+ 1,8999 
+ 2,4260 
+ 2,8003 
+ 2,9371 
+ 2,8003 
+ 2,4260 
+ 1,8999 
+ 1,3227 
+ 0,7871 
+ 0,3629 
+ 0,0926 
+ 0,0000 

-v·", 

-0,0000 
-0,0478 
-0,2004 
-0,4736 
-0,8888 
-1,4512 
-2,1449 
-2,9411 
-3,7950 
-4,6489 
- 5,4451 
-6,1388 
- 6,7012 
-7,1164 
-7,3896 
-7,5422 
-7,5900 I 

M 

± 0,0000 
+ 0,0563 
+ 0,2125 
+ 0,4382 
~ 0,6830 
+ 0,8857 
+ 0,9805 
+ 0,9078 
+ 0,6386 
+ 0,2000 
-0,3247 
-0,8219 
-1,1794 
-1,3096 
-1,1617 
- 0,7281 
=+ 0,0000 
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c) Ermittlung der Querschnittskräfte und der Spannungen. 
Infolge ständiger Belastung: 

Zunächst ermitteln wir mit Hilfe der auf Eisenbeton (y = 2,4 tfcbm) 
reduzierten Belastungslinie die auf jede Lamellenbreite entfallenden 
Eigengewichte. Es ergeben sich auf diese 
Weise die in Fig. 56a eingeschriebenen Be
lastungswerte bei einem Gewicht der Über
schüttung von 2,0 t/cbm. 

Mit Hilfe dieses Belastungsschemas für 
ständige Last und den entsprechenden 
Einflußlinien ermitteln sich die verschie
denen Größen nach bereits bekannten Ver
fahren für einen Gewölbestreifen von 1 m 
Breite wie folgt: 

Der Horizontalschub Hlj infolge stän
diger Last (Fig. 55 c) : 

I,am.1 Inhalt der Einfiußfiäche 1
1 

gtjlfd. m .\. z~~[~;-
I schub 

~--X\~:~~-5 : ~:10350' 1/2 : ~:~i~ I ~ ~:~~ i ~:!~~ 
III 0,92 . 0,325 = 0,299

1 

X 4,44
1

1,328 
IV 0,945· 0,600 = 0,567 X 3,60 2,040 
V 0,97 . 0,910 = 0,883 X 2,98 12,630 

VI 0,985· 1,220 = 1,200 I X 2,52 I 3,025 
VII 0,995. 1,470 = 1,460 I X 2,21 ! 3,230 

VIII 1,00 .1,620 = 1,620\ X 2,01 j3,258 
o 
1: = 16,274 

+ 12 

Demnach ergibt sich der gesamte Hori
zontalschub der symmetrischen Belastung 
halber: 

Hg = 2 . 16,274 = 32,:')48 t. 

Die Vertikalkraft VII infolge ständiger 
Last wird, da der Bogen symmetrisch be
lastet ist, gleich der Hälfte des Gesamt
eigengewichtes der Gewölbekonstruktion, 
d. h. gleich der Summe der Lamellen
gewichte I bis VIII der linken Bogenhälfte. 

VfJ = 5,70 + 4,80 + 4,10 + 3,40 + 2,88 + 
+ 2,38 + 2,20 + 2,02 = 27,48 t. 

Pro h 8 t, Vorlesungen üher Eisenheton. II. 29 

I .... ' 
I 

.:; 
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Das Moment Mg im elastischen Schwerpunkt infolge ständiger Last 
ergibt sich mit Hilfe der in Fig. 55 c aufgezeichneten Einflußlinie: 

Lam. Inhalt der Einfiußfläche g tjlfll. m I Moment 

I' 0,88 . 0,011 . 1/2 = 0,0046 6,50 I 0,030 
II' 0,895. 0,030 = 0,0268 5,35 0,143 

III' 0,92 .0,085 = 0,0781 4,44 0,347 
IV' 0,945. 0,185 = 0,175 3,60 0,630 
V' 0,97 ·0,343 = 0,333 2,98 0,992 

VI' 0,985 . 0,568 = 0,559 2,52 1,410 
VII' 0,995 . 0,872 = 0,867 2,21 1,915 

VIII' 1,00 ·1,272 = 1,272 I 2,02 2,570 
0 

2: = 8,037 
~ 1;'2 

Lam. Inhalt der Einflußfläche {} tjlfd. m Moment 

I 0,88 .7,105 = 6,25 6,50 40,60 
II 0,895 . 6,293 = 5,63 5,35 30,10 

III 0,92 ·5,442 = 5,00 4,44 22,20 
IV 0,945 . 4,609 = 4,35 3,60 15,65 
V 0,97 ·3,808 = 3,69 2,98 11,00 

VI 0,985 . 3,055 = 3,00 2,52 7,56 
VII 0,995 . 2,371 = 2,36 2,21 5,22 

VIII 1,00 . 1,772 =),772 I 2,02 3,58 
o 
2: = 135,91 

+1/2 

Insgesamt wird demnach das Einspannmoment im elastischen 
Schwerpunkt: 

Mg = 8,037 + 135,91 = 143,947 mt. 

Das Einspannmoment des Bogens im Kämpfer M A ergibt sich nun 
mit Hilfe der oben berechneten Werte nach der allgemeinen Gleichung: 

M A = MOA + Mg - Hg' YA - V!J' XA; 

YA=c=-l,77m; 

XA = l/2 = 7,59 m; 

M A = 0,00 + 143,947 - 32,548' (- 1,77) 
- 27,48' (+ 7,59) = - 7,015 mt; 

H = Hg = 32,548 t; 

V = Vq = 27,48t. 

Das Eigengewichtsmoment in Schnitt ,,4" ist: 

MOl = -(5,7·1,335 + 4,8' 0,455) = -9,793 mt; 
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mit Xl = +5,81G mund YI = -0,79 m wird: 

M Y4 = --9,793 + 143,947 - 32,548' (- 0,79) 
- 27,48 . (+ 5,815) = -+-0,071 mt; 

H = HIJ = 32,548 t; 

V = 27,48 - (5,7 + 4,8) = + 16,98 t. 

Das Eigengewichtsmomcnt in Schnitt ,,8": 

451 

M os = -(9,793 + 10,50·1,865 + 4,1 . 1,41 + 3,4 . 0,48) = -36,788 mt 

mit X s = + 3,95 mund ys = - 0,09 m wird: 

M.lJS = 36,788 + 143,947 - 32,548' (- 0,09) 
- 27,48· (+ 3,(5) = +1,542 mt; 

H = HIJ = 32,548 t; 

V = 27,48 - (5,7 + 4,8 + 4,1 + 3,4) = 9,48 t. 

Das Eigengewichtsmoment in Schnitt ,,12": 

M 012 = -(36,788 + 18,00· I,Ü55 + 2,88·1,475 + 2,38 . 0,4(5) 
= -78,124 mt 

mit X 12 =+1,99Gm und Y12=+0,35m wird: 

M Y12 = -78,124 + 143,947 - 32,548· (+ 0,35) 
- 27,48' (+ 1,(95) = -0,392 mt; 

H = HIJ = 32,548 t; 

V = 27,48 - (5,7 + 4,8 + 4,1 + 3,4 + 2,88 + 2,38) = 4,22 t. 

Das Eigengcwichtsmoment im Scheitel "C": 

M oc = -(78,124 + 23,26 ·1,095 + 2,20·1,50 +2,02 ·0,50) = -128,733 mt 

mit Xs = 0,0 mund Ys = +0,48 m wird: 

Mys = - 128,733 + 143,047 - 32,G48 (+ 0,48) 
- 27,48 . (0,0) = -0,400 mt; 

H = BIJ = 32,548 t; 

V = 27,48 - (5,7 + 4,R + 4,1 + 3,4 + 2,88 + 2,38 + 2,20 
+ 2,02) = 0,00. 

Infolgc Verkehrsbelastung. 
Als Verkehrsbelastung kommt der für Hauptbahnen geltende Bc

lastungszug mit 17 t Lokomotivachsen- und 13 t Wagenachsenlast in 
Betracht (siehe Fig. 56 b). 

Mit diesem Belastungsschema und den bereits ermittelten Einfluß
.linien in Fig. 55 a und bergeben sich nun für die in Frage stehen
den Querschnitte nachfolgende Größtwerte bei einer Belastungsbreite 
von 4,50 m. 

29* 
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Größtwert des Horizontalschubes : 
H pmax = (1,66 + 2· 1,485 + 2 '1,073) '17,0 + (0,000) . 13,0 = 115,0 t. 

Größtwerl der Vertikalkraft im Kämpfer: 

Vpmax = (1,00 + 0,98 + 0,92 + 0,815 + 0,67) '17,0 
+ (0,20 + 0,09 + 0,025) . 13,0 = 58,0 + 4,10 = 62,10. 

Der dieser Laststellung entsprechende Horizontalschub wird: 

Hp = (0,00 + 0,16 + 0,54 + 1,04 + 1,47) . 17,0 
+ (1,10 + 0,60 + 0,19) . 13,0 = 54,60 + 24,6 = 79,20 t. 

Größtwerte des Momentes im Scheitel: 

pos. Momax = (+0,700 + 2· 0,160 - 2· 0,08)' 17,0 = +14,62 mt. 

Der ungünstigsten Laststellung entspricht: 

H = (1,66 + 2· 1,485 + 2 . 1,073) . 17,0 = 115,0 t; 
VI = (+ 0,500 + 0,337 + 0,193 - 0,193 - 0,337) '17,0 = +8,5 t; 

neg.Momax = -[(0,090 + 0,100 + 0,050) . 17,0 
+ (0,090 + 0,100 + 0,050) . 13J = -7,20 mt. 

B~'I,50m 

13t 

Fig. 56 b. 

17t 

Der ungünstigsten Laststellung entspricht: 

J.OO------t-~50 
I 

H = (0,160 + 0,540 + 1,04) '17,0 + (0,160 + 0,540 + 1,04) '13,0 = 52,2 t; 

V = + (0,020 + 0,080 + 0,190) '17,0 - (0,020 + 0,080 + 0,190) . 13,0 = 
= + 1,16 t. 

Größtwerte der Momente in Schnitt ,,12": 

pos. M12max =+(0,7835+0,300+0,080+0,006+0,065)'17,0=+21,0 mt. 

Dieser Laststellung entspricht: 

H = (1,3706 + 1,630 + 0,900 + 0,410 + 0,085) . 17,0 = 76,5 t; 

Vl = [(0,7174 + 0,553) - (0,150 + 0,06 + 0,007)J . 17,0 
= + 17,70t; 

neg. M12max = -(0,218 + 0,3441 + 0,280 + 0,140 + 0,025) '17,0 
= -17,14 mt. 

Dieser Laststellung entspricht: 
H = (1,3706 + 1,630 + 0,900 + 0,410 + 0,085)' 17,0 = 76,5 t; 

Vi = (0,445 + 0,2826 + 0,150 + 0,006 + 0,007) . 17,0 = +16,05 t. 

Größtwerte der Momente in Schnitt ,,8": 
pos. Msmax = +(0,7789 + 0,265 + 0,025 + 0,120) . 17,0 = +20,20 mt. 
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Dieser Laststellung entspricht: 

H = (0,7473 + 0,300 + 0,030 + 1,243) . 17,0 = 39,3 t; 

Vl = [(0,8829 + 0,7;"')8) - (0,041 + 0,005)]·17,0 = +27,1 t; 

neg. M smax =- (0,170+0,340+0,330+0,210+0,100) ·17,0=-19,55 mt. 

Dieser Laststellung entspricht: 

H = (1,510 + 1,658 + 1,460 + 1,040 + 0,540) . 17,0 = 105,5 t; 

V2 = +(0,6j2 + 0,4!l0 + 0,323 + 0,18j + 0,08) . 17,0 = +29,0 t. 

Größtwerte der Momente in Schnitt ,,4": 

pos. M tmax = +(0,110 + 0,170 + 0,140 + O,OjO)· 17,0 + (0,3655) ·13,0 
= 8,00 + 4,73 = +12,7;') mt. 

Dieser Laststellung entspricht: 

H = (1,470 + 1,040 + 0,;')40 + 0,160) . 17,0 + (0,205) . 13,0 
= 57,27 t; 

Vl = + (0,328 + 0,185 + 0,080 + 0,020) . 17,0 + (0,9736) . 13,0 
= +23,Oj t; 

neg. M 1max =--(0,380 + 0,400 + 0,210 - 0,03 - 0,03) ·17,0 =-16,7mt. 

Dieser Laststellung entspricht: 

H = (1,610 + 1,620 + 1,320 + 0,830 + 0,360) . 17,0 = 97,6 t; 

V = + (0,950 + 0,865 + 0,735 + 0,580 + 0,410) . 17,0 = +60,2 t. 

Größtwerte dcr Momente im Kämpfer "A": 

pos. MAmax = +(0,330 + 0,8;')0 + 0,965 +0,725 +0,330) ·17,0 = 54,5mt. 

Dieser Laststellung entspricht: 

H = (1,610 + 1,620 + 1,30 + 0,820 + 0,370)·17,0 = 97,4 t; 

V = +(0,58 + 0,415 + 0,260 + 0,130 + 0,06) ·17,0 = + 24,6t; 

neg. M Amax = -(0,740 + 1,290 + 1,10 + 0,440) . 17,0 = -60,7 mt. 

Dieser Laststellung entspricht: 

H = (0,0523 + 0,360 + 0,825 + 1,313) . 17,0 = 43,4 t; 

V = +(0,9937 + 0,952 + 0,870 + 0,737 . (17,0 = +60,4 t. 

In umstehender Zusammenstellung werden die Querschnitts
kräfte für einen Gewölbestreifen von 1,00 m Breite in ihren Größt
werten ermittelt. Es sind dabei die vorher erhaltenen Werte für 
Verkehrs belastung durch die Belastungsbreite B = 4,50 m (Entfernung 
der Gleismitten !) dividiert. In Fig. 55 d unten sind die Momente infolge 
ungünstigster Gesamtbelastung aufgetragen. 
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I I ~ cr> M <0 0 Infolge Wärmeänderung: 
~ l.:o.:o~ C'1t-~C<':I 0) 

§ E .:: t: lot-" >t5' eS 0 Der Horizontalschub infolge emer 
~ E ~~ ___ :I~ _____ ~ __ M ____ ~_ 
~ :3 I 1l~ ~ ~ ~ ~ 00 Wärmeänderung von t = ±20° Cergibt 
_ '0' ,~C5 >:t:I ~ >n 0 C'I ::; sich aus der allgemein gültigen Glei-
§ "1- ::;f ;f g ;if ~ chung: 
~ ~ 
~ :s I ~ 2 ::.. ~ ~ ;;::;::: ~ H t = ± E . ß . t . l , 
.:g " ... ....< 00 >t5' C'I" ~ ~ LI 8 
'" t: I ~ ~ ~ ~ ____ ~_C'l__ ,-. wy2 + -F--
~ ~ o~ 00 00 00 00 00 ,.:... 

E § ,;~ >:t:I ~ ~:" ~ 5 Mit ß = 0,00001 undE = 2 100000 tjm2 
~ r5 i..... lfj~~~ l1"j 

.. ----- --~-~ .. - ergibt sich nun mit Hilfe des bereits auf 

'; f 1
1 U~ ! ~~ a ~ Beilage ~ l~~~~~n~t~~o~en;;r~er;e:~ 

~ ~ 11l~ -"~--g--8--~--~---;ß- Ht = + . '540,69' . . , 
§ ~ ~~ ~ ~~ t-~ ~ ~~ ~ 
);i .§ - I' ~ ~ c-:J C'I = ± 11,8 t. 

~ ~ I- .~-t ::... ~ ~ 8 ;3 ~ Die Momente, bezogen auf die Bogen-
;... d} ~Q) 1""""4"'~e:$l!"5' L""J" 

12 ~ .~l;~ achse, ergeben sich aus der allgemei-
... 0 1 A~ 00 0 00 C"l C'<":l 

~ :s 1 z~ >:t:I

1 

g~ ~~" ~ nen Gleichung: 

;a -I--'-o-c-:J-oo-oo--- M = Mo + M - H'Y - V· x, 

~ t ::..~" ~ ci- ~ ~" da Mo = 0, M = ° und V = 0, 

zu M=-Hy. I !] I:----~I ~ ~ ~; : 
H '.-_,,~~ >:t:I I >n >n >n >n ;i!; - ci C'I" c-:J" C'I" ci Für den Scheitel also: 

MMMM M 

I
1 

"0 I . § § ~ ~ ~ f" Q h't 12" ~ """ " "" eS ur uersc nl t" : 

1

1 2 § I 1l 1I ~ ~ ~ ~ I 
M tC = -[±11,8'(+0,48)]=+5,66mt; 

t ~ ---11-----------

r~ I- ~ r: ~ ~ ';i; für Querschnitt ,,8": 

1Ilt12 =-[±1l,8' (+ 0,35)] =+4,13mt; 

~ u) OOe-lOCt.l 0 

1:; g ci";<'öci >t5' Mts =-[±11,8'(-0,09)]=+1,06mt; 
o ++++ + 

für Querschnitt ,,4": 
I I

,· >nO>n 
O,.....,11";l~ 

~ I ~ ~"'~~~ 
t~1 " I I I I 
>~ I--~ ~.n 
~~ I L'") t- 0 M 

fj ~I ::~: 

I 

~C'lC\11"'""'1 
ocr>~t
~M>nO 

eSo~"eS 

I 1++ 

~ Mt4 ==-[±11,S-(-O,79)]==+9,32mt; 
M" 
~ für den Kämpfer: 

~ M tA =-[±1l,8· (-1,77)] =±20,90mt. 
o 
~ c-:J" 
~ d) Spannungsermittlung für 
+ verschiedene Querschnitte. 
<0 

o l\tlit Hilfe der im vorigen }\bschnitt er-
l...;' 

mittelten Größtwerte der Querschnitts-
kräfte berechnen sich die Spannungen 
in den verschiedenen Querschnitten 
folgendermaßen: 
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Für den Scheitelquerschnitt: 
für das pos. Größtmoment M UlllUX = + 2,841 mt = + 284100 cmkg 
ergab sich: H = 58,128 t; V = 1,89 t. 

Da nun im Scheitel der Winkel, den die Tangente an die ideelle 
Bogenachse mit der Horizontalen bildet, gleich Null ist, so ist Horizon
tal- und Vertikalkraft gleichzeitig Normal- und Querkraft im Schnitte 
senkrecht zur Bogenachse. Es ist aber: 

Ne = H = 58,126 t = 58128 kg; 
Qe = V = 1,89 t = 1890kg. 

Treten nur Druckspannungen im Querschnitte auf, so berechnen 
wir sie aus der allgemein für homogene Querschnitte geltenden 
Gleichung: 

N , M'e 
0= F :L--y;-' 

Auch im Falle ganz geringer Zugspannungen läßt sich diese Gleichung 
noch anwenden. 

Der Querschnitt 100/40, symmetrisch bewehrt, gibt: 
Pe = 40 18 = 10,18 cm2 ; 

P = b· h + 2n 'Pe = 100·40 + 2·10 '10,18 = 4203,6c1112 ; 

J =~.~+ 2n' P (~_ a)2 = 100.403 + 2 .10.10 18 .(40 - 3)= 
n 12 e 2 12 " 2 

= 592800 cm4 ; 

h 40 
e = ,- = -- = 20 cm. 

2 2 

Mit diesen Werten ergibt sich: 

o = i~~~3~~8l.,±= (+2::21*~~' 20 = 13,80 ± 9,60; 

Uo = +23,40 kgjcm2 ; Uu = +4,20 kgjcm 2 • 

Wie wir sehen, treten nur Druckspannungen auf, die innerhalb der zu
lässigen Grenzen bleiben. 

Die Zusatz spannungen infolge Wärmeänderung ergeben sich mit 
den auf vorher ermittelten Querschnittskräften wie folgt: 
Bei Erwärmung um +20 0 C: 

U = L-tJ:l:800t ,', (-56()0_0~t 20 = 2 81 :l~ 19 10' 
4203,6.l 592800 ' I , , 

° = -16 29 kgjcm2 • o , , 0u= +21,91 kg/cm2 ; 

Bei Temperaturerniedrigung um -20 0 C: 

a = i=~18~Ot + (+566000)·~.Q = -2 81 -I- 1910' 
4203,6 - 592800 ' - , , 

00 = + 16,29 kgjcm 2 ; 0u = -21,91 kgjcm2 • 
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Die Größtwerte der Spannungen infolge Eigengewichts-Verkehrs belastung 
und jeweils ungünstigsten Wärmeänderung ergeben sich sonach: 

00max = +23,40 + 16,29 = +39,69 kgJcm2 ; 

0umax = + 4,20 - 21,91 = -17,71 kgjcm2 • 

Auch diese Spannungen bleiben innerhalb der zulässigen Grenzen. 
Wollen wir die Spannung der Eisen 

in der Zugzone ermitteln, für den Fall, 
daß sie die Gesamtzugspannungen auf
nehmen, so erhalten wir nach Fig. 56 c : 

z 17,71.12,4. 100 = 1l000kg; 
2 

und für Fe = 4018 = 10,18 cm2 die 
Eisenzugspannung : 

"u",,,;-"7,7f"g/cm1 

11 000 2 
Fig.560. Spannungsverteilung 0ez = -0 8 = 1080 kgjcm . 

im Scheitelquerschnitt. 1 ,1 

Es bleiben also die Einspannungen in zulässigen Grenzen. 
Die Schubspannung berechnet sich für Q = 1890 kg zu: 

Q' S~ 
T = -b. J n ; 

S~ = [100, 2~2 + 10 ·10,18' (20 - 3)] = 21730cm 2 ; 

1890 . 21730 Q 

T = 100.592800 = 0,694 kgJcm". 

Für das negative Größtmoment 
M emax = -2,009 mt = -200900 cmkg; 

wobei 
Ne = H = 44148kg und Qe = V = 258kg 

wird, bleiben die Spannungen, wie leicht ersichtlich, hinter dcn oben 
ermittelten zurück, da die Querschnittskräfte alle kleiner sind. 

Für den Kämpferquerschnitt ergeben sich für das negative 
Größtmoment MAmax = -20,516 mt = -2051600 cmkg: 

HA = 42198 kg; VA = 40900 kg. 
Die Normal- und Querkraft für den Schnitt senkrecht zur Bogenachse 
berechnet sich aus den Werten H und V, wie Fig. 56d zeigt, folgender
maßen: 

Rz = YH2 + V2 = -y42198 2 + 40900 2 = 58770kg; 
V 40900 

tg IX r = H = 42198 = 0,971; 

5,70 . 
tglXn = ~ = 0,751 (aus Flg.56a entnommen). 

7,59 
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Daraus: 

n , cX _ cX = 7 ° 15 6'· cX = 36 ° 54 4' } 
cXr-440 10,0' n r , , 

cos(cXn - .xr ) = 0,99198; 

sin(cXn - iX,) = 0,12637; 

und damit ergibt sich 

NA =RA cos(cXn-cXr ) ='58770· 0,99198=58300kg; 

Q", = RAsin(cXn - cXr)= 58770·0,12637= 7500kg. 

Der Querschnitt 100/66, symmetrisch be
wehrt, mit: 

Fe = 20018 = 50,9 cm2 ; 

F = 100· 66 + 2·10· 50,9 = 7618 cm2; Fig.56d. 

100 . 663 ('66)2 
J" = - -12- + 2·10· 50,9 -2- - 3 = 3316000 cm4 ; 

66 
e = - =33cm, 

2 
Mit diesen Werten ergibt sich: 

= (+ .~~~~ (- 2051600)' 33 = 765 - 20 40. ° 7618 + 3316000 ' + , , 
00 = -12,75 kg/cm2; 0u = +28,05 kg/cm2. 

457 

Die Zusatzspannungen infolge Wärmeänderung berechnen sich mit 
den vorher ermittelten Querschnittskräften zu: 

Nt = H t ' COScXn = ±1l,8' 0,800 = ±9,44 t = ±9440 kg; 

° = (± 9440)+_(* 2090 000) . 33 = (+ 1 24) -t- (+ 20 80). 
7618 _. 3316000-' - - , 

Bei Erwärmung: 
0 0 = +22,04 kg/cm2 ; 

Bei Erkaltung: 
00 = -22,04 kg/cm2; 

0u = -19,56 kg/cm2. 

(Ju = +19,56 kg/cm 2 • 

Die Größtwerte der Spannungen infolge Eigengewichts-Verkehrs
belastung und jeweils ungünstigster Wärmeänderung ergeben sich dann: 

00max = -12,75 - 22,04 = -34,79 kg/cm2 

0umax = +28,05 + 19,56 = +47,61 kg/cm2 

Berechnen wir nach Fig.56e die gesamte Zugkraft des gezogenen 
Querschnittsteiles : 

Z = 34,79~_27,9 .100 = 48500kg, 
2 
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so erhalten wir bei einer Eiseneinlage von 20018 = 50,9 cm 2 eine 
Eisenzugspannung 

48500 • 
0ez = -- = 954 kg/cm". 

50,9 
Die Schubspannung ergibt sich mit Q = 7500 kg: 

.--t!lom"rJll,7!lIrt7/cmL,., Q • S~ 
r ... '07' I i=--' 
1 (-f2,75'< v"""A~-" b • J n ' 

- i [ 332 ] ~ ~ S~= 10°'-2+10'50,9:(33-3) =69700cm2 ; 

I'"~ - 7500· 69700 __ 2 

_ 'TA -100.3316000 - 1,58 kg/cm . 
~ 
;;;, Querschnitt ,,8": 
\eS 

j 
Für das positive Größtmoment 

Mmax = +6,042mt= +604200cmkg 

ergibt sich nach der Zusammen
stellung H = 41,328 t; 

Fig. 56 e. 6;: (+28,05/rg/cmZ) : 

kC---15"max~+1I7,6fkglcmZ- V = 15,51 t. 

Es berechnen sich die Normal- und Querkraft aus den Werten für 
H und V entsprechend: 

R s = -y41-,3-28-2-+-1-5,-51-2 = 44,1 t = 44100 kg; 

t _ ~ _ 15,51 _ . 
gcxr - H - 41328 - 0,376, , 

1,15 . 
tgcxn = 3,95 = 0,292 (aus Flg. 56a entnommen). 

Daraus: 
CX =16 0 15'} 
cx:=20 0 37' cxr -cxn =4°22'; 

eos (cx r - cxn ) = 0,997; 
sin (cxr - cxn ) = 0,076. 

Demnach ergibt sich: 
N s = 44100· 0,997 = 44000 kg; 
Qs = 44100· 0,076 = 3350kg. 

Der Querschnitt 100/49, symmetrisch bewehrt, mit: 

F. =F; = 4018 = 1O,18cm2 ; 

F = 100·49 + 2·10 '10,18 = 5104 cm2 ; 

100· 493 (49 )2 J = -------- + 2·10·10 18· --- - 3 = 980000 + 122250 
n 12 ' 2 

= 1102250 cm4• 
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Die Spannungen sind: 

° = 44000 -+- (+ 6~~~~0) . 24,5 = 864 _I 1340. 
5104 -- 1102250 +,.I:" 

00 = + 22,04 kgjcm 2 ; 

0u = -4,76 kgjcm 2 • 

Die infolge Wärmeänderung auftretenden Zusatz beanspruchungen er
geben sich aus: 

zu: 

Nt = H t . COSiXn = ± 1l,80 . 0,960 = ± 1l,30 t, 

Mt = +1,06 mt 

Bei Erwärmung: 

00 = +4,57 kgjcm2 ; 

Bei Erkaltung: 

0u = +0,15 kgjcm 2 • 

00 = -4,57 kgjcm2 ; 0u = -0,15 kgjcm 2• 

Größtwert der Spannungen bei ungünstigster Gesamtbelastung : 

Größte Druckbeanspruchung : 

00max = +24,65 kgjcm 2 ; 

0u = -3,79 kgjcm 2. 

Größte Zugbeanspruchung: 

°0 = +17,47 kgjcm2 ; 

0umax = -4,91 kg/cm2• 

Gesamte Zugkraft: 

z = 4,91· 10,80 .100 = 2650 kg; 
2 

mit Fe = 40 18 = 10,18 cm 2 ergibt: 

2650 2 
Oe. =i6Ts- = 260 kgjcm . , 

Querschnitt ,,12": 

Für das pos. Größtmoment 

Mmax = +4,278 mt = +427800 cmkg 

ist: H = 49,548 t; V = 8,20 t· 
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und daraus 
R12 = y'49,542 + 8,20 2 = 50,2 t = 50200 kg; 

V 8,20 
tg a r = H = 49,548 = 0,165; 

0,34 d Z' h tg iXn = -99 = 0,1705 (aus er elO nung!); 
I, 5 

a r =9 0 30'} _ -0010" an a r - , 

an = 9 0 40' 

COS(iXn - a r ) = 1,000; 

sin(iXn - ar) = 0,00291; 

N 12 = 50200 '1,00000 = 50200 kg; 

Q12 = 50200 . 0,00291 = 146 kg. 

Der Querschnitt 100/44, symmetrisch bewehrt: 

Fe = F~ = 40 18 = 10,18 cm 2 ; 

F = 100·44 + 2·10· 10,18 = 4604 cm2 ; 

100· 443 (44 )2 J = +2·10·1018· --3 = 783000cm4 . 
n 12 ' 2 ' 

= (+ 50200) + (+ 427800) . 22 = 109+ ( 12 0)' 
o 4604 - 783 500 +, - + , , 

00 = +22,9 kg/cm2 ; 0" = -1,1 kgjcm 2 • 

Wärmespannungen. 

Mt = + 4,13 mt; Nt = ±1l,80' 0,9858 = ± 11,62 t; 

(± II 620) , rt 413000)' 22 . _ 
o = 4604 :!: 783500 = (± 2,53) ± (+ 11,6) . 

Bei Erwärmung: 

00 = -9,07 kg/cm2 ; 

Bei Erkaltung: 

00 = +9,07 kgjcm2 ; 

0" = +14,13 kgjcm2• 

0" = -14,13 kgjcm2. 

Die Größtwerte der Spannungen bei ungünstigster Belastung ergeben 
sich nun zu: 

00max = +22,9 + 9,07 = +31,97 kgjcm2 ; 

0umax = -1,1 + (--14,13) = -15,23kgjcm2• 

Die gesamte Zugkraft: 

Z =.= 15,232' 14,2 . 100 = 10800 kg; 
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mit Fe = 4018 = 10,18 cm2 wird: 

Querschnitt 4"· " . 

10 800 0 

°ez = -0- = 1060 kg!cm". 
1 ,18 

Für das neg. Größtmoment M lIlax = -3,644 mt wird: 

H I = 34,24 t; V = 30,36 t; 

und daraus ergibt sich: 

R = 1/54242 + 3Ö~ 362 = 62 2 t· ·1 , , " 

V 30,36 _ 
tg IX r = 1i = 54~24 = 0,;>60; IX r = 29° 20' 

250 
tg IX n = -_ -' - = 0,430; 

~),815 

COS (IX r - IXn ) = 0,9945; 

sin (IX, - IX n ) = 0,1045; 

Ni = 62,20 . 0,9943 = 61,9 t; 

Ql = 62,20·0,1045 = 6,5 t. 

Querschnitt 100/58, symmetrisch bewehrt: 

Fe = F~ = 12018 = 30,54 cm 2; 

IXn = 23° 20' 

F = 100·58 + 2 ·10 . 30,54 = 6411 cm2 ; 

100 . 583 (58 )2 J = + 2 . 10 . 30 54 -~- - 3 = 2042000 cm4 . 
n 12 ' 2 ' 

_ 61 900 (=3644001~9 _ _ 5 8). 
0- 6411 ± 2042000 -+9,65±( ,1, 

00 = -4,47 kg!cm 2 ; Ou = +14,83 kg!cm2 • 

vVärmespannungen: 

Nt = =t 11,80·0,918 = ± 10,8 t; Mt = ± 9,32 mt; 

° = U::~800) -+- (::+:: 932 0Cl9) .~~ = -+- 1 69 + (+ 13 23). 
64 II -- 2042000 --, -- ... , 

Bei Erwärmung: 

00 = + 14,92 kg!cm 2 ; 

Bei Erkaltung: 

00 = -14,92kg!cm2 ; 

Größtwerte der Spannungen: 

(Ju = -11,54 kg!cm2 • 

Ou = +11,54 kgJcm2 • 

00max = -4,47 + (- 14,92) = -19,39 kgJcm 2 ; 

(Jumax = +14,83 + 1l,54 = +26,37 kgJcm2 • 

461 
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Die gesamte Zugkraft ergibt sich zu 

Z = 19,39· 24,3 . 100 = 23600 kg; 
2 

mit Fe = 12 0 18 = 30,54 cm2 wird: 
_ 23600 _ 2 

(Je. - 30,54 - 775 kgjcm . 

Es mägen für den Querschnitt im Scheitel und Kämpfer in folgen
dem noch die Spannungen ermittelt werden unter der Voraussetzung 
vollkommen gerissener Zugzone. 

Mit Hilfe der bereits angewendeten Bemessungstafeln von Mörsch 
erhält man: 

Für den Scheitelquerschnitt : 
b = 100 cm; 
h = 40 cm; 

Fe = F~ = 4018 = 10,18 cm2 ; 

Mmax = +2,841 + 5,66 = +8,501 mt ) unter Berücksichtigung 
N = +58128 + (-11 80) = +46328 einer Wärmeabnahme von 
.' , , _20 0 C. 

Es wIrd nun: 
Fe 10,18 

b. h 100 . 40 = 0,255 v. H.; 

M 850100 
N· h = 46328.40 = 0,46; 

damit erhalten wir aus der Bemessungstafel für symmetrische Bewehrung : 
x = 0,48 . h = 0,48 0 40 = 19,2 cm, 

und daraus: 
N 

(Jbd=-h2X +nFe(2-~) 
= 52,7 kgjcm2 ; 

46328 

100 019,2 + 100 1018. (2 _ 40 ) 
2 ' 19,2 

0,92 h - x 0,92 0 40 -19,2 
(Je = n (Jbd 0 = 10 0 52 7 --_ .. _-- = 484 kgjcm 2 • 

X ' 19,2 ' 
Für den Kämpferquerschnitt : 
b = 100 cm; 
h = 66 cm; 

Fe = F~ = 200 18 = 50,9 cm2 ; 

M max = (-20,516) + (-20,90) = -41,416 mt } 
N = (+58,30) + (-11,80) = +46,50 t 

M. 4141600 
N.h =46500 066 = 1,3,5; 

Fe 50,9 
b 0 h - 100 0 66 = O,77v.H. 

bei Wärmeabnahme 
um -20 0 C.; 
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Mit diesen Werten erhalten wir für symmetrische Bewehrung: 

x = 0,39 h = 0,39 . 66 = 25,7 cm; 
und damit 

_ 46500 _ 2 

°b,l - 100 . 25 7 (66) - 46,5 kg/cm 
2 ' + 10 . 50,9 2 - 25,7 

° = 10 . 46 5. 0,92' 66 - 25,7 = 634 kg/cm2 
e , 25,7 . 

Wir sehen also, daß auch unter dieser Annahme die Spannungen 
in den zulässigen Grenzen bleiben. Da der Spannungsberechnung die 
Annahme einer Wärmeänderung von ± 20 0 C zugrunde gelegt wurde, 
was für ein Gewölbe mit Überschüttung wohl den ungünstigsten Be
lastungsfall darstellt, so erübrigt sich eine besondere Berechnung der 
Schwind spannungen, die einer Wärmeabnahme entsprechen. Die aus 
der Berechnung ersichtlichen Eiseneinlagen und die Verteilung der 
Stöße und die vorgesehenen Bügel sind mit allen Einzelheiten in 
Fig. 56 f dargestellt. 

e) Statische Untersuchung der Widerlager. 
Die vom Gewölbe auf das Widerlager übertragenen Resultierenden 

des Kämpferquerschnittes ergeben sich für die ungünstigsten Belastungs
annahmen wie folgt: 

Für das größte positive Moment (bei Berücksichtigung einer 
Wärmeerhöhung von +20 0 Cl. 

pos. M max = (+5,084) + (+20,90) = 25,984 mt. 

Die entsprechenden Werte für die Horizontal- und Vertikalkraft 
entnehmen wir S. 454: 

H = (+54,178) +. (+11,80) = +65,978t; 

V = (+32,95) + (0,00) = +32,95 t; 

R I = y'65,978 2 + 32,952 = 73,7 t; 

t IX - X _ 32,9~ _ . 
g ,I - H - 65,978 - 0,500, 

r " (IXn _ IX,) = 10° 20,5'; 
IX = 26 0 33 9' } 

IXn = 36 0 54,4 

COS (IXn - IX,) = 0,984; 

und demnach: 
NI = 73,7' 0,984 = 72,6 t; 

M 25,984 
e1 = N=~ =0,358m=35,8cm. 
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Das größte neg. Moment (bei Berücksichtigung einer Wärmeab
nahme von - 20°) ist: 

neg. M max (- 20,516) + (- 20,90) = -41,416 mt. 

Die entsprechenden ·Werte für H und V sind: 

H = (+ 42,198) + (- 11,80) = +30,398 t; 

V = (+- 40,HO) + (0,00) = +40,90 t; 

R Il = )/30,398 2 + 40,HO~ = 50,9 t; 

V 40,90 ~ 
tg !XrlI =Ii = 30,398 = 1,34;); 

(XI' = ;)3 0 42,8' } 
(!XI' -- !X/l) = 16° 48,4'; 

(Xn = 36° 54,4' 

CGs(Xr - (Xn) = 0,957; 

NIl = 50,90 . 0,957 = 48,7 t; 

111 41,416 ~ ~ 
ez = NI~ = -48,7- = 0,8;:, m = 80,0 cm. 

In Fig. 56g ist mit Hilfe der oben ermittelten Werte für die Resul
tierenden und die Xormalkräfte am Kämpfer die graphische Unter
suchung des vYiderlagers durchgeführt. Die hierzu notwendigcn Eigen
gewichte der Widerlagerlamellen mit der jeweiligen Aufschüttung er
geben sich mit gb = 2,2 tjm3 und ga = 2,0 tjm3 wie folgt: 

GIX = 3,5;) . 1,0' 2,2 + 2,56' 2,0 = 12,92 t; 

Gx = 3,06' ],0' 2,2 + 3,26' 2,0 = 13,26 t; 

GX1 = 2,70 . 1,0' 2,2 + 3,78' 2,0 = 13,51 t; 

GXIl = 1,75 . 1,0 . 2,2 + 4,59 . 2,0 = 13,02 t; 

GXIIl = 0,8' 0,8 . 2,2 + 5,4' 0,8 . 2,0 = 10,05 t; 

2G = 62,77 t. 

Die Bodenpressungcn berechnen sich aus elen Kräften normal zur 
Auflagerfläche des Widerlagers und dcn aus der Zeichnung zu ent
nehmenden Werten für die Exzentrizität dieser Kräfte nach der Formel: 

N ( (JjO= - 1 
,~ a' b 

für Fall 1 : 

N~=106,Ot; a1 =3'70=21Ocm; el=~al=35crn; 

oyr = 2.16_~0~_ (1 + ~.}~) { o~ = 5,55' (1 + 1) = +11,10 kgj.cm 2 ; 

100·210 -- 210 01 = 5,55 (1 - 1) = i~O,OO kgjcm2 ; 

Pro b R t, Vorlesuugen über Eisenbeton. II. 30 
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für Fall 2: 
N'u = 107,2 t; a2 = 475 cm; e~ = 29 cm; 

r.l _ 107200 ( 6· 29) . 
°II-100'475 l± 475 =2,26(1±0,366); 

o'ir = 3,10 kgjcm2 ; 

oh = 1,43 kgjcm2 • 

1<-------------15,OOm 

Fig.56 g. 

Zusammenfassung. 

Bei dieser Aufgabe handelt es sich darum, die Gleisanlage in der 
Nähe eines Bahnhofes zu unterführen. Da die Gleisachsen nicht fest
liegen, Kreuzungen und Weichen über das Bauwerk zu liegen kommen 
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und erforderlichenfalls eine Verlegung der Gleise möglich sein muß, 
so wird am vorteilhaftesten eine Konstruktion gewählt, die auf die ganze 
Breite von rund 24,40 m in gleicher Weise ausgebildet ist. Die guten 
Untergrundverhältnisse ließen deshalb die Ausbildung des Bauwerkes 
als eingespanntes Eisenbetongewölbe als das geeignetste und wirt
schaftlichste erscheinen. 

Die lichte Weite sowie die Pfeilhöhe der inneren Leibung sind durch 
Verhältnisse des Verkehrs gegeben, ebenso die Überschüttungshöhe 
des Gewölbes im Scheitel. Zur erfjtmaligen Bestimmung der Scheitel
stärke des Gewölbes mögen die Formeln von To I k mit t (Leitfaden für 
das Entwerfen und die Berechnung gewölbter Brücken verwendet 
werden. 

\Vir erhalten mit den dort angeführten Formeln, bezogen auf das 
Raumgewicht des Eisenbetons, g = 2,4tjcbm, nachfolgende Ergebnisse. 

Für eine Überschüttungshöhe von 0,50 m im Scheitel bei einem 
Raumgewicht des Schüttmaterials von 2.0 tjcbm wird: 

n = 0 ')0, ~~ = 0416 m' ,. 2,4 ' , 

für den Lastenzug nach der Eisenbahn-Bau- und Betriebsordnung 
(1. Mai 1905) bei einer Belastungslänge von 15 m nach der im Taschen
buch für Bauingenieure, 3. Aufl., S. 1891, enthaltenen Tabelle durch 
lineares Zwischenschalten : P = 8,73 tjm Gleis, oder, bei 4,5 m 
kleinster Entfernung der Gleismitten : 

8,73 k b' d P = -4 - = 1,94 tjm Brüc en reIte, 0 er, 
,;) 

im Raumgewichte des Eisenbetons ausgedrückt: 
1,94 

P = -24 = 0,81 m 

Für eine zulässige Beanspruchung des Materials von: 
400 

abd = 40 kgjcm2 = 400tjm2 = - = 166,5 tjm3 , 
2,4 

und daraus 

gewählt: 
ao = 100 tjm3 ; 

bei einer Lichtweite 1 = 15,0 m und einer Pfeilhöhe der inneren Leibung 
f = 2,05 m: 

l2 ( p f ) 15,02 ( 0,81 2,05 ) 015- n+--+-- 015-- 0416+--+---
c = _' __ ( 2 10 =' 2,05' 2 __ ~ ___ = 0 203 m. 

l2 . 1502 ' 
ao - 0,15 -f 100 - 0,15' -'-

2,05 

30* 
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Diese Formel gilt für eine gleichmäßige Belastung des ganzen Gewölbes 
mit Eigengewicht und halber Verkehrslast (g + {p). 

Unter der Voraussetzung nur einseitiger Vollbelastung ergibt sich: 

C~-(-;-+ ~ +~o)+ V(; +-~-+ 10Y+O,4p·t 
> _ (0,416 O,SI + ~,05) ·V(0,41-6---cO-,S-I--c-;-:-0--'-5)-:-2-0- 4-. -0-S-I-.-2~05 
-- 2 + 4 20 + 2 + 4 + 20 +, , , 

= 0,45 cm. 

Zur Nachprüfung möge noch die Scheitelstärke mit Hilfe der Glei
chung: 

ermittelt werden. Darin ist die Bogenkraft H bestimmt durch den 
Ausdruck: 

Z2 f(zo 1 S.C.Zo) -I .. /(Zo 1 S.C.Zo)2 32·c·zol 
H = 16 t 7 + 8 + -zY:- + /1 + -8 + -Z-2 - + -Z2-1' 

wobei 
p 

Zo = C + n + 2 = 0,45 + 0,416 + 0,405 = 1,271 m; 

H = ~02 1(1,271 ~ ~0,45 . 1,27~) 
16 t 2,05 + S + 15,02 

+ 1 /(~271 + ~ +!Jl~5. 1,27~)2 + ~_2 ·0,45 .1,2711J = 27,1 m3; 
V 2,05 S 15,02 15,02 

C = 2 ° 06. 0,81 . 15,02 = 0404 m 
- , 27,1 ' . 

Wir sehen, daß dieser Wert nicht zu stark von dem obenberechneten 
abweicht, weshalb letzterer ein brauchbares Ergebnis darstellt. 

Die mit Hilfe der T 0 1 k mit t schen Formeln errechnete Scheitel
stärke gilt aber nur für ein reines Stampfbetongewölbe. 

Kommt ein Eisenbetongewölbe zur Ausführung, so kann das oben 
berechnete Maß etwas verkleinert werden. Auf diese Weise kommen 
wir auf das der Ausführung zugrunde gelegte Maß von C = 0,40 m Stärke 
im Scheitel. Mittels der so gefundenen Scheitelstärke zeichnen wir nun 
ein nach den Kämpfern zu breiter werdendes Gewölbe auf und führen 
damit die erste Untersuchung durch. Durch mehrmaliges Probieren und 
Berechnen der jeweils auftretenden Spannungen in charakteristischen 
Querschnitten erhalten wir dann die zur Ausführung gewählten 
Abmessungen. 
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Der Kämpferquerschnitt wurde stärker gewählt als dies bei einem 
Betongewölbe der Fall zu sein pflegt, bei welchem die Querschnitte vom 
Scheitel nach dem Kämpfer hin gleichmäßig zunehmen nach dem Gesetz 

c 
d = --, wenn rp den Winkel des Krümmungshalbmessers gegen die 

cos rp 
Lotrechte bezeichnet. Dies geschah, um die Querschnitte gegen den 
Scheitel zu entlasten, was durch entsprechende Querschnittsausbildung 
gegen den Kämpfer zu erreicht wird. 

Angaben über einige bemerkenswerte Bogenbrücken. 

Straßenbrücken. 
1. Fairmontbrücke über den Monongahela in Fairmont W. Va. 

(Nordamerika) . 
Baujahr: 1919-1921. 
Spannweite (im Lichten): 76,2 m. 
Pfeilhöhe (im Lichten): 15,85 m. 

Pfeilverhältnis : L = ~~,8')5 = _ 1 _ . 
l 76,~ 4,8 

Lagerung: eingespannt. 
Bauart: 2 Eisenbetongewölbe (2 Bogenrippen von je 4,27 m Breite). 
Ausführung: John F. Casey & Co., PiUsburg. 
Quelle: Eng. News. Record, Nr. 12, 22.9.21. 
Nutzbare Brückenbreite: 16,46 m (12,20 + 2·2,13). 
Bogenstärken: Scheitel = 1,52 m; Kämpfer = 2,70 m. 
Querschnitte in cm2 für 1 m Brückenbreite : Scheitel: 7880 cm2, 

Kämpfer: 14000 cm2 • 

Belastungsannahmen für die Bogen: 
730 kgjm2 für Fahrbahn, 490 kgjm2 für Fußwege. 

Für die Fahrbahnplatte : 
unter dm Gleisen: 50 t Wagen + 25% Stoßzuschlag, 

sonst: 22 t Wagen + 25% Stoßzuschlag. 
Größte errechnete Beanspruchung: 

in Bogen: a bd = 53 kgjqcm, 
in der Fahrbahn: abd = 45 kgjqcm, 

(Je = 1125 kgjqcm. 
Bogenbewehrung: durchgehend in jeder Rippe oben und unten je 

21032mm. 
Bewehrungsgehalt: 

im Scheitel: 

im Kämpfer: 

42 . 8,04 . 100 
--- ------ = 0 52 v H. 

152·427 ' 
42·8,04 . 100 
------- = 0,29 = 0,3 vH. 

270·427 
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2. Gm ünderto bel- Brücke bei Teufen, Appenzell (Schweiz). 
Baujahr: 1908. 
Spannweite (im Lichten): 79,0 m. 
Pfeilhöhe (im Lichten): 26,50. 

Pfeilverhältnis : f = 3 ~2 . , 
Lagerung: eingespannt. 
Bauart: Eisenbetongewölbe. Beton: 300 kg Zement, 420 1 Sand, 

840 1 Kies (1: 2: 4). 
Druckfestigkeit der Würfel: 305 kgjqcm nach 4 Wochen, 

395 kgjqcm nach 3 Monaten. 
Ausführung: Frotte, Westermann & Co. 
Quelle: Schweizer Bauzeitung 1903. 
Nutzbare Brückenbreite: 6,90 m. 
Bogenstärken: Scheitel = 1,20 m; Kämpfer = 2,13 m. 
Querschnitte in cm2 für 1 m Brückenbreite : Scheitel: 12000 cm2, 

Kämpfer: 21300 cm2. 

Belastungsannahmen für die Bogen: 
für Fahrbahn: 20 t Dampfwalze mit 
für Fußwege: 450 kgjm2 Menschengedränge unter Berücksich

sichtigung von ± 20° C gegenüber die Herstellungstem
peratur. 

Größte Beanspruchung: im Scheitel 0bd = 31,3 kgjcm2, 

im Kämpfer 0bd = 29,7 kgjcm2 , 

Bodenpressung: 6,5 kgjqcm. 
Bogenbewehrung: im Scheitel 10 028 mm oben, 

18028 mm unten, 
im Bogenviertel 14028 mm oben und unten, 

im Kämpfer 18028 mm oben, 
10 0 28 mm unten, 

Bewehrungsgehalt: im Scheitel 0,22 vH., im Kämpfer O,ll vH. 

3. Isarbrücke bei Grünwald (Bayern}. 
Baujahr: 1904. 
Spannweite: 70,0 m. 
Pfeilhöhe: 12,8 m. 

Pfeil verhältnis : lZ = ~. 
5,5 

Lagerung: 3 Gelenkbogen. 
Bauart: Eisenbetongewölbe. 
Ausführung: Wayss & Freytag, Heilmann & Littmann. 
Quelle: Handbuch für Eisenbeton. 
Nutzbare Brückenbreite: 8,00 m. 
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Bogenstärken: Scheitel = 0,80 m; Kämpfer = 0,96 m. 
Querschnitte in cm2 für 1 m Brückenbreite: Scheitel = 8000 cm2 , 

Kämpfer = 9600 cm2 • 

Bogenberechnung: 0,11 vH. 
Größte Beanspruchung: 0bd = 36 kgjcm2• 

4. Brücke über die Aare Olten-Trimbach (Schweiz). 
Baujahr: 1912. 
Spannweite (im Lichten): = 82,0 m. 
Pfeilhöhe (im Lichten): = 9,27 m. 

Pfeilverhältnis: L = _1_ 
l 8,85' 

Lagerung: Dreigelenkbogen. 
Bauart: Eisenbetongewölbe. 
Ausführung: E. Frotte & Co., Zürich. 
Quelle: Handbuch für Eisenbetonbau. 
Nutzbare Brückenbreite : 8,00 m. 
Bogenstärke : Scheitel = 1,20 m; Kämpfer = 1,30 m. 
Bogenbewehrung: 0,2% vH. 
Größte Beanspruchung: O'J,z = 47,9 kgjcm2• 

5. Brücke über die Aare in Aarburg (Schweiz). 
Baujahr: 1912. 
Spannweite (im Lichten): 67,83 m. 
Pfeilhöhe (im Lichten): 6,95 m. 

Pfeilverhältnis : L = _1_ . 
l 9,76 

Lagerung: eingespannt. 
Bauart: Eisenhetongewölbe (Beton: 350 kg Portlandzement auf 

1 m3 (1:4) für den Bogen, 1:7,8 für die Widerlager. 
Ausführung: Maillart & Co., Zürich. 
Quelle: Schweizer Bauzeitung 1913, Bd. LXII, S. 45. 
Nutzbare Brückenhreite: 5,00 m. 
Bogenstärken: Scheitel = 0,80 m; Kämpfer = 1,00 m. 
Querschnitte in cm2 für 1 m Brückenbreite : Scheitel = 7700 cm 2 , 

Kämpfer = 9600 cm2• 

Bogenbewehrung im Scheitel: 0,90 vH. 
Zulässige Beanspruchung: 0bd = 70 kgjcm2 bei Einfluß der Belastung, 

der Wärmeänderung und der Schwindspannungen. Die Eiseneinlagen 
werden für diesen Belastungsfall bis zur Streckgrenze beansprucht. 
Belastungsprobe mit einer 16 t-Walze ausgeführt. 

6. Brücke der Wiedergeburt über den Tiber in Rom. 
Baujahr: 1911. 
Spannweite (im Lichten): = 100 m. 
Pfeilhöhe (im Lichten): = 10,0 w. 
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Pf 'l h l' t 10,0 1 
61 ver ä tms: T = 100- = 10 . 

Lagerung: eingespannt. 
Bauart: Eisenbetongewölbe. 
Ausführung: Soc. Porcheddu, A.·G., Turin. 
Quelle: Arm. Beton 1912. 

Eisenbahnbrücken. 

Zwei Eisenbetonbrücken der Lokalbahn Fogaras.Kronstadt. 
Baujahr: 1909. 
Spannweite: 60,00 m, bzw. 36,00 m. 
Pfeilhöhe : 21,40 m, bzw. 17,00 m. 
Lager~ng: eingespannt. 
Bauart: Bogenrippen mit Fahrbahn oben auf Jochen. 

1,35 m " 1,00 im Scheitel, 
Breite der Bogenrippen: 3,20 m " 1,90 am Wiederlager, 
Höhe der Bogenrippen: 0,60 m " 0,50. 

Horizontale Entfernung der Joche: 5,00 m " 3,60. 
Belastung: Eisenbahnzug mit 2 Lokomotiven von je 4· 12 t Achslast, 

Güterwagen von je 2·12 t Achslast. 
Temperaturschwankung: ± 25° C. 
Größte Beanspruchungen: 0bd = 50 kgjqcm; Oe = 1200 kgjqcm. 
Entwurf: Dr. Zielinsky. 
Quelle: Schweizerische Bauzeitung, Bd. 53, Jahrg. 1909. 
Talbrücke bei Langwies in der Bahn Chur-Arosa von 100 m 

Spannweite. Nähere Angaben sind in der in jeder Hinsicht wertvollen 
Veröffentlichung von Dr. Schürch im Armierten Beton 1915-1916 
und einem Sonderdruck im Verlag Springer enthalten. 

IV. Querschnittsbemessung bei Eisenbahnbrücken. 
Bei Eisenbahnbrücken kann die statische Berechnung nach den 

bisher besprochenen Gesichtspunkten erfolgen, mit Ausnahme der in 
den Beton. und Eisenquerschnitten auftretenden Spannungen. In 
erster Linie wird der Nachweis der im Beton auftretenden Zug
spann ungen notwendig, die einen bestimmten Wert nicht über
schreiten dürfen. Man hat bisher allgemein den Wert von 0bz 

= 24 kg(cm 2 als zulässig angenommen. Dieser in der Berechnung als 
zulässig angenommenen Spannung - die wirklich auftretenden sind 
weit geringer - entspricht eine etwa P/2fache Sicherheit gegen 
das A1I!treten von Zug I' iss e n. 
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Ferner werden die zulässigen D I' u c k spannungen im Be ton und 
Zug spannungen im Eisen ermäßigt auf (Jbd = 30 - 35 kg/cm2 bzw. 
(Je = 750 kgjem2 • 

Es ist ohne weiteres klar, daß unter diesen Annahmen unwirt
schaftliche Konstruktionen entstehen müssen, und dies ist auch der 
Grund dafür, daß bisher verhältnismäßig wenige Eisenbetonbrücken 
im Eisenbahnbau ausgeführt werden. 

Wir wollen an den zwei folgenden einfachen Beispielen zeigen, wie 
unter den vorstehenden Voraussetzungen die Querschnitte bemessen 
werden und lassen S> SS Schienenl.lnrerkanle 
es bis zu einer 
weiteren Klärung 
offen, ob nicht in 
Zukunft eine Er
höhung der zuläs
sigen Beanspru
chungen möglich 
sein wird. 

1. Balkenbrücke, durchlaufend 
über drei Öffnungen. 

2,0 

Fig.~57 a. Längenschnitt. 

Da es sich im vorliegenden 
Falle um die Überführung einer 
zweigleisigen Hauptbahn über 
eine 20 m breite Straße bei ver
hältnismäßig geringer Konstruk
tionshöhe handelt, so wurde ein 
über drei Öffnungen durchlaufen
der Träger gewählt. Die Träger
entfernung beträgt 0,875 m, unter 
denGleisenO,75m. (SieheFig.57a 
und b). 

Fig. 57 b. Querschnitt. 

1 25 I 

M~ 
!-~ <- ->. 

--1'18 I I 

Fig. 57 c. 

Bei einer Höhe des Schotter bettes von 50 cm und einer geschätzten 
Plattenstärke von 20 cm ergibt sich unter der Annahme, daß in der 
Querrichtung, unter der Schwelle, je 30 cm zu beiden Seiten der 
Schiene als beständig unterkrampt angesehen werden können, bei einer 
Druckverteilung unter 45 0 ein Belastungsstreifen von 113 em in der 
Längen- und von 148 cm in der Breitenrichtung der Brücke (s. Fig. 57 c). 

Der Bemessung der Fahrbahnplatte legen wir den ungünstige
ren Fall zugrunde, daß die Einzellast von 10 t sich nur auf 75 cm (Träger
entfernung) in der Querrichtung und 80 cm (mittlerer Abstand der Quer
schwellen) in der Längsrichtung verteilt. 
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Wählen wir ein Moment in der Feldmitte: MI = ~~2 
und über der Stütze M 2 = - [9~' 
so erhalten wir infolge ständiger Last: 

Gewicht der Bettung 0,50·2,0· 1,0 = 1,00 tJm2 

Eigengewicht der Platte 0,20 . 2,4 . 1,0 = 0,48 " 
g = 1,48tJm2 ; 

, gl2 1,48'0,752 
das :B eid moment: gMI = 12 = 12 = +0,0694 mt; 

gl2 1 48 . ° 75 2 

das Stützenmoment: 2M p = -9 = ' 9' = - 0,0925mt. 

Infolge der Ver kehrslast : p = 10,~ T = 16,7 tJm2 
0,80' ,;) 

. pl2 16,7' 0,75 2 
wIrd das Feld moment· M = -~ = ------= + ° 7812 mt· 

• p 1 12 12 ' , 

, .. pl2 16,7' 0,75 2 

dasStutzenmoment: 2M p= - 9- = --9-- = -1,0417 mt. 

Infolge ungünstigster Gesamtbelastung wird: 
das Feldmoment : 

MI = 0,0694 + 0,7812 = +0,8506 mt; 
das St ü t ze n moment: 

M 2 = (-0,0925) + (-1,0417) =-1,1342mt. 
Um einen Anhalt für die erste Wahl der statisch wirksamen Höhe 

des Querschnittes zu bekommen, ermitteln wir mit Hilfe der unter der 
Voraussetzung eines gerissenen Betonzugquerschnittes geltenden Glei
chungen für den Rechteckquerschnitt die Größen h' und Fe (s. S.16). 

In unserem Falle erhält man in der Feld mitte : 

, _ r "'l/ M _ r 1/8506°_ . h erf. - 0,.)0, r b - 0,.)07 r -100 - 14,8 cm, 

F eerf. = 0,00291 {Mb = 0,00291 V85060· 100 = 8,5 cm2 • 

Wählen wir aus konstruktiven Gründen die Stärke der Platte 
d = 20 cm, so erhalten wir mit h' = 20 - 2 = 18 cm eine erforderliche 
Bewehrung: 

14,8 
Fe = 18'8,5 = 7,0 cm2 • 

Über den Hauptträgern werden: 

h' 1/113420 r 
1 erf. = 0,507 V 100-= 17,0;) cm; 

IFeerf. = 0,00291 fU3420 ·100 = 9,8 cm 2• 
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Wählen wir eine 5 cm hohe Voute, so wird für h' = 18 -1- 5 = 23 cm 

17,05 2 
Feerf. = 23-,0 . 9,8 = 7,27 cm . 

Eingelegt werden in den fraglichen Schnitten 10 0 lO = 7,85 cm2 und 
zwar oben und unten 5010 durchgehend und 5 0 10 von ]<~eldmitte 
über die Auflager abgebogen (siehe 8 - 75-- ' 8 - 75 

Fig.57d). 
Unter Berücksichtigung des Be

tonzugquerschnittes ermitteln sich 
die Spannungen für den Querschnitt 
in Feldmitte : 

h = 20 cm; 

b = 100 cm; 

n == 7; 

h' = 18cm; 

Fe = 7,85 cm2 ; 

n'=0,5; 

x = 7 · 7,85 + 0,5 . lOO . 20 
100 (0,5 - 1) 

( _li 1- (0,5 ·lO02. 202 + 2·7 ·100 ·7,85 ·18)· (0,5 -1)) _ . 
+1 V (7.7,85+0,5.100.20)2 - 8,67cm, 

J n = 100.3
8,67 2 + 0,5. 100 (20;; 8,67)3 + 7.7,85 (18 _ 8,67)2 

= 50560 m4 ; 

85060 . 8,67 2 
0bd = ----w-560~- = 14,6 kgjcm ; 

85060 . (20 - 8,67) 2 
GI" = 0,5 . 50560 = 9,5 kg(cm ; 

n = 7 . 85060· (18 - 8,67) = 110 k j 2 
J ez 50560 g cm . 

Wie zu erwarten war, bleiben die errechneten Spannungen sehr niedrig. 
Es wird, solange Obz;:;;; 24 kgjcm 2 gefordert ist, die Eisenspannung 

unter der Voraussetzung n = 7 . n' = 0,5 aus nachstehenden Beziehungen 
höchstens (für a = 0, d. h. wenn die Eisen am unteren Rande liegen) 
Oe max = 336 kg(cm 2 ; denn es ist: 

für 

wird 

n'· k = 0bz = 24 kgjcm2 ; 

24 
k = ---- = 48 

0,5 

n· k = 7 ·48 = 336 kgjcm2 = Oezmax. 
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Zum Vergleich mögen die Spannungen unter Vernachlässigung des 
Betonzugquerschnittes berechnet werden. Man erhält, wenn n = 10 
gesetzt wird, 

10 . 7,85 ( ·V 2· 100.18) x = ------- -1 + 1 + = 46 cm· 
100 10 . 7,85 ' , 

2·85060 2 

Gbd = (46) = 22,4 kgjcm ; 
4 6· 100 18 - -'-, . 3 

85064 2 

( 
46) = 657 kgjcm . 

785 18 - -'-, 3 

Wir sehen, daß in dem zweiten Falle die Spannungen unverhältnismäßig 
höher werden. 

Der Berechnung der Momente in den Hauptträgern liegt ein über 
3 Öffnungen von den Spannweiten l = 7,0 m durchlaufen der Träger zu
grunde. Die Ermittlung der Größtmomente ergibt z. B. mit Hilfe der 
Einflußlinien und des Lastschemas der preußischen Staatsbahn von 1901 
bei der Annahme, daß die Belastung jeder Schiene sich auf zwei Haupt
träger verteilt, nachstehende Werte: 

Für das Endfeld: M max = +20,38 mt. 

Über der Mitteist ü t ze: M max = -20,50 mt. 

Angenähert erhalten wir die statische Höhe des Querschnittes im End
feld, unter der Voraussetzung, daß x <d und der Zug querschnitt des 
Betons als unwirksam angenommen wird, 

= 0 507 ----. h' V/Mmax 
, b' 

für B = 75 cm (Entfernung der Hauptträger) wird 

h' = 0 5071//2038000 = 83 cm . 
, . 75 ' 

und den erforderlichen Eisenquerschnitt : 

Fe = 0,00291 fiTb ; 
Fe erf = 0,00291 f2 038 000 . 75 = 36 cm 2. 

Gewählt: h' = 83 cm; h = 83 + 7 = 90 cm; 

Die Stegbreite b wird mit 30 cm angenommen. 
Dieses verhältnismäßig einfache Verfahren für die Bemessung der 

Hauptträger wird durch das im folgenden wiedergegebene allgemeine 
übliche Berechnungsverfahren bestätigt. 
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Bei der Be m e s s u n g des T-förmigen Querschnittes bedient man 
sich manchmal der in den deutschen amtlichen Vorschriften (s. Anhang I) 
aufgenommenen Bemessungstafel von Mörsch. Setzt man h = 90 cm 
und d = 20 cm, so wird die Steghöhe h1 = h - d = 70 cm. 

Für M = 20,38 mt; B = 75 cm und (Je = 750 kg(cm2 wird der 
Eisenquerschnitt angenähert: 

M 2038000 F = -------------- = ---~-----~-- = 366 cm2 

e ( d) ( 20) ,. 0,92 h1 + -2- . (Je 0,92· 70 + 2 ·750 

Nunmehr bestimmt man: 

d 20 
ß = h

1 
= 70 = 0,286; 

IXb = B; 

~ = Fe . ß =y~,-~ . 0,286 = 0,0070. 
IX d·B 20·75 

In den Schnittpunkten der beiden Linien für ß und ~ der Bemessungs
IX 

tafel ergibt sich: rp = 0,0162 und IX = 2,32 und daraus die Stegbreite 

B 75 
b = ~ = 2,32 = 32,3 cm. 

Zur Nachprüfung bilden wir: 

Fe 36,6 
rp = r;:-h~ = 32,2. 70 = 0,0162. 

Als Stegbreite wählen wir zur Ausführung b1 = 30 cm und als Eisen
bewehrung Fe = 6028 = 36,94 cm2 (s. Fig. 57 d). 

Ähnliche Abmessungen haben wir auch vorher erhalten. 
Die Spannungsermittlung unter Berücksichtigung des 

Betonzugquerschnittes ergibt nach GI. (32) S. 385, Bd. 1 für 
B=75cm; b=30cm; (B-b)=45cm; h=90cm; h'=h-a 
= 83 cm; Fe = 36,94 cm2 ; n = 7 und n' = 0,5: 

45 . 20 + 0,5 . 30 . 90 + 7 - 36,94 
x = ------ -~-------------

30· (0,5 - 1) 

(1_V·1_~~~~O~±_~-30-9~_~j-~-7-3~,94-83UQ,~= 1) -3~)=33 4cm; 
(7-36,94+45·20+0,5-30-90)2 ' 

J =Bx3 _(B-b)-(x-d)3+n,~~-x)~+nF (h'-X)2. 
n 3 3 3 e , 

J 70 -33,43 45 -13,43 ° 30 -56,63 7 36 94 49 62 2378000 4-
n = 3 - --3--+ ,5 - 3 + - , . , = cm , 
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2038000·33,4 
°bd = -2378000 - = 28,6kgJcm 2 ; 

° = 0 5· 2038000· (90 - 33,4) = 24 0 k J 2. 
In' 2378000 ' gern, 

_ 7 . 2038000 . (83 - 33,4) _ 2 k / 2 
°ez - 2378000 - 98 gern. 

Wir ersehen daraus, daß wohl die als zulässig angenommenen Span
nungen im Beton ausgenutzt werden, daß aber der Eisenquerschnitt 
unwirtschaftlich groß ist. Die Spannungen im Eisen bleiben weit unter
halb der zulässigen Grenze. 

2. Eisenbetonbogenbrücke mit voll durchgehendem Gewölbe. 

In diesem Beispiel möge hier ein Verfahren zur Ermittlung eines 
exzentrisch auf Druck beanspruchten Rechteckquerschnittes einer 
Eisenbahnbrücke gezeigt werden. 

Wir entnehmen den Querschnitt dem bereits durchgeführten Bei
spiele unter III,2. Wir finden dort die im Scheitel wirkenden Querschnitts
kräfte bei ungünstigster Gesamtbelastung wie folgt: 

Moment M. = +2,841 mt (infolge ständ. u. Verkehrsbelastung) 
+5,660 mt (infolge Temperatur) 

Mmax = +8,501 mt. 

Normalkraft N s = +58,128 t (inf. ständ. u. Verkehrsbelastung) 
= -11,800 t (inf. Temperatur) 

N =--' +46,328 t. 

Die Scheitelstärke ergab sich mit Hilfe der Tolkmittschen Formeln 
nach einigen Versuchen zu 40 cm bei einer Breite von 100 cm. Es 
ist also: d = 40 cm und b = 100 cm. 

Da der Querschnitt auch negative Momente in nahezu gleicher 
Größe aufzunehmen hat, so legen wir auf beiden Seiten, unten wie oben, 
gleiche Eisen ein. Es wird demnach Fe = F; gewählt. 

Um nun einen Anhalt für den erforderlich werdenden Eisenquer
schnitt (den Eisengehalt in Hundertteilen) zu bekommen, verwen
den wir die Bemessungstafel von Mörsch (Fig. 57 f), auf deren Ableitung 
besonders hingewiesen sei. 

Es ist die Exzentrizität der Normalkraft: 

M 8,501 
e = N = 46,328 = 0,184 m = 18,4 cm. 

Dann ergeben sich die Momente, bezogen auf den Schwerpunkt der Eisen
einlagen, bei einem Abstand vom Rande von c' = 3,0 cm: 
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[ (d-2C')] [ (40-2.3,0)] 
Me = N· e + --2-_ - = 46328· 18,4 + -- ---2- ---

= 1 640000 cmkg ; 

M; = N . [e - ~-=iC')] = 46328· [18,4 _ i~O=: ____ ~-,~] 
= 64900 cmkg ; 

Me 1640000 ~ 
-r;/F2= 100 . 402 = 10,2;); 

M~ 64900 ~ 
bJ2 = 100.402 = 0,400. 

Suchen wir nun in Fig. 57 f für 
abd = 50 kg/cm2 und h' = 0,08 d 
die den Kurven 

und 

Me 02-b d2 = 1 , ;) 

M' 
b de2 = 0,405 

bei gleichem Eisengehalt 
entsprechenden Werte für 
gJ und gJ', so finden wir: 

gJ = gJ' = 0,20. 

Dies würde also eine Be
wehrung von 

Fe = F~ = 0,0020 . 40 ·100 
= 8,0 cm2 

bei einer Eisenspannung 
von 760 kg/cm2 ergeben. 
Wir legen nun unten und 

b 

M a 

Fel-o 0 0 _ 

obenje4018=1O,18cm2 <jJ '= 1.0 0.8 o,~ 0,6 0,8 l,O=rjl 
ein und erhalt.en damit ' I 

aus der Bemessungstafel Fig. 57 f. Tafel von 1.1 ö r s c h zur Ermittlung von 
für symmetrische Beweh- F. = <p bd bei Biegung mit Achsialkraft und ein-

facher Biegung. (Obd = 50 kg(qcm; h' = 0,08 d; 
rung bei e = 0,42 d). 

Fe 10,18 __ 
cp = b. d = 100 . 4Ü = 0,2;);) v. H. 

für 
M 850100 

Nd = 46328 . 40 = 0,46 
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den Abstand der Nullinie: 

x = 0,48 a = 0,48' 40 =.19,20 cm, 
und daraus 

N 46328 

aba = _~b2~ + n .Fe (2 _ ~) 
= 52,7kgjcm2 ; 

100 . 19,2 (40 ) 
-~2- + 10 ,10,18, 2 - 19,2 

0,92· a - x 10 27 0,92 . 40 - 19,2 4 41 J 0 

°e=nobd X =·5 ,-- 19,2 = 8 rgcnl"; 

0' = n abd _:r_=-~,08 d = 10.527 19,2 -=_ O,~~~~O = 440 kgJcm 2 
e X ' 19,2 . 

Unter der Annahme der Mitwirkung des Betonzugquerschnittes be
rechnen sich für den ideellen homogenen Querschnitt die Spannungen 
nach der Gleichung: 

N M'e a - ~--"- + ---
o U - F - J n ' 

und es wird für unseren Fall mit: 

d=40cm; b=100cm; Fe=F~=1O,18cm2: 

F = 100·40 + 2·10· 10,18 = 4203,6 cm2; 

100 . 403 (40)2 
Jn = 12 +2·10·10,18 2- 3 = 592800cm2 ; 

e = 20 cm; 

° _4~~28 -+-~50 ~OO . 20 _ _ ') . 
u 0 - 42036 --'-- 592800 - 11,0 _c ~8,7, , 
0bd = -39,7kgJcm2 ; 

0bz = +17,7 kgJcm 2• 

Fig. 57 g. 

Es bleibt also die Betonzugspannung unter 
dem für Eisenbahnbrücken zulässigen Maß von 
0bz = 24 kgJcm2 • 

Sollen die Eisen nun die ganze durch das 
Zugspannungsdiagramm dargestellte Zugkraft 
aufnehmen, so ergibt sich die Spannung in den 
Zugeisen (Fig. 57 g) 

17,7 17,7 . 40 
z =~2~' (17,7 + 39,7)-·100 = 1l000kg; 

für Fe = 4018 = 1O,18cm2 : 

_ 11000 _ 2 
Oez - 10 18 - 1080 kgJem . , 
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Es bleibt demnach auch die bei Annahme eines in der Zugzone 
unwirksamen, vollständig gerissenen Betons sich ergebende Eisen
spannung innerhalb der zulässigen Grenze. 

Li t'eratur: 

Außer den in diesem Abschnitte im Texte angegebenen Literatur
hinweisen sei im besonderen empfohlen: 

Das pra k tische Entwerfen von Brückengewöl ben, mit 
Untersuchungen über die Spannungen, Stärken im Scheitel und Kämpfer, 
größten erreichbaren Spannweiten usw. von lng. A. Straßner, 
Armierter Beton 1917. 

Die Brücke über die Mosel bei Nov6ant, 6 Bogen von 12-47 m 
Spannweite von Dr.-lng. H. Schürch, Armierter Beton 1910. 

\Värmeeinfluß und Wärmebeobachtungen bei Betonge
wölben von Dr.-lng. H. Sch ürch, Armierter Beton 1916. 

Ausgeführte Le h rg er ü s t k ons t ruk ti on en für Bogen- und 
Balkenbrücken von Obering. O. Muy, Armierter Beton 1918. 

Pro b s t. Vorlesungen über Eisenbeton. H. 31 



Dritter Abschnitt. 

C. Eisenbeton inl Wasserbau. 
Bei allen Wasserbauten, bei denen Beton oder Eisenbeton zur An

wendung kommt, ist zu beachten, daß die Vorbedingungen ganz anderer 
Art sind wie bei der Verwendung im Hochbau oder Brückenbau. 

Man wird grundsätzlich zu unterscheiden haben, ob die Bauwerke 
im Binnenwasser oder im Seewasser zu errichten sind. Die Be
dingungen für die Herstellung von Eisenbetonbauten im Süßwasser 
sind, was gleichzeitig hervorgehoben werden soll, weit günstiger. 

Wir wissen, daß die Verwendung von Süßwasser als Anmachwasser 
für Beton, vorausgesetzt daß keine chemisch schädlichen Beimengungen 
enthalten sind, gestattet, während die Verwendung von Seewasser 
wegen der den Beton angreifenden Säuren und Salze ausgeschlossen ist. 

Es ist ferner bekannt, daß bei Seewasser die Möglichkeit von An
griffen nicht allein in der chemischen Zusammensetzung des Wassers, 
sondern auch in der mechanischen Wirkung der Wellenkräfte liegt. 
Schließlich darf die elektrolytische Wirkung auf Eisenbetonbauten im 
Seewasser nicht übersehen werden. Die Erfahrung hat gezeigt, daß 
hier die Eiseneinlagen bei geringer Einbettungstiefe und bei porösem 
Beton sehr stark rosten und die äußere Betonschicht absprengt. Das 
Rosten ist eine Folgeerscheinung elektrolytischer Wirkungen und der 
Angriffe des durch die Poren des undichten Betons eindringenden See
wassers. Eine weitere Folge ist der geringe Widerstand, den der zerstörte 
Beton den machanisehen und chemischen Angriffen des Scewassers 
bietet. 

Man wird daher bei Eisenbetonbauten im Seewasser einerseits 
für einen dichten Beton mit möglichst glatten Flächen und möglichst 
wenig Hohlräumen an der Oberfläche besorgt sein müssen, andererseits 
die Einbettungstiefe der Eiseneinlagen nicht zu gering wählen dürfen. 
Ähnlich wie für feuersichere Hochbauten wird man letztere bei platten~ 
artigen Bauteilen mindestens 2 cm, bei stärkeren Konstruktionsgliedern 
mindestens 5 em wühlen müssen. 

Ähnliche Gesichtspunkte wird man auch bei Süßwasserbauten be
achten müssen, wenn Rostgefahr vorliegt und diese die Sicherheit des 
Bauwerkes beeinträchtigen könnte. 
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Handelt es sich um große Betonmassen ohne Eiseneinlagen, wo an 
die Elastizität und Festigkeit des Betons geringere Ansprüche gestellt 
werden, dagegen Wasserundurchlässigkeit gefordert wird, so hat man 
sein Augenmerk darauf zu richten, daß die Außenflächen wasser
abweisend sind und ein Eindringen des Wassers in den Beton entweder 
ganz verhindern oder auf ein unschädliches Maß einschränken. 

Da man bei Bauwerken dieser Art möglichst wenig Zement ver
wenden will, so wird man durch entsprechende Auswahl der Korn
größenzusammensetzung der Zuschlagstoffe für eine weitgehende 
Verringerung der Hohlräume sorgen. 

Es kann nicht oft genug erwähnt werden, daß eine entsprechende 
Kornzusammensetzung eine der wesentlichsten Voraussetzungen für 
die Herstellung eines möglichst wasserundurchlässigen Betons ist. Es 
empfiehlt sich nicht, ein Schema hierfür anzugeben, weil sich die Ver
hältnisse von Fall zu Fall ändern. Je magerer das MischungsverhältniR 
ist, desto kleiner soll man die Gesamtoberfläche des Zuschlagmateriales 
wählen, was dann der Fall ist, wenn nicht zu viel feines Korn vorhanden 
ist .. Je größer der Sandgehalt im Verhältnis zum groben Zuschlag (Kies 
oder Steinschlag) ist, desto mehr Zement wird man unter sonst gleichen 
Verhältnissen zusetzen müssen, um denselben Effekt zu erzielen. (Im 
ührigen sei diesbezüglich auf das im ersten Bande Gesagte hingewiesen.) 

Eine Verringerung der Hohlräume kann auch durch Zusatz von 
Traß erzielt werden, welcher gleichzeitig unter Bindung des aus dem 
Zement freiwerdenden Kalks eine größere Dichtigkeit und Plastizität 
hervorruft, wie die Erfahrung gezeigt hat. Die zuzusetzende Traßmenge 
darf ein gewisses Maß nicht überschreiten. Bei Mischungsverhältnissen 
bis 1 Raumteil Zement: 6 Raumteilen Zuschlag sollen nicht mehr als 
0,3 Raumteile Traß zugesetzt werden. Je magerer die Mischungen sind, 
desto mehr Traß kann zugesetzt werden bis zu einem Höchstmaß von 
etwa 0,7 Raumteilen bei der Mischung 1 : 10. 

Ein Überschuß von Traß ist von Nachteil und verringert die Festig
keit nicht unwesentlich bei Verzögerung des Abbindens. 

Gute Erfahrungen hat man auch durch Zusatz von Traß und Kalk 
gemacht, beides in gleichen Mengen. Die Abbindezeit wird hier alks
dings noch mehr verlängert. 

Eine weitere Voraussetzung für eine gleichmäßige Verteilung 
und Verringerung der Hohlräume ist eine gute Verarbeitung des Misch
guts ; bei Maschinenmischung soll die Mischdauer nicht weniger als etwa 
11/2-2 Minuten betragen. 

Wird Traß zugesetzt, so muß dieser ebenso wie der Zement in der 
ganzen Mischung gut verteilt sein. Ist dies nicht der Fall, und bildet 
der Traß unvermischte Nester im Beton, so schadet er mehr als er nützen 
kann. Deshalb wird vielfach die Forderung erhoben, daß Traß und 

31* 
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Zement, oder Traß, Kalk und Zement, trocken zuerst lYliteinander ver
mischt werden, bevor die Verarbeitung mit dem Zuschlagmaterial 
erfolgt. Diese Forderung wird vielfach nicht beachtet. Wo sie befolgt 
wird, tritt ein unwirtschaftlicher Zeitverlust ein, weshalb in neuerer Zeit 
sich das Bestreben geltend macht, das Bindemittel und den hydrau
lischen Zuschlag im entsprechenden Verhältnis als Fertigfabrikat an die 
Baustelle zu liefern. 

Wenn alle Voraussetzungen für die Erzielung eines Minimums in 
Hohlräumen und -gängen erfüllt sind, so wird man besonders bei See
wasserbauten trachten müssen, die dem Wasser zugekehrten Flächen 
glatt und möglichst ohne Poren zu machen. Sehr viel hilft schon eine 
glatte, gehobelte Schalung, besonders wenn man, schon um Kosten zu 
sparen, von vornherein von einem besonderen Putz absieht. In manchen 
Fällen hilft ein Oberflächenglattstrich, aber nur dann, wenn er auf den 
frischen, noch nicht erhärteten Beton aufgebracht wird. Gute Er
fahrungen wurden mit einer doppelten Schicht reinen Zementanstrichs 
auf den gut abgebürsteten Beton gemacht. 

Wo ein besonderer Mörtelputz mit oder ohne Traßzusatz zur Er
zielung einer glatten Oberfläche aufgebracht, wird allzu oft übersehen, 
daß er nur unter bestimmten Bedingungen von Wert ist. Er muß an 
dem Beton gut haften. Da er aber erst nach dem Ausschalen, also oft 
nach mehreren Wochen, aufgebracht werden kann, ist dies in der Regel 
nur auf mechanischem Wege sicher zu erreichen. Neben dem Aufrauhen 
und Reinigen des Betons werden manchmal Drahtschlaufen für eine gute 
mechanische Verbindung zwischen Beton und Putz vorgesehen. 

Ferner darf hier nicht unberücksichtigt bleiben, daß ein allzu zement
reicher Putz rasch schwindet und Schwindrisse hervorrufen kann, die 
um so mehr in Erscheinung treten, je älter der darunterliegende Beton 
und je zementärmer dieser ist. Es ist nicht nur unwirtschaftlich, 
sondern auch unzweckmäßig, auf einen Beton in der Mischung 1 : 6 
einen Putz 1 : 1 oder 1 : 2 aufzubringen. Der Mörtelputz von 1 : 3 bis 
1 : 4 wird vollkommen genügen, wobei mehr darauf zu achten sein wird, 
daß ein sehr scharfer Sand verwendet werden soll. Der Einfluß der Tem
peratur auf Putz ist bekanntlich um so stärker, je zementreicher 
dieser ist. Im letzten Falle wird die Rißbildung noch mehr be
günstigt, wodurch zahlreiche Angriffsstellen für chemische und mecha
nische Angriffe entstehen. 

Die Erfahrung hat jedenfalls an sehr vielen Beispielen gezeigt, daß 
es nicht leicht ist, einen Putz herzustellen, der rissefrei bleibt und auf 
dem darunterliegenden Beton fest haftet. Wo dies nicht möglich ist, 
erfüllt der Putz nicht die ihm zugewiesene Aufgabe. 

Wo im ruhigen Süßwasser große Betonmassen vorkommen und 
die Gefahr der Zerstörung des Betons durch chemische Angriffe nicht 
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in Frage kommt, wird es viel einfacher sein, einen auch auf die Dauer 
wasserdichten Beton herzustellen. 

Sobald sich die Hohlräume und -gänge des porösen Betons mit Wasser 
vollsaugen, wird er wasserundurchlässig. Vielfach tritt noch im Laufe 
der Zeit durch Umlagerung und Auslagerung ein Verstopfen der Hohl
räume statt. 

Betrachten wir die 'Vasserbauwerke, die aus Eisenbeton mit 
kleinen Massen und kleinen Querschnitten bestehen, so ist zu 
bedenken, daß der Beton hier nicht nur dicht sein soll, sondern auch ein 
hohes Maß von Elastizität und Festigkeit aufweisen muß. Wir 
werden also zementreichere Betonmischungen anwenden müssen als bei 
großen Betonmassen, und es wird möglich sein, durch eine entsprechende 
Kornzusammensetzung des Zuschlagmaterials und eine sorgfältige Ver
arbeitung die Güte des Betons zu verbessern. Allerdings soll einem heute 
noch vielfach verbreitetem Irrtum entgegengetreten werden, als ob 
alle eben geforderten Eigenschaften nur durch einen sehr reichen Zement
gehalt zu erzielen sind. Wenn es auch richtig ist, daß der zementreichere 
Beton höhere Festigkeiten gibt als der zementärmere, so gilt dies nur 
bis zu gewissen Grenzen. Es gibt einen gewissen Höchstgehalt an Zement, 
über den hinaus er nicht nur nichts nützt, sondern festigkeitsmindernd 
wirken muß, besonders wenn er in Form von unverarbeiteten Nestern 
im Beton vorkommt. 

Die Nachteile einer zu fetten Betonmischung äußern sich in erhöhten 
Schwindmaßen und erhöhten Temperatureinwirkungen neben der damit 
verbundenen Unwirtschaftlichkeit. Sie können bei einem kleinen Ze
mentzusatz behoben werden durch eine sorgfältige Auswahl der Zu
schlagstoffe und deren Kornzusammensetzung, sowie durch eine ein
wandfreie Verarbeitung des Betons und eine besonders bei Eisenbeton 
notwendige gewissenhafte Ausführung. 

Die Auswahl der Zuschlagstoffe hat erst mit dem Versuch der 
Einführung des Eisenbetons im Schiffbau größere Beachtung 
gefunden, als man sieh bemühte, einen Beton herzustellen, der in sehr 
schwachen Querschnitten bei sehr hoher Elastizität und Festigkeit 
auch geringes Eigengewich t haben sollte. Es sind verschiedene, zum 
Teil erfolgreiche, Versuche bekannt geworden, durch Verwendung von 
besonderen Zusehlagstoffen mit geringem Eigengewicht, das Eigen
gewicht des Betons zu ermäßigen. Aber gerade im Eisenbetonschiffsbau, 
wo es auf sehr hohe Elastizität und Festigkeit ankommt, war eine hohe 
Eigenfestigkeit der Zuschlagstoffe erforderlich, die vielfach mit einem 
großen Raumgewicht Hand in Hand geht. 

Die Zuschlagstoffe vom feinsten bis zum gröbsten Korn müssen eine 
sehr hohe Eigenfestigkeit haben, wenn unter sonst gleichen Bedingungen 
eine sehr hohe Elastizität und Festigkeit erreicht werden soll. Mit Bims-
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Hand z. B. wird man einen Beton von geringem Eigengewicht, nicht aber 
von hoher Festigkeit herstellen können, wie man andererseits mit 
Basaltzuschlag oder Kies bei sehr hochwertigem Zement und einwand
freier Verarbeitung sehr hohe Festigkeiten erzielen kann, allerdings bei 
sehr hohem Eigengewicht. 

Bei Bauwerken, die nach ihrer Herstellung vollständig im War,;ser 
sind, ist es von großem Vorteil, wenn der Beton unter den wiederholt 
besprochenen Vorsichtsmaßnahmen möglichst gleichmäßig im Trockenen 
erhärtet, bevor das Bauwerk vom Wasser umspült wird. Gerade im 
Seewasser ist dies ein großer Vorteil. So haben sich z. B. Betonblöcke, 
die im Trockenen hergestellt wurden, bei Seebauten sehr gut bewährt, 
und man hat in diesem Falle bisher nichts von Zerstörungen gehört. 

Das Erhärten von Eisenbetonbauten unter Wasser beeinflußt 
die Schwinderscheinungen bekanntlich sehr günstig. Da Beton und Eisen
beton sich unter Wasser ausdehnen, Eisenbeton weniger als reiner 
Beton, während sie an der Luft schwinden, so werden die durch Erhärten 
an der Luft entstandenen Schwindspannungen zum Teil oder ganz auf
gehoben, wenn das Bauwerk vom Wasser umgeben ist. 

Bei Eisenbetonbauten, die zum Teil an der Luft, zum Teil im Wasser 
sind, finden die größten Angriffe beim Übergang von Wasser zur Luft 
statt, was besonders im Seewasser oder anderen den Beton angreifenden 
Wässern zu beachten ist. Hier machen sich besonders in kälteren Gegen
den die Frostwirkungen bemerkbar, wenn mit den Schwankungen deH 
Wasserspiegels abwechselnd Gefrieren und Auftauen stattfindet. In 
diesen Fällen muß der Beton mit sehr glatter Oberfläche genügend er
härtet sein, bevor er mit dem Wasser in Berührung kommen soll. 

Bei sehr ausgedehnten Bauwerken, wie bei langen Kanalbrücken 
oder Ufermauern, ist die Anordnung von Deh n u ngsfuge n ebenso wie 
bei Hochhauten notwendig, soweit die bisherige Erfahrung lehrt. 

Da die Herstellung von vollkommen wasserdichten Fugen mit eini
gen Schwierigkeiten verbunden ist, wird man dies bei der Verteilung 
und der Bestimmung der Zahl der Dehnungs- oder Trennungsfugen be
rücksichtigen müssen. 

Will man die Oberfläche von Beton oder Eisenbetonbauten wasser
abweisend gestalten, so bedient man sich vielfach besonderer Ober
f 1 ä ehe n dichtungen. 

Mit den Zusatzstoffen im Beton als Dichtungsmittel, wie Seife, 
Öle, Asphalterzeugnissen und vielen anderen, hat man keine guten 
Erfahrungen gemacht, da sie festigkeitsvermindernd waren. 

Dagegen verwendet man als besondere Oberflächendichtung zur 
Erhöhung der Sicherheit vielfach eine 'Dichtungs hau t, ähnlich wie 
Mörtelputz. Leichter anzubringen und zu beaufsichtigen sind die sich t
baren Dichtungen, z. B. auf der Außenseite von Schleusenmauern. 
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Man verwemlet hier entweder Anstriche auf Putzschichten, 
auch jedes für sich allein, oder eine Vorlegeschicht aus Beton, Eisen
beton oder Ziegeln. In neue ster Zeit wird mit Erfolg eine Vorlegesehieht 
mit Hilfe des Spritz verfahrens hergestellt, die bekannt ist unter den 
Namen "Zementkanone" oder "Torkret"verfahren. Bei diesem 
Verfahren wird mit Hilfe von Druckluft eine Mörtel- bzw. Betonsehicht von 
beliebiger Stärke auf den Beton aufgeschleudert. 

Als Anstriche werden verwendet: Asphalterzeugnisse, wie 
Goudron, Siderosthen, Interol u.a., von denen das erste und letzte 
in der Praxis viel angewendet wird. Ferner wie vorher Öle, Seife allein 
oder mit Alaun und Fl uate, von denen behauptet wird, daß sie mit 
dem Kalk des Zementes das porenfüllende Kalziumfluat bilden. 

Bei Putz mit und ohne Anstrich und Anstrichmitteln aller Art be
stehen folgende Nachteile: 

Sie sind sehr empfindlich gegen Bewegungen (die z. B. beim 
Schwinden entstehen) und Setzungen eines Bauwerke", gegen starke 
Erschütterungen, gegen mechanische Wirkung (bei bewegtem Was
ser) und gegen klimatische und Temperatureinwirkungen. 

Die vielen Anstrichen nachgerühmte Widerstandsfähigkeit gegen die 
Angriffe von chemisch angreifbaren Wässern wird dadurch eingeschränkt, 
daß bei auftretender Rißbildung in dem Anstrich die Risse die Angriff
stellen bilden. 

Wenn man daher bis auf weiteres in vielen Fällen zur Erhöhung der 
Sicherheit auf Putz oder auf ein Am;trichmittel nicht verzichten soll, 
so müssen wir nach wie vor bemüht sein, uns von diesen wirtschaftlich 
sehr kostspieligen Oberflächendichtungen möglichst unabhängig zu 
machen oder sie einzuschränken. 

Gelingt es unR, einen Weg zu finden, der uns entweder die ganze oder 
einen Teil einer besonderen Oberflächendichtung entbehrlich macht, 
::;0 sparen wir an Kosten, die wir zu einer besseren Vorbereitung und Ver
arbeitung des Betons verwenden können. Dabei ist zu berücksichtigen, 
daß viele Arten von Oberflächendichtung nur eine sehr begrenzte Lebens
dauer haben, die eine Erneuerung oder Ausbesserung nach einiger Zeit 
erforderlich machrn, was die Kosten nicht unerheblich vergrößert. 

Bezüglieh der Herstellung und Verarbeitung von Beton bei 
allen Arten von Wasserbauwerken soll man darauf achten, daß guter, 
feingemahlener, nicht zu schnell bindender Zement mit nicht zu hohem 
Zusatz an Sulphaten, Magnesia und einem Mindestgehalt von freiem 
Kalk verwendet wird. 

Ferner soll ein Was s erz usa t z gewählt werden, der einen möglichst 
weichen Beton erzeugt, wodurch ein möglichst homogenes Material 
geschaffen wird, im Gegensatz zu dem bis vorJahren allgemein verwende
ten trockenen, gestampften Betoll, Jede Stampffuge bietet selbst bei 
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sorgfältigster Verarbeitung zahlreiche Angriffsstellen bei gleichzeitiger 
Verminderung des Widerstandes gegen Schub- oder Scherbeanspru
chungen. 

Es ist schon darauf hingewiesen worden, daß besonders im Seebau 
eine möglichst lange Erhärtung an der Luft erwünscht ist, was ohne 
Schwierigkeiten möglich ist, wenn das Bauwerk im Trockenen oder in 
vorher fertiggestellten Teilen ausgeführt wird. Während man also im 
Seebau die Herstell ung von Beton unter Wasser nach Möglichkeit 
vermeiden soll, ist dies im ruhigen Süßwasser ohne weiteres, im bewegten 
Wasser mit großer Vorsicht unter Verwendung von besonderen Schütt
trichtern möglich. 

Die Berechnung von Eisenbetonbauten im Wasserbau ist 
im allgemeinen, schon mit Rücksicht auf die manchmal nicht ganz genau 
zu erfassenden äußeren Kräftewirkungen, noch mehr Näherungs
berechnung als bei Hoch- und Brückenbauten. Die zulässigen Span
nungen, sowohl im Beton als im Eisen, werden oft kleiner gewählt in 
der Annahme, daß daduroh ein höherer Sicherheitsgrad erreicht wird. 
War diese Annahme schon bei Brückenbauten wenig berechtigt, wie dies 
besprochen wurde, so ist sie bei Wasserbauten noch weniger begründet. 
Hier tritt die Wasserdichtigkeit des Betons mehr in den Vorder
grund, die eine Ausnutzung der als zulässig erachteten Spannungen in 
vielen Fällen begrenzt. 

Wenn ein wasserdichter Beton höhere Beanspruchungen im Beton 
und im Eisen ermöglicht, dann wird es sich empfehlen, die zulässige n 
Zugspannungen im Beton kleiner zu wählen als z. B. bei Eisen
bahnbrücken; 0bz soll rechnungsmäßig nicht höher als 15 kgjcm2 zu
gelassen werden. Wenn dieser Wert nicht überschritten wird, so kann 
man annehmen, daß der rechnerische Nachweis für die Sicherheit 
gegen das Auftreten von Rissen erbracht ist. Daß dies allein nicht genügt, 
wurde schon bei der Besprechung über den Eisenbahnbrückenbau hervor
gehoben. 

In Nachahmung der Berechnung von Eisenbetontragwerken im 
Eisenbahnbau berechnet man die Spannungen in Eisen unter der An
nahme, daß der Beton gerissen ist, und verlangt eine Ermäßigung der 
zulässigen Eisenspannungen auf 900 kgjcm2• 

Zur Begründung wird angeführt, daß bei niedrigen Eisenspannungen 
die Sicherheit gegen das Auftreten von Rissen größer wird. 

Demgegenüber mag hervorgehoben werden, daß die Berechnung 
unter Annahme eines gerissenen Betons mit den tatsächlich vorhandenen 
und geforderten Voraussetzungen in Widerspruch steht. Man verlangt 
gerade hier eine Vermeidung von Rissen, sogar den Nachweis, daß die 
Zugspannungen im Beton nicht größer als 15 kgjcm2 sind. Die Ver
längerungen, die der Beton erleiden würde, wenn die Eisen mit 1200 
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statt mit 900 kgjcm2 beansprucht wären, sind voneinander nicht sehr 
verschieden und können jedenfalls vom Beton aufgenommen werden. 
Dabei wird aber übersehen, daß es zur Vermeidung von Rissen weniger 
auf den Bewehrungsprozentsatz als auf die gute Verteilung über 
den ganzen Querschnitt ankommt. 

Ein typischer Fall in neuerer Zeit ist der Entwurf von Druckrohr
leitungen bei Wasserkraftanlagen. Kein Druckrohr wird wasserdichter 
oder -undurchlässiger, wenn die Eiseneinlagen mit 800-900 kgjcm2 

statt mit 1200 rechnerisch beansprucht werden. 
Wenn hier der Nachweis erbracht wird, daß der Beton nicht über 

15 kgjcm2 auf Zug beansprucht wird, wenn die zur Aufnahme der Ring
spannungen notwendigen Ringeisen nahe aneinander liegen (etwa wie 
die Umschnürung bei einer Stütze), wenn ferner der Beton gut und dicht 
ist, und schließlich alle Vorkehrungen für ein gleichmäßiges Erhärten 
getroffen werden, treten der Bewehrungsgehalt und die unter einer 
willkürlichen Annahme errechneten Eisenspannungen zurück, wie dies 
später noch im einzelnen gezeigt werden soll. 

Was die Art der Beanspruchung von Eisenbetonquerschnitten 
im Wasserbau betrifft, so sei darauf verwiesen, daß hier zwei Fälle be
sonders häufig vorkommen: 

a) Der Fall reiner Zugbeanspruchung, z. B. bei Dückern 
und Druckrohren ; 

b) der Fall des beiderseits beanspruchten und deshalb dop
pelt bewehrten (nicht druckbewehrten) Querschnittes, wie bei den 
Wänden und dem Boden einer Schleuse. 

In beiden Fällen ist besonders darauf zu achten, daß Risse im Beton 
vermieden werden, weil sonst Wasserdurchlässigkeit eintritt. 

Im Süß- und Seewasserbau sind in den letzten zwei Jahrzehnten 
eine größere Anzahl von Beton- und Eisenbetonbauwerken ausgeführt 
worden, die sich da gut bewährt haben, wo eine einwandfreie Ausfüh
rung nachgewiesen werden kann. Wo diese mangelhaft war und die vor
her entwickelten Grundsätze unbeachtet blieben, sind schlechte Er
fahrungen nicht ausgeblieben. 

Schon im Jahre 1890 wurde eine verfaulte hölzerne Ufereinfas
s u ng des Spreekanals in Berlin durch Eisenbetonplatten zwischen 
eisernen Ständern ersetzt. Die Eisenbetonplatten haben sich gut 
bewährt. 

Später ging man auf die Verwendung von Eisenbetonbohlen und 
-pfählen zu Ufermauern über. 

Bei den großen Kanalbauten der preußischen Wasserbauten zu Be
ginn dieses Jahrhunderts wurde der Eisenbeton bei Schleusen und 
Kanalbrücken bis in die neueste Zeit mit Erfolg eingeführt. 

Daneben wurden bei Preßluftgründungen von Brückenpfeilern 
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Eisenbetonsenkkasten angewendet, die sehr wirtschaftliche Pfeiler
gründungen ermöglichen. 

Im Seewasserbau sind die ersten Anwendungen des Eisenbetons 
bei Wellenbrechern, Molen und Seedämmen, ähnlich wie an 
großen Seen, zunächst als untergeordnete Konstruktionsteile bekannt 
geworden. Wo z. B. über Mittelwasser Zerstörungen von Holz vorkamen 
und der Überbau durch Stein- oder Betonkonstruktionen ersetzt wurde, 
ging man später auf Eisenbetonkästen oder Zellenblöcke über, 
die mit Sand, Steinen oder Beton ausgefüllt wurden. Manchmal wurden 
diese Kästen zur Erhöhung der Dichtigkeit mit Klinkern ausgekleidet. 
Der Vorteil dieser Bauweise ist die Möglichkeit der Herstellung des 
Betons und Eisenbetons im Trockenen. 

Die leichte Formgebung und Anpassungsfähigkeit des Eisenbetons 
hat seine Anwendung insbesonders in allen denjenigen Fällen gefördert, 
wo Eisenkonstruktionen starken Angriffen ausgesetzt waren, oder wo die 
Anwendungen von Holzbauten durch die Wirkungen des Bohrwurms 
oder durch das Faulen unmöglich wurden. Es entstanden Ufer mau er n, 
Landungsbrücken und ähnliche Bauwerke aus Eisenbeton, wobei 
Schutzmaßnahmen gegen die Wirkungen des Anpralls von Schiffen 
getroffen wurden. In dieses Gebiet gehören auch die Ufersch utz
und Buhnenbauten aus Eisenbeton, die in verschiedenen Arten zur 
Ausführung kamen. 

Aus diesem reichen Anwendungsgebiet sollen im nachfolgenden einige 
typische Beispiele bearbeitet werden. An einigen Ausführungen, die 
sich bewährt haben, sollen die bekanntgewordenen Erfahrungen be
sprochen werden. 

Diese vereint mit den im vorstehenden entwickelten Richtlinien 
mögen bei der Anwendung des Eisonbetom; zu Wasserbauwerken der 
Beachtung empfohlen worden. 

I. Untersuchung einer Druckluftsenkkammer. 
Im allgemeinen wird diese Gründungsart angewendet, wenn Wasser 

vorhanden, jedoch nicht. ausschöpfbar ist. Sie tritt dabei in 'Vettbewerb 
mit der Pfahlgründung, der Betongründung unter Wasser und der 
Brunnengründung . 

Bis vor einigen Jahren wurden Druckluftsenkkammern aus Holz und 
Eisen herge8tellt. In den letzten Jahren hat sich bei einigen bedeutenden 
Ausführungen die Eisenbetollsenkkammer erfolgreich eingeführt. 

Es möge hier die Untersuchung einer Eisenbetondruc kluftsenkkam
mer für den Strompfeiler einer Flußbrücke durchgeführt werden!). 

1) Ausführung der Grün·Bilfinger A.·G., Mannheim bei der Hängebrücke in Köln. 
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Eine Übersicht über die Abmessungen des Bauwerks geben (Horizontal-, 
Längen- und Querschnitt) in Fig. 58a. 

Die Decke der Druckluftarbeitskammer wird gebildet aus einer 
durchgehenden Eisenbetonplatte, die sich auf einzelnen Deckenträgern 
abstützt. Zur besseren Längsversteifung sind die Deckenquerträger 
durch eine mittlere Längsrippe miteinander verbunden. 

Die Deckenquerträger übertragen die Lasten auf die über die Kam
merdecke hinaus verlängerten Kammerseitenwände, deren untere Kante 
als Schneide ausgebildet ist. 

Die Kammerdeckenplatte ist für den ungünstigsten Fall der 
Belastung durch den :Füllbeton zu berechnen. Da man annehmen kann, 
daß der Füllbeton nach drei Tagen bereits eine genügende Erhärtung 
aufweist, die ihn befähigt, geringe Kräfte aufzunehmen, so kommt 
als Belastungshöhe eine Füllbetonschichte von der Höhe dieser Tages
arbeitsschichten in Frage. Nimmt man eine Tagesleistung von 
rund 50 cm Schichthöhe an, so erhalten wir eine auf die Eisen
betonplatte wirkende Belastungshöhe von 1,50 m Füllbeton mit dem 
Raumgewicht g = 2,1 t/cbm. 

Mit den Winklerschen Zahlen für durchlaufende Träger über 4 Felder 
erhalten wir, wenn wir die dritte Tagesschicht als gleichmäßig verteilte 
veränderliche Last annehmen, für die 35 cm starke Deckungsplatte fol
gende Momente: 

In Feldmitte: l=3,10m, 

Eigengewicht: g = 0,25. 2,4 = 0,84 t/lfd.m 

q = 1,0 . 2,1 = 2,10 t/Hd.m 

f! + q = 2,94 t/lfd.m 

= 0,5.2,10 = 1,05 t/.fd.m 

Mg = 0,07714. g l2 = 0,07714.2,94. 3,1 2 = 2,18 mt 

M p = 0,09857 pl2 =0,09857· 1,05·3,12 = 0,95 mt 
-,~-------

= + 3,13 mt. 
Über den Stützen: 

Mg = - 0,107l4. gP = - 0,107l4. 2,94·3,12 = - 3,02 mt 

lIfp = - 0,12054. pP = - 0,12054 .1,05.3,1 2 =_- 1,21Illt 
M = - 4,23mt. 

Quers chni tts bestimmung: 
In Feld mitte: M = + 313000 cmkg . 
Mit Rücksicht auf die Unsicherheit der statischen Erfassung aller 

Kraftwirkungen nehmen wir als zulässige Spannungen an für Beton: 
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(jbd = 30 kgjcm2 und für Eisen Oe = 1000 kgjcm2 zu. Mit diesen Werten 
ergibt sich mit b = 100 cm 

, ~ ·V-1l1 - 1 /313000 h = 0,061 b = 0,061 V -ioo -- =31,4 cm, 

Fe = 0,001931/111 . b = 0,00193 V313 000.100 = , 10,8 cm 2 

gewählt: h = h' + a = 35 cm ; Fe = 10 012 = 11,31 cm 2 • 

Über den Stützen: 
M = - 4,23000 cmkg. 

c 
I 
I 

9.W------~--_rr_~ 

d I J 

.l.. 
, 18p12 ~{S12 I IJp12 ~t612 

J,5 , , v 

I-

, 13{S12 

t 12 ~!rz 'O'If , 3.~O 
J,OO ___ 3,fO ---...;---- 3.10-----'- v' 

c 

( uerschnitt c-c. Liing nschnitt aa-bb. 

Fig. 58 b. Bcwehrung auf einen Streifen von 1 m. 

Nach den gleichen Gesichtspunkten wie oben erhalten wir mit 
Ob = 35 kgjcm2 und (je = 1000 kg/cm 2 : 

, 1 / 423000 
h = 0,492 V - 100 = 32,0 cm, 

Fe = 0,00222 V423 000 ·100 = 14,5 cm 2 

gewählt: h = h' + a = 35 cm; Fe = 13012 = 14,70 cm 2 • 

Als Verteilungseisen legen wir in der Querrichtung 10 0 10 = 7,85 m 2 

ein, die des mittleren Längsträgers wegen als Eiseneinlagen eines durch
laufenden Trägers angeordnet werden. (Siehe Fig . 58 b.) 

Für die Berechnung des Kammerdeckenquerträgers wird der 
ungünstigste Belastungsfall angenommen, wie er in Fig. 58 c dargestellt 
ist, bei dem der Senkkasten seine tiefste Lage erreicht hat und die Arbeits
kammer unter Druckluft steht. 

Dabei sind folgende Belastungen aufzunehmen: 
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Eine gleichmäßig verteilte Belastung durch Eigengewicht und 
den Füllbeton zwischen Kammerdecke und Trägeroberkante. 

Die infolge der Gewölbewirkung parabelförmige angenommene Auf
last (Lamellen I', 2' und 3'). 

Die als Einzellast (R) in Erscheinung tretende Belastung durch die 
oberen Massen Auflagerdruck des Gewölbes (P); Auflast der Erde und 
des Wassers (Q)]. 

Die seitliche Belastung infolge Wasser- und Erddruck. 
Die Belastung infolge des Luftdr uc kes in der Arbeitskammer. 
Die Horizontalkomponente aus dem Widerstand des Bodens 

gegen die Schneide. 
Um den durch diese Belastungen hervorgerufenen Auflagerc1ruck 

ermitteln zu können, bildet man für einen 1 m tiefen Streifen: 

G0) = 1,4. 2~~ . (2,4 - 1,0) ·2= 4,3 tjlfdm Tiefe 

G 9,10 + 9,30 Ci) = 2 ·2,8· (2,3 - 1,0) = 16,7 " 

G 0) = 7,40·2,5· (2,1 - 1,0) = 20,4 

G CD = 6,40. 3,00 . (2,1 - 1,0) = 21,1 

G 6,0 + 5,8 CD =-2--- . 1,90 (2,1 - 1,0) = 6,2 " 

Gf?\f6\= 100·05.21·2= 
~-.V ' , , 2.1 

Gewicht des Senkbodens vermindert um den Auftrieb: 70,8 t/lfd. m Tiefe. 

Gewicht der auflastenden Erde: 

5,0 T' f . (9,50 - 9,10). 2- . (1,8 - 1,0) = 0,8 tim. 1C e, 

+ (9,50 - 7,40) . 2,50 . (1,8 - 1,0) = 4,2 = 5,0 tjlfd. m Tiefe 

Gewicht des auflastenden Wassers: 

(9,50 - 6,40) . 4,90. 1,0 = 1;>,2 

+ ~-,~-±~,6~) . 1 90. 1 0 = 0 '5 = 
2 " " 

Gesamtgewicht des Senkkastens mit 
Berücksichtigung des Auftriebs und 
der Auflasten durch Erde undWasser 

15,7 
" 

91,5 tjlfd. m Tiefe 

Es erhält demnach jede Schneide für den laufenden Meter Länge 
einen senkrechten Auflagerdruck von 

A = B = 91,5 = 45,75 t/lfd. Ill, 
2 
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Fig.5 cl _ 

o = Größtmomentc für den Deck nträgc1'. 

6 = Querkräfte für d n Deckentl'äg 1'. 

495 

Fig.5 c. 
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der sich bei einer Eindringungstiefe von 700m (wie Fig. 58d zeigt), auf 
eine Fläche von F = (0,50 + 0,15) . 1,00 = 0,65 qm verteilt. Der spe

zifische Flächendruck ist aber: 
45,75 

q = - - = 70,4t/qm= 7,04kg/cm 2 • 
0,65 

Der auf die unter IXI = 45 ° ge
neigte Schneidenfläche entfallende 
Vertikaldruck: VI = 70,4.0,50 = 
35,2 tjm Tiefe; der auf die unter 
iX 2 = 35 ° . 30' geneigte Schneiden
fläche entfallende dagegen V 2 = 70,4 
. 0,15 = 10,55 t/lfd. m Tiefe. 

Die resultierende Vertikalkraft 
V = VI + V 2 = 45,75tjm Tiefe greift 

im Abstand IX = ~5 = 32,5 cm von 

der Schneide aus an. Die theore
tische Stützweite des Deckenquer-
trägers wird dann 

l = 9,50 - 2 . 0,325 = 8,85 m . 

Die zur Wirkung kommenden 
Fig. 58 e. Horizontalkräfte H I und H 2 erge-

ben sich mit Hilfe der in Fig. 58 e 
dargestellten Kräftedreiecke bei einem Reibungswinkel ß = 35 ° wie 
folgt: 

VI 35,2 35,2 
N = -;---~ = --;-- - = - - = 50,0 tim, 

I sm <Xl sm 45 0,707 

N = ~ = 10,55 10,55 
2 sin <X 2 sin 35 ° 30' = 0,581 = 18,2 tim, 

R _ NI _ 50,0 _ 50,00 _ 6 
I - cos ß - cos 35 - Ö~819 - 1,0 tjm, 

R =~=~~=~=222tjm 
. 2 cos ß cos 35 0,819 ' , 

)'1 = 90° - (iX-1 + ß) = 90° - (45° + 35°) = 10°, 

1'2 = 90° - (<X 2 + ß) = 90° - (35° 30' + 35°) = 19° 30'unddemnach 

H1 = 61,0. sin 10° = 61,0.0,174 = 10,6 tim 

H 2 = 22,2. sin 19° 30' = 22,2.0,334 = 7,4t/m. 
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Die gesamte Horizontalkraft wird H = H] + Hz = 18,0 tim Tiefe, 
und ihr Abstand von der Unterkante der Schneide 

50 ( 20) 
b= H 1 • 2 +H2 • .'50 +2- = 265_t 444 =3\)4cm 

H 18,0' 

Die vorstehend ermittelten äußeren Kräfte ergeben beim Decken
querträger folgende Momente infolge gleichmäßig verteilter 
Belastung. 

Wir nehmen als Raumgewicht der gleichmäßig verteilten Belastung 
(J = 2,3 t/cbm im Mittel aus Eigengewicht (Eisenbeton 2,4 t/cbm) und 
Füll beto n (2,1 t/cbm) und erhalten für den als frei aufliegend gedachten 
Deckenträger von der Spannweite l = 8,85 m, bei einer Trägerentfernung 
e = 3,10 mund g = (2,3 - 1,0) . 2,8 = 3,64 t/lfd. m/lfd. m Tiefe. 

g l2 3,64 . 8,85 2 
.Mym =- . e = . 3,1 = 110,0 mt/Träger. 

y y 

Das Moment infolge der parabelförmigen Auflast bestimmen 
wir, indem wir Streifen annehmen, deren Einzelgewichte sind: 

P/ 4,0 ~ 3,7 . 1,00. (2,1 _ 1,0) = 4,24 tjlfd. m Tiefe, 

P2' 3,7 ~ 2,4 . 1,00. (2,1 - 1,0) = 3,36 t/lfd. m Tiefe, 

P' =_2,6_. ] 2. (2 1 - 10) = 
:J 2' , , 1,72 t/lfd. m 'riefe, 

2:,p' = 9,32 t/lfd. m Tiefe. 

Nach Fig. 58 c ergibt sich das Moment in Balkenmitte 

.Mpm [9,32 . 4,425 = (4,24·0,50 + 3,36·1,50 + 1,72 . 2,40)] . 3,1 
= \)3,0 mt. 

Das Moment in folge der Resultierenden R aus dem Gewiilbeauf
lagerdreieck P und den Auflasten Q: 

P = 1 [70,8 - (4,3 + 16,7 + 2 . 9,32)] . 3,1 = 48,4 t/Träger. 

Das Gewicht der Auflasten ergibt sich nach Fig. 58 c zu 

P;': (4,425 - 3,70)·2,5·0,8 = 1,45 tim Tiefe, 

(4,425 - 3,70)·4,9. 1,0 = 3,55 tim Tiefe, 

5,00 tim Tiefe, 
P~': (3,7 - 3,2) . 4,9 . 1,0 = 2,45 tim Tiefe, 

P 3 : (0,20 -; 0,30) .1,9. 1,0 = 0,48 tim Tiefe, 

Q = 1: pli. 3,1 = 7,93 . 3,1 = 24,6 t/Träger. 

Pro h s t. Vorlesungen über Eisenheton. II. ~2 
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Mit den aus der Figur ennittelten Abständen der Kräfte P n • Q von der 
Auflagersenkrechten ergibt sich der entsprechende Abstand der Resul
tierenden R = P + Q = 73,0 t zu: 

_ 0,975. 48,4 + 0,61 . 24,6 _ 0 
c - 48 4 24 6 - ,85 m, , + , 

und demnach das Moment in Balkenmitte, hervorgerufen durch R: 

MRm = 73,0. (4,425 - 3,575) = 62,0 mt (Fig. 58c [ß]). 

Das Moment infolge der seitlichen Belastung durch Wasser- und 
Erddruck in bezug auf die neutrale Achse N-N des Deckenquer
trägers erhält man aus: 

S = 14,87:9,40. 4,1 = 49,7 t/lfd. m Tiefe 

und dem Hebelann 8 = 1,95 m. 
Ms = - 49,7·1,95·3,1 = - 300,0 mt. 

Das Moment infolge des Luftdruckes in der Arbeitskammer 
auf die Schneidenflächen wirkt dem durch den Wasser- und Erddruck 
hervorgerufenen Moment entgegen. 

Es ergibt sich bei einer wirksamen senkrechten Angriffsfläche von 
1,50 m Höhe zu 

M L = 1,5. 12,4 ( (1,90 + 1~5) 3,1 = 153,0 mt . 

Das Moment der Horizontalkomponente H des Schneiden
widerstandes . 

Mit den bereits ermittelten Werten für Horizontalkraft und deren 
Abstand von Schneidenunterkante ergibt sich: 

M H = 18,0· (2,20 + 1,90 - 0,394) . 3,1 = 206,5 mt. 
Mit diesen Ergebnissen wird das endgültige Moment in der Mitte des 

Deckenquerträgers: 

M m = Mgm + M pm + M Rm + M s + M L + M H 

= 110,0 + 93,0 + 62,0 - 300,0 + 153,0 + 206,5 = 324,5 mt. 

Die Größtwerte der Momente sind in b Fig. 58c aufgetragen. 
Die in e dargestellte Querkraftslinie kann leicht mit Hilfe der 

Belastungsgrundlagen gezeichnet werden. So wird z. B. die Querkraft 
am Auflager 

QA = 9,32 . 3,1 + 73,0 + 3,64· -~~~~- . 3,1 = 151,79 t. 

Querschnittsbemessung und Spannungsnachweis: 
Da im Falle des Auftretens des Größtwertes für das Biegungsmoment 

der Füllbeton bis zur Oberkante des Deckenquerträgers bereits an der 
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Druckaufnahme teilnimmt, so können wir als wirksame Breite des 
Druckquerschnittes die Trägerentfernung e = 3,10 m annehmen. Die 
zulässige Druckfestigkeit wird auf abd zu!. = 20 kg/cm 2 ermäßigt. 

Wir erhalten mit Hilfe der Zusammenstellung für Querschnittsbemes
snng rechteckiger Platten bei Spannungen von ahd = 20 kg/cm2 und 
(Je = 1000 kg/cm2 für 

M max. = 32 450000 cmjkg und b = 310 cm: 

h' = 0 800 1 / 32 450 000 - 259 , V 310 - cm. 

Feerf. = 0,001325 Y32 450 000·310 = 133 cm 2 • 

Gewählt wird eine Höhe h = 285 cm; h' = 285 - 7 = 278 cm: 
Fe = 6038 = 68,04 cm2 

2036 = 20,36 cm2 

9024 = 40,71 cm 2 

129,11 cm2 • 

Mit diesen Abmessungen ergeben sich: 

_nFe (_ 1/ 2b(h-a))_1O.129,U(_1 1/ 2,310,278) 
x - b 1 + V 1 + n. Fe - 310 + V 1 + 10 • 129,11 

= 44,1 cm; 

_ 2 111 _ 2 . 32 450000 _ 18 k 2. 
(Jhd -- ---- - . . - g/cm , 

Xb(h' - ;) 44,1.310 (278 _ 4~,1) 
M 32450000 

(Je = ------ = = D55 kg/cm 2 • 

Fe(h' - ;) 129,11 . (278 _ 4~~) 
Wie wir sehen, bleiben die Spannungen in mäßigen Grenzen, was auch 

in Anbetracht der Unmöglichkeit des gen auen Erfassens aller Kräfte
wirkungen erforderlich ist. 

Die Querkraft, die durch den Beton des 300m breiten Eisenbeton
steges des Deckenträgers bei einer zulässigen Schubspannung des Betons 

Tb zu!. = 4,0 kg/cm 2 

aufgenommen werden kann, ergibt sich mit x = 0,250 h'; 

Qb = Tb zu!. b (h' - ;) = 4,0·30· (278 - ~503' ~!) CXl 30 000 kg. 

Wie Fig. 58 c (f) zeigt, muß denmach die gesamte schraffierte Quer
kraftsfläche durch aufgebogenc Eisen aufgenommen werden. Die durch 
jene Fläche dargestellte gesamte Querkraft berechnet sich wie folgt: 

Q = 39300 . 2~5 + 121 790 ~ 112300. 85 = 13 990000 kg. 

32* 
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Daraus ergibt sich die schiefe Zugkraft: 

Z = -L = 13990000 

hZD 1/2 (278 _ 0,25~' 278) . -Y2 = 38 800 kg. 

Mit Ge = 1000 kgjcm 2 ergeben sich die erforderlichen Schräg-

eisen: 
38800 0 

Fe erf. = 1000 = 38,8 cm -; 

aufgebogen sind 9024 = 40,71 cm 2 • 

Tatsächlich bleibt die Schubspannung noch hinter den oben 
angeführten Werten zurück, da wir der Einfachheit halber mit gleich
bleibendem Querschnitt bis zuJ? Auflager gerechnet haben, obwohl der
selbe gegen das Auflager stark anwächst. Außerdem haben wir nur den 
schmalen Steg des Eisenbetonquerschnittes der Berechnung der Schub
spannungen zugrunde gelegt und auf die Mitwirkung des Füllbetons 
verzichtet, was die Sicherheit noch mehr erhöht. 

Die Kammerwandrippe wird, wie Fig. 58d zeigt, durch positive 
und negative Momente beansprucht. Als positiv gelte ein Moment, das 
von der Innenseite Zug erzeugt. 

Wir können nun für den Schnitt m-m zwei ungünstigste Belastungs
fälle unterscheiden: 

a) Die Schneide ist etwa 70 cm in den Boden eingedrungen und die 
Kammer mit Druckluft gefüllt. 

In diesem Falle ergibt sich das größte positive Moment: 

pos. M max. = Ve + H d + L c - Sr 

= 4575·018 + 180· 1806 + 186·075 - _1~~_±!~-,~. 22 . 1 15 , , " " 2 " 

= + 20,68 mt/Hd. m Schneide, 

pos.1I1max. ges. = + 20,68 . 3,1 = + 64,2 mt. 

b) Das größte negative Moment ergibt sich, wenn durch zu starkes 
Anspannen der Druckluft ein plötzliches und vollkommenes Austreten 
derselben unter der Schneide erfolgt. Das folgende Zuströmen des 
Wassers in die leere Kammer durch Verstopfen des gerissenen Loches 
mit zuströmendem Erdreich wird derart verlangsamt, daß über eine 
gewisse Spanne Zeit der volle rechnerische Wasser- und Erddruck auf 
der Wandung steht. Da dieser Fall aber nur denkbar ist, so lange der 
Senkkasten noch nicht allzu tief in den Untergrund hineinversenkt ist, 
so ist derWasserdruck in unserem Falle mit höchstens 6 tjm 2 (bei rund 
1 m Versenktiefe ) einzusetzen. Wir erhalten für diesen Fall also: 

[6,0+(6,0-2,2)] 12 lfd S h 'd' neg.Mmax.=- 2 .2,2 .1,15~- ,4mtj m c nm e, 

neg.Mmax. ges.= -12,4·3,1= -38,5mt. 
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Für die Spannungen ab = 20 kgjcm2 und Oe = 1000 kgjcm2 erhalten 
wir für das positive' Moment 1l1max = +64,2 mt = 6420000 cmkg. 

h' =0 8001/6420000 = 115 cm, 
, V 310 

F e=0,001325 y6 420 000·310 =59,2 cm2 , 

gewählt: h =140 cm; h' = 140 - 5 = 135 cm; b =310 cm; 

F e=4 030 +6024 = 55,41 cm2 • 

Mit diesen Werten erhalten wir: x = 20,22 cm 

2 . 6 420 000 _ ~ 2 

°bd = ---- ( 20 ')2) -16,Okgjcm , 
20,22· 310· 135 - ----f~ 

"(20000 2022 ) =905 kgjcm 2• 

55,41· 135 - --~-

Infolge der Normalkraft V = QA =151,79 t erfährt die Beton~ 

druckspannung eine Vergrößerung von 

die Eisenspannung wird dagegen etwas verringert, was nur günstig 
wirkt. Die gesamte Betondruckbeanspruchung ergibt sich demnach 
zu 0bd'" 20,0 kgjcm 2 , welcher Wert auch für den Füllbeton noch ein 
zulässiges Maß darstellt. 

Für das ne g a t iv e Mo m e n t 

1l1max = -38,5 mt = - 3 850000 cmkg wird entsprechend 

h' = 0,800 -V2~~ =89 cm, 

Fe = 0,001235 V3 850000·310 =42,7 cm 2 

gewählt: h = 140 cm; h' = 140 - 4 =136 cm; b =310 cm, 

Fe = 3,1.5 = 1510 16 =31,16 cm 2 , 

Mit diesen Werten ergibt sich: x = 15,6 cm 

_ 2 . 3 850000 _ 2 

°bd - -- ( 156) -12,2 kgjcm , 
15 6 . 310· 136 - --'--, 3 

3850000 2 

( 
156) = 945 kgjcm . 

31 16· 136 - --'--, 3 
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Der Ermittlung derSchubspannungen in derWandrippe legen wir 
die ungünstige Annahme zugrunde, daß der äußere Wasser- und Erd
druck, sowie der innere Luftdruck der Arbeitskammern, die sich ihrer 
gegenseitigen Abhängigkeit halber ja nahezu aufheben, außer acht 
bleiben. Es kommt demnach nur die Horizontalkraft des Erdwider
standes Htot. = 18,0.3,1 = 55,8 t zur Wirkung. Daraus ergibt sich 
nun die Querkraftslinie, wie sie Fig. 58 d links zeigt. 

Nehmen wir die wirksame Wandrippenbreite zu b = 100 cm an, 
so erhalten wir: 

Q b· ··h . h 5 1/ T = -b h ' wo Cl na erungswe1se zD =(; I~ 
'zD 

mit h{ = 140 - 5 =135 cm 

55800 2. 
Tl = -----~- = 496 kgjem Qb' = Tb b hzD 100 oJ 0 135' ," 

= 4,0 0 100 0 112,5 = 45000 kg = 45,0 t 

mit h~ = 58 - 5 =53 cm; 

T2 = -10055_~~~_- = 12,6 kg/cm 2 ; Qb2 =4,0 ·100· 44,2 = 17700kg =17,7 t 
0 6 0 53 

mit hf = 48 -5 =43 em; 

32800 r: 
T3 = ioo--:-:f:-43 = 9,10 kgjcm 2 ; Qb3=4,00100.35,8 = 14430 kg = 14,43 t. 

Mit Hilfe der berechneten Querkräfte, die infolge der Schubfestig
keit des Betons von diesem allein aufgenommen werden können, läßt 
sieh die durch die Schrägeisen noch aufzunehmende schraffierte Quer
kraftsfläche Fig. 58 d bestimmen. Die aus dieser Fläche sich ergebende 
gesamte schiefe Zugkraft berechnet sich: 

Q (55,8-45,0)+(55,8-17,7) (55,8-17,7)+(32,8-14,43) 020+ 
Res!" = 2 01,5+ 2 0 , 

+ (32,8 - 14,43) 0 050 = 46 9- t 
2 ' , 0 , 

Z= ~_~==_~6,7 _+ 5,65 + 4,6 =29670kg; 
"'::;"'hZDoV2 1,125 0Y2 0,7835 0Y2 0,221 012 

29670 2 
Feer/. = 1000 = 29,67 cm . 

Abgebogen sind: 2 0 30 + 4 0 24 =32,24 cm 2; demnach ist 
_ 29670 _ 2 

Oe - -32,24 - 920 kg/cm . 

Außer den abgebogenen Eisen sind zur Sicherung gegen Schubspan
nungen reichlich Bügel angeordnet, wie dies Fig. 58 f zeigt. 
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Die äußere A bschlußw and des über der Kammerdecke liegen
den Raumes für den Füllbeton kann als eine auf 4 Seiten aufliegende, 
durchgehende Platte angesehen werden. Der in Höhe der Deckenquer
träger eingeschaltete, als horizontal bewehrter Träger ausgebildete Teil 
und der massive Teil der Schneide bilden dabei die wagerechten Auf
lager, während die Querträger die senkrechten Stützlinien abgeben. Es 
wird demnach die Wand als kreuzweis bewehrte Platte bemessen und 
ausgebildet. 

1I,201-------~ 

74'-.w...-

A 

JO 

,~~~,~~~~·~~~-~-----~26-----------

]<,ig. 5 f. Qu('rtriigel· mit Einzelheilen 
der Ji;isenbeweluung. 

Es müssen dabei zwei Belastungsfälle unterschieden werden: 
a) Der Füllbeton wird eingebracht vor dem Versenken. Dabei hat 

die Wandplatte den Druck des frischen Betons aufzunehmen. Da 
der Beton am vierten Tage als erhärteter Beton gelten kann, so wäre mit 
einer Höhe des Füllbetons dreier Tagesschichten zu rechnen. Dabei ist 
besonders darauf zu achten, daß der sog. Auflagerdruck (der Zug) dureh 
gut verankerte Eisen von den Trägern aufgenommen wird. 

(h = 3·0,50 = 1,5 m; y = 2,2 tJm3). 

b) Der Füllbeton wird eingebraeht, nachdem die Kammer bereits 
versenkt ist. In diesem Falle ist die Wand in umgekehrter Weise durch 
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den Wasserdruck beansprucht, der für den höchsten Wasserstand zu 
berechnen ist. 

Um eine bessere Ver s t e i fun g des Senkkastens in der Längsrichtung 
zu erreichen, ist in der Symmetrieachse ein Längsträger angeordnet, der 
die Deckenträger in ihrer Mitte verbindet. Außerdem sind die Längs
wände als Träger auszubilden, da auf keinen Fall ein völlig gleichmäßiges 
Aufsitzen der Schneide gesichert ist. (Ungleichmäßigkeit der Boden
verhältnisse, ungleiche Abgrabung.) 

Da die Kammerwand einen im Grundriß gebrochenen Träger darstellt, 
so kommen außer den Biegungs- und Schubbeanspruchungen durch Ver
drehung des räumlichen Systems noch Zusatzspannungen zur Auswir
kung. Diese können mit Rücksicht auf die Unmöglichkeit einer genauen 
Erfassung dieser Kräfte nur durch entsprechende Eisencinlagen be
rücksichtigt werden. 

Zusammenfassung. 

Das vorliegende Beispiel zeigt, daß die Untersuchung von Eisen
betondruckluftsenkkammern keine statisch klare Aufgabe darstellt, 
da die genaue Erfassung aller zur Wirkung kommenden Kräfte unmöglich 
ist. Daraus folgt, daß mit einer weitgehenden Ausnutzung des Materials 
gar nicht gerechnet werden darf. Es genügt die angenäherte Berech
nung, wie sie hier durchgeführt wurde, vollkommen. 

Neben einer sehr florgfäl tige nA usführu ng wird man besonderen 
Wert legen müssen auf die Voruntersuchungen. Wie die Erfahrung 
zeigt, wird hier, wie dies schon bei den Besprechungen von Gründungen 
hervorgehoben wurde, eine gewissenhafte Untersuchung des Bodens 
und Grundwassers der Entwurfsbearbeitung vorangehen 
müssen. Diese Untersuchung soll einerseits die Möglichkeit einer gleich
mäßigen Absenkllng und einer guten Auflagerung des Senkkastens 
prüfen, andererseits feststellen, ob nicht chemische Beimcngungen im 
Boden oder Wasser vorhanden sind, die Beton zerstören. 

Es ist notwendig, daß diese chemische Untersuchung nicht erst nach 
dem Absenken der Kammer erfolgt, weil dann eine Änderung der Bauart 
nicht mehr möglich ist. 

Ferner ist zu beachten, daß ein sehr stabiles Einschalungsgerüst und 
eine gute Schalung (siehe unter D I 3 bei "Schalungen") zu den Vorbe
dingungen einer einwandfreien Herstellung der Senkkammern gehört. 

Bei dem ausgeführten Beispiel wurden die Außenschalungen nach 
14tägiger Erhärtung des Betons entfernt. Die Hauptspindeln wurden 
erst eingezogen, nachdem die Muttern 4 Wochen einbetoniert waren. 
Erst nachdem dies geschehen war, wurde die Schalung im Arbeitsraum 
und die schiefen Zugstangen entfernt. Die für letztere in der Kammer
decke vorgesehenen Löcher wurden sorgfältig mit Zement vergossen. 
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Die Flächen des Arbeitsraumes wurden schließlich mit einem Glatt
strich und darauf einer luftdichten Goudronschichte versehen, bevor 
die Absenkung erfolgte. 

Schließlich muß darauf gesehen werden, daß die nach Entfernung der 
ganzen Drucklufteinrichtungen die übrigbleibenden Öffnungen mit 
Schüttbeton unter den üblichen Vorsichtsmaßregeln sorgfältig aus
gefüllt werden. 

Wir sehen aus den vorstehenden Ausführungen, wie sehr die Ergeb
nisse der statischen Berechnung zurücktreten gegenüber den notwendigen 
Vorkehrungen für die Dichtung und die sorgfältigste Ausführung. 

11. Dücker und Druckrohrleitungen. 
Während man Dücker aus Eisenbeton schon seit längerem wegen 

der leichten Anpassungsfähigkeit an das Gelände ausgeführt hat, ver
sucht man erst in neue ster Zeit Rohrleitungen mit höherem innerem 
Wasserdruck aus Eisenbeton herzustellen. Zwar bestanden einige 
wenige Eisenbetondruckrohrleitungen schon vor dem Kriege, aber der 
allerwärts geförderte Ausbau von Wasserkraftanlagen und die sehr 
hohen Kosten von eisernen Rohren gaben Veranlassung zur Einführung 
des Eisenbetons. 

Es mag jedoch darauf hingewiesen werden, daß hier zwei sehr wesent
liche Grundbedingungen zu erfüllen sind, von denen die Güte der Kon
struktion abhängt. Die Wasserdichtigkeit bzw. die Wasserun
durchlässigkeit der Betonwandung und eine möglichst hohe Zug
elastizität und -festigkeit des Betons. 

Man wird zu untersuchen haben, ob das Rohr auf nachgiebigem oder 
unnachgiebigem Baugrund liegt, und ob es sich um eine größere oder 
geringere Auflast durch die überschüttung handelt, weil davon die 
Biegungszugspannungen wesentlich beeinflußt werden. Hierzu kommen 
noch die rei ne n Zugs pa n n unge n, die infolge des Wasserüberdruckes 
auf die Rohrwandung hervorgerufen werden. 

Eine Überschreitung der als zulässig angenommenen Zugspannungen 
im Beton bei der statischen Untersuchung, vereint mit den beim Er
härten auftretenden Schwindspannungen verringert die Sicherheit 
gegen das Auftreten von Rissen, die unter allen Umständen vermieden 
werden müssen. 

Bezüglich der Eise neinlagen ist zu bemerken, daß der Bewehrungs
prozentsatz keine so große Bedeutung hat als eine gute Verteilung 
der Eiseneinlagen. Dies gilt insbesondere von den Ringeisen, deren 
gegenseitiger Abstand so klein als möglich sein soll, wenn auf eine 
gleichmäßige Mitwirkung des Betons zur Aufnahme der durch die 
Zugspannungen auftretenden Längenänderungen gerechnet werden soll. 
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Im einzelnen sollen im nachfolgenden zwei Beispiele gezeigt werden, 
innerhalb welcher Grenzen der Nachweis für die Sicherheit von Druck
leitungen aus Eisenbeton geführt werden kann. 

1. Untersuchung eines Dückers. 
Der Dücker 1) hat einen lichten Durchmesser von l = 2,10 mund 

elllC Wandstärke d = 20 cm bei einer hydrostatischen Druckhöhe im 

_ r _fl/Q-.l 

$k-;l:~ 
~ ,/' ", 
~--- -----------4 
_ rI- 2a - J,OOm-->< 

Fig.59a. Fig. 59 b. 

Scheitel des Rohres 
(Überdruck) von 
1,43 moder Ph = 
0,143 kgjcm 2 (Fig. 
59 a). Die Über
schüttungshöhe im 
Scheitel des Dückers 
beträgt 0,80 m bei 
emem Erdgewicht 
Y. = 1800 kgjcbm. 
Da der Dücker von 
einer Straße ge
kreuzt wird, so er
mittelt sich für einen 
Lastwagen von 5 t 

Achsdruck, 3,00 m Achs- und 1,4 m Radstand die infolge der Über
schüttung unter 45 0 gleichmäßig verteilte Verkehrsbelastung nach 
Fig. 59 b wie folgt: 

Verteilungsbreite in der Längsrichtung des Fahrzeuges: 
t1 = b + 2 a = 0,20. 2·0,80 = 1,80 lll. 

Verteilungsbreite in der Querrichtung : 

t2 = r + 2 a = 1,40 + 2·0,80 = 3,00 m. 

Verteilungsfläche für eine Achse von 5 t: 
F = t1 • tz = 1,80·3,00 = 5,40 qm 

und demnach 
5000 

Pv = -5,40"" = 930 kgjqm. 

Die gleichmäßig verteilte Belastung infolge der Erdüberschüttung 
ergibt sich zu Pa = 1800·0,80 = 1440 kg/qm und somit die ge
samte gleichmäßig verteilte Belastung 

q = 930 + 1440 = 2370 kgjqm. 

1) Ausführung der Eisenbetonunternehmung Brenzinger & Co. in Freiburg i. B. 
bei einer Wasserkraftanlage an der Elz. 
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Die auf das Rohr einwirkenden seitlichen Erddrücke, herrührend von 
der Erdlast und der Auflast, entlasten das Rohr und sind deshalb zur 
Erzielung größerer Sicherheit so klein als möglich in Rechnung zu setzen. 
Aus diesem Grunde wurde der von der Verkehrslast Pv herrührende Erd
druck nicht berücksichtigt. 

Der durch die Erdlast allein verursachte Erddruck ermittelt sich 
nach der Gleichung E = ~ Ye h2 tg 2 (45 - IP2)' Wird mit emem 
Böschungswinkel cp "" 37 0 ge
rechnet, so wird tg 2 (45 - IP2) "'l: 
und damit E = tYe . h2 • 

Die Basis des Erddruck
dreiecks beträgt: b = t Y h . 
In Höhe der Dückersohle wird 
demnach mit h = a + 2 r; 
bu = 1Y (a + 2 r); in Scheitel
höhe dagegen mit h = a; 
bo = 1Y a (siehe Fig.59c). 

Wir nehmen nun statt des 
Fig.59c. 

Trapezes, ohne einen größeren Fehler zu begehen, für die Erddruckfigur 
ein Rechteck an von der Breite 

_lY (a + a+ 2 r) _ J ( ) 
e - 2 - 'fY a + r , 

b · I' h d H lb d Rh' Ir' 2,1 + 0,2 1 1 ~ wo el r g elC em a messer er 0 rmltte llllC = 2 -- = , Dm 

und es wird: e = -t. 1800· (0,8 + 1,15) '" 880 kgjqm. 
Da das Rohr im Verhältnis zu den übrigen Abmessungen als dünn 

vorausgesetzt wird, so ist es zulässig, das .Eigengewicht als in der Mittel
achse konzentriert gedacht anzunehmen. Bei einer Wandstärke von 
d = 20 cm wird: g = 2400· 0,2 = 480 kgjqm. 

Die Wasserfüllung erzeugt nur Momente in der Rohrwand, soweit 
im Scheitel kein überdruck vorhanden, der Wasserdruck dortselbst also 
gleich Null ist, d. h. für eben gefülltes Rohr. 

Ein etwaiger überdruck ruft nur Ringspannungen und zwar Zug
spannungen hervor, die sich ergeben aus der Ringzugkraft Z = r· Pi 
wobei Pi der innere Überdruck der Rohrfüllung. 

a) Berechn ung der Querschnittskräfte infolge verschiede
ner Belastungen. 

Es sei hier auf den Aufsatz von Forchhei mer "ZurFestigkeit weiter 
Rohre" in der Zeitschr. d. österr.lng.- und Architektenvereins 1904 
(H.9 u. 10) sowie auf denjenigen von Kammüller "Die Berechnung 
von Eisenbetonrohrleitungen" im Bauingenieur 1922 verwiesen. Es 
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finden sich da für die verschiedenen Belastungen und Lagerungen von 
Rohren die Querschnittskräfte angegeben. 

Für die Belastung Fig. 59d, wie sie infolge Erdüberschüttung 
und seitlichen Erddrucks entsteht, erhält man: 

JJf = r2 q - q' . cos 2 tp 1 
4 ~ . . . . . . . . 1) 

t:., R = -r (q sin2 tp + q' cos2 tp)J 

wobei JJf positiv, wenn es den Krümmungsradius vergrößert und t:., R 
die jeweils im Querschnitt auftretende Axialkraft, als Zug positiv. 

Fig.5ge. Fig. 59f. 

InfolgeFl üssig kei tsdruc ks bei eben gefüll te m Rohr (Fig. 5ge): 

Yw r 3 (4. ) 1 M = --2 -;:; - tp smtp - costp . 

/\ R 2 ( cos tp tp. ) 
u = y w r 1 - -2- - 2 sm tp J 

. . . . . . 2) 

wobei Yw = spez. Gewicht der Flüssigkeit und tp von 0° bis 90° zu 
nehmen ist. 

Infolge Eigengewichts (Fig.59f) 

für die obere Hälfte: 

M = r2do,205 + 0,26 costp - tp (sinrp - sin~)] ... 3) 

6R = rg (0,26 cosrp - rp sinrp) 

für die untere Hälfte: 

M = r2 g [0,86 - 0,26 cosrp' + rp' (sinrp' - sin ~) - ~ sin2 rp'] ; 

t:., R = r g (- 0,26 cos rp' + rp' sin rp' - n sin 2 tp'), 

wobei g = Einheitsgewicht der abgewickelten Rohrwand ist. 
Für unseren Fall ergeben sich in den charakteristischen Quer

schnitten an der Sohle, im Kämpfer und im Scheitel mit r = 1,15 m 
nachstehende Querschnittskräfte. 
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Infolge der gleich mäßig verteilte n Gcsa mt belast u ng 
q = 2370 kgjm 2 und dem dadurch hervorgerufenen gleich großen 
Gegendruck des Bodens wird nach der Gleichung 1) mit q' = 0: 

an der Sohle (cp = 0): 

2370 
M = 1,152 • -4- . coso = +784 mkgjm; 

6R = -1,15 . (2370. sin2 0) = 0,0 kg/m; 

im Kämpfer (cp = ~ = 900) : 

2370 
M = 1,152 -4- cos2· 90 = -784 mkgjm, 

6R = -1,15 (2370· sin2 90) = -2730 kg/m; 

1m Scheitel (cp =:n = 180°): 

M = 1,152 • 23}~ . cos2 .180 = +784mkg/m; 

6R = -1,15· (2370· sin2 180) = 0,0 kg/m. 

Infolge des sei tlichen Erddruc kes e = 880 kg/m2 • Mit der Gl.l) 
berechnet sich für q' = e und q = 0: 

an der Sohle: 

M = 1,152 (-8:0. cos2. 0) = -291 mkg/m, 

6R = -1,15.880· cos 2 0 = -1010 kg/m; 

im Kämpfer: 

M = 1,15 2 (- 8:0 . cos2 . 90) = +291 mkg/m; 

6R = -1,15.880. C08 2 90 = 0,0 kg/m; 

im Sc hei tel: 

M = 1,152 (-8!~. c082. 180) = -291 mkg/m, 

6R = -1,15·880· sin2 180 = -10lO kg/m. 

Infolge des Wasserdruckes (Yw = 1000 kg/m3) 'bei eben ge
fülltem Rohr: 

an der Sohle: 

M -- 1000·1,153 (4 ° . ° 0) - - . sm -cos 
2 :n 

= 760,4. (1,27 - 1,0) = +206,0 mkgjm, 

6R = 1000. 1152 (1 _ cosO - ~. sino) , 2 2 

= 1322,5. (0,5) ~ +661,0 kgjm; 
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am Kämpfer: 

M = 760,4· (! - ; . sin90° - COS90 0 ) 

= 760,4 (1,27 - 1,57) = -228 mkgjm, 

DR = 13225 (1 _ cos90 _ n . sin 90) 
, 2 4 

= 1322,5 (1 - 0,785) = +284 kg/m; 

im Scheitel: 

M = 760,4 (! - 0· sinO - coso) 

= 760,4 (1,27 - 1,0) = +206 mkgjm; 

DR = 13225 (1 _ cosO - ~. sinO) , 2 2 

= 1322,5 . (1 - 0,5) = + 661 kg/m . 

Infolge weiteren Eigengewichts: g = 480 kg/qm 
an der Sohle: 

JJ[ = 1,15 2 .480 ( 0,86 - 0,26 cos 0 0 + 0,0 - ; sin2 0 0 ) = +381 mkg/m; 

DR = 1,15·480(- 0,26. cos 0 0 + O-n· 0) = -144 kg/m, 

am Kämpfer: 

M =1,15 2 .480[ 0,86-0+~(sin90 0 -sin45 o)-~sin 290 0 J =-162mkg/m; 

DR = 1,15·480 ( - 0,26. ° + ; .sin 90 0 - n· sin2 900) = -867kg/m; 

im Scheitel: 

M = 1,15 2 .480 (0,205 + 0,26. cosO° - 0) = +296 mkg/m; 

DR = 1,15·480 (0,26. cosoo - 0) = +144 kgjm. 

Infolge überdruc kes:pi = 0,143kg/cm2 = 1430kg/qm. 

Die Ringzugkraft ergibt sich zu 

Z = r· Pi = 1,15· 1430 = 1645 kg/m. 

In nachfolgender Zusammenstellung finden sich die Ergebnisse vor
stehender Rechnung übersichtlich vereinigt und die Größtwerte er
mittelt. 

Da im Kämpferquerschnitt bei den möglichen Belastungsfällen als Ge
samtaxialkraft stets Druck auftritt, so ist die ungünstigste Beanspruchung 
bei leerem Rohr gegeben. Für alle anderen Querschnitte ergibt sich 
dieselbe bei gefülltem Rohr. 
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- -

\\ 

Momente in mkgjm \ A x i alk räf t ein kgjm 
Be lastungsart 

Sohle I Kämpfer I Scheitel Sohle Kämpfer Scheitel 

gleichmäßig mit Auflast 
q = 2370 kgjm2 + 784 - 784 + 784 ± 0,00 -2730 + 0,00 

Belast. durch seit!. Erd-
druck e = 880 kg 'm2 - 291 + 291 - 291 -1010 ± 0,00 -1010 

Eben gefülltes Rohr + 206 - 228 + 206 + 661 + 284 + 661 
Eigengewicht 

g = 480 kg'm2 + 381 - 162 + 296 - 144 - 867 + 144 
überdruck 

Pi = 1430 kg/m2 ± 0,0 ± 0,0 + 0,0 + 1645 + 1645 + 1645 

Gesamtmoment bei ge-

1+ 1080 fülltem Rohr - 883 + 995 + 1152 -1668 + 1440 
Gesamtmoment bei I 

leerem Rohr + 874 - 655 + 789 - 1154 -3597 - 866 

b. Querschnittsbemessung und Spannungsermittlung. 

Querschnitt an der Dückersohle 

M = +1080 mkg/m = 108000 cmkg/m, 

Z = +1152 kg/m; b = 1,0 m = 100 m. 

Für eine Biegung erhält man mitobd = 32 kg/cm 2 und Oe = 1200 kg/cm 

I l / M 1 / 108000 
d = 0,565 V b = 0,565 V 100- <" 18,6 cm, 

Feb = 0,00158 -V M· b = 0,00 158 -V 108000· 100 = 5,2 cm 2 , 

0,96 " 

Fe z erf. = 6,16 cm2 

gewählt: d = 20 cm (siehe Fig.59g). 

Fe = 1007 + 5 08 = 6,36 cm2 (auf der Zugseite), 

F~' = 10 0 7 = 3,85 (auf der Druckseite). 

Um die im Betonzugquerschnitt auftretenden Spannungen in großer 
Annäherung zu erhalten, ohne die 
Ermittlung der Nullinie aus der 
Bedingungsgleichung 3. Grades 
durchführen zu müssen, gehen 
wir von der Voraussetzung aus, 

d ß Ebz I ·d Fig.59g. a E- = n = I gesetzt WIr . 
bd 

Damit erhalten wir die Nullinie unabhängig von der Belastung und es 
wird mit den S.406, Bd. I angeführten Beziehungen mit a = 100 cm; 
b = 20 cm; Fe = 6,36 cm2 ; F; = 3,85 cm2 und n - 10: 
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Pi = 20· 100 + 10 (6,36 + 3,85) ~ 2100 cm 2 , 

20 2 .100 
S = 2 + 10 (6,36. 1,5 + 3,85· 18,5) ~ 21670 cm2 , 

S 21670 
u = - = ---- = 9,9 cm; v = 20 - 9,9 = 10,1 cm, 

Pi 2100 
100.203 

J I = --3- + (6,36· 1,52 + 3,85.18,52). 10 ~ 280000 cm4 , 

J s = J I - Sn = 280000 - 21670· 9,9 ~ 65500 cm4• 

D "d N .11{·e 
amlt WIr aus: 0 = - +-P - J 

ob = Z + Mn = 1152 + 108000· 9,9 = 16 85 kg/cm 2 (Zug) 
Z Pi J s 2100 65500' , 

(Jbd = Z _ M ~ = .!!52 __ 108000· 10,1 = 1615 kgjcm2 (Druck). 
Pi J s 2100 65500 ' 

Wie wir sehen, bleibt hier die Betonzugspannung in einer Grenze, die 
für gutes Material als zulässig angesehen werden kann. 

Querschnitt am Kämpfer: Hier tritt die ungünstigste Bean
spruchung des Querschnittes bei leerem Rohr auf. Es ist dafür: 

M = - 655 mkg/m, = 65500 cmkg/m, 
N = - 3597 kgjm (Druck). 

Der Querschnitt ist der gleiche wie vor. Es wird mit der Bemessungs
tafel von Mörsch für einseitige Bewehrung bei Biegung mit Axialdruck 
untersucht: 
für 

M 65500 Pe 6,36 
N -b = 31':97 20 = 0,915; T = -b = -- = 0,00318 = 0,318 v.H. 

o • a 100·20 
X = 0,36· b = 0,36. 20 = 7,2 cm; 

2.3597.72 2 

(Jbd = 100. 7 22 _ 20 . 6 36 (~ 92 . 20 _ 7 2) = 13,8 kgjcm 2 ; , " , 

(Je = 10. 13,8. ~,92 ';;~02_=_7,2 = 215 kgjcm2. , , 
Nach der vorher angewandten Art der Spannungsermittlung ergeben 

sich in diesem Falle: 
N Mv 3597 65500 . 10,1 2 

°bd = Pi +~= 2100 + --65500 -- = + 1l,8 kgjcm (Druck), 

ab = N _ M_~= 3597 __ 6550~. 9,9 = _ 82 kgjcm2 (Zug). 
Z Pi J s 2100 65500 ' 

Auch hier werden die zulässigen Spannungen nicht überschritten. 

Querschnitt im Scheitel: 
M = + 925 mkg/m = + 99500 cmkg/m, 
Z = + 1440 kgjm. 
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.Mit dem;;clbcn angeführten Qllersc,hnitt YOII yor!wJ" p[mitteln sieh 
die Spannungen wie folgt: 

1440 99500· H,!) . ~ ~ , ~ 
O'IZ = 2100 +. 65 5Oci-- rv 1;>,10 kgjcm 2 (Zug). 

1440 99500. 10,1 
obd=2100 - ß5500 ,'V14,66kg/cm2 (Druck). 

Es bleiben hier 
die Spannungen et
was hinter denjenigen 
für den Querschnitt 
an der Sohle zurück. 
Im übrigen gilt das 
dort Gesagte. 

Der Querschnitt 
des Dückers mit An
gabe der Eisenbeweh
rung ist in Fig. 59 h 
dargestellt. 

fO~7lm 

Der statische Nach
weis, der im vorste
henden durchgeführt 
wurde, bietet re c h -
nerisch genügende 
Sicherheit. Hierbei 
ist zu verlangen, daß 
die Einbettungstiefe 
desEisens mindestens 
2-3 cm beträgt. 

Querschnitt durch den Dücker. 

Der Beton muß 
eine sehr hohe Zug
festigkeit haben bei 
einer möglichst hohen 

Dichtigkeit. Das 
außen und innen mit 
einem Putz und mit 
einem entsprechen
den Anstrich ver
sehene Rohr sollte 
dadurch gegen ein 
Eindringen des Was
sers in den Beton ge
sichert werden. 

Pro b s t , Vorlesungen über Eisenbeton. II. 

Längsschnitt. 
Fig. 59 h. 

33 
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Bei der He 1'8 tell u ng des Rohres ist da.rauf zn achten, daß Unter
brechungsstellen nur an den am wenigsten auf Zug beanspruchten 
Querschnittsstellen vorkommen sollen, wenn es nicht möglich ist, den 
Querschnitt ohne Unterbrechung herzustellen. Sonst ist für eine gute 
Verbindung an den Anschlußstellen zu sorgen. Der fertig betonierte 
Dücker ist möglichst lange naß zu halten, damit Schwinderschei
nungen verringert und ein gleichmäßiges Erhärten gewährleistet werden. 

2. Untersuchung eiuer Druckrohrleitung. 
Bei einem Dücker ist der Einfluß der Ringzugkraft infolge des im 

Scheitel wirksamen hydrostatischen Überdruckes in der Regel nicht aus
reichend, um in einem Rohrquerschnitt nur Zugbeanspruchung hervor
zurufen. Es erfährt demnach beim Dücker jeder Querschnitt Zug - u n cl 
Dr uc k spannungen. 

Im Gegensatz hierzu ist der hydrostatische überdruck bei Druck
rohrleitungen so groß, daß die auftretenden Ringzugkräfte im Quer
schnitt auf seine ganze Breite in erster Linie Zugbeanspruchung 
erfahren. Die Biegungsspannungen treten hier zurück. 

In dem bereits erwähnten Aufsatz von Kammüller ist ohne Be
rücksichtigung von Erdüberlast die Bedingung für die hydrostatische 
Druckhöhe eines Druckrohres aufgestellt als Vielfaches des Rohrhalb-

.ll! 1 
messers. Es ergibt sich dort für eine Exzentrizität e = Z = "6 d (die 

Entfernung des Kernpunktes von Mitte), d = 0,2r und der Koeffizient 
;. = 11,65. Für e = t d wird ;. = 9,5. 

Wir haben ein Druckrohr, wenn die hydrostatische Druckhöhe 

h. >;' r = 11,65 r. 

Ist noch Erddrnck zu berücksichtigen und ist die Wandstärke 

d = 0,2r, 

so ändert sich naturgemäß auch ;.; und zwar wird mit wachsender 
überschüttungshöhe und zunehmender Wandstärke ;, größer werden 
und umgekehrt. 

Es werde nun zunächst ein Rohr betrachtet, dessen lichte Weite 
l = 1,0 m, das einen überdruck von 2 Atm., oder h. = 20,0 m und eine 
Erdauflast von 1 m aufzunehmen hat. 

Das Rohr ist zweifellos ein Druckrohr, da 

1,0 
h. > 11,65 r = 11,65· -2- = 5,825 m; 

und es sind demnach die Zugspannungen des Betons maßgebend, die 
mit abz = 15 kgjcm2 als rechnerisch zulässig angenommen werden. 
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Der Querschnitt wird illl allgPllwilll'11 an der Sohle dl''; Hohre:-; a ll\ 
ungünstigsten beam;;prucht. 1111 Ilachfolgenden Rollen die Querschnitts
kräfte ermittelt werden. 

Der Wasserdruek bei ebml gefülltem Rohr ergiht flich mit den 
heim Dücker angeführten Gleichungen für 

l+d 1,0-+-0,2.0,;) _ 
., = 1000 k!Y/m3 1111<1 -J' = = ' - = 0 ')') 111 • 
I (tJ - e/ :2 ~ " t • 

• , 1'3 (4 ) lf - --'---- - - 1 _.- 0 1 ') 7 " 1'3. .... r - .) ~ ,t) / , 

.... ;r I 

Mt = 0,137.1000·0,5;")3 = + 22,8 mkg/m; 

I R = " r2 (1 - ~) = 0 5 v 1'2. I - - I 2 ,. I , 

L':o.R", = 0,5· 1000· 0,;");32 = + 1;31 kg/m. 

Der Ertlclr uc k wird für eine Erdauflast yon 1,0 m mit ;', = 1600 kgjm3 : 

'1 = 1,0.1600 = 1600 kg/m2, rkr seitliche Erddruck '1',,- ~ =400kgjm2 . 

Damit berechnet sich: 

J/,,= 1'2 L 4 (. =~ 0,;3;")2. löOO 4- 400 = + Hl mkg/m; 

!....,Re = - r q' =, - 0,5;") . 400 = - 220 kg/m (Druch.). 

Das Eigengewich t: 

Es werde die Wand stärke yorerst etwas reichlich mit d == 15 CJ1l 

geschätzt. Es ist dann g = 360 kg/m 2 und es wird: 

Mg = r 2g (0,85 - 0,26) = 0,6 g 1'2 = 0,6· 360· 0,55 2 = + 6.5,5 mkgjm; 

1\ Ru = I' g (- 0,26) = - 0,26 g r = -- 0,26· 360· O,il;,) = - 51 kg/m. 

Bei einem inneren Überdrue k Pi= 2 kg/cm 2 = 20000 kg/m 2 

wird die Ringzugkraft Z = T Pi, worin für r die halhe Lichtweite des 
Rohres zu setzen ist. Es ist alflo 

R = 0,5 . 20 000 = + 10 000 kgjm . 

Die GesamtquerschnittRkräfte an der Sohle ergeben sich nun zu: 

.M = M,,, + .Me + Mg = 22,8 + Hl,O + 65,5 = + 17H,3 mkgjm; 

Z =R+L, R r+L,Re+6Rg=10000+li51--220-51=+H 880 kg/m. 

Um bei der Querschnittsbemessung einen Anhalt für die Wand stärke 
zu erhalten, gehen wir von folgender Überlegung aus. 

Die ideelle Querschnittsfläche des mit einem Eisengehalt q; s y m
metrisch (doppelt) bewehrten Querschnittes von der Stärke d 
und der Breite b wird: 

F i = b d (l + (p n). 

a:3* 
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Das ideelle Widerstandsmoment, wenn wir den Abstand der Eisen von 
der Mittellinie e = 0,42 d wählen, 

J b d3 

W;= -;-; mit J = 12 + nq; b d (0,42 d)2 

bd2 

= 12 (1 + 2,12 n tp); 
d v=_, 
2' 

bd2 
W = -6- (1 + 2,12 n tp). 

Es kann nun die Wandstärke aus einer einfachen quadratischen Gleichung 
ermittelt werden: 

Z M Z .:lI 
(Jl!z= F i + Tv,- = bd (1 + tp n) + d 2 (1 ~2--··)---- . 

6 +, cpn 

Setzen wir in dieser Gleichung für b = 100 cm; 'Pl = 0,5 v. H. = 0,005; 
n = 10 und 0bz= 10 kg/cm2 , so erhalten wir für die Wand stärke bei 
doppelter, symmetrischer Bewehrung: 

d = 0,95. Z + V (0,95 . Z)2 + _21 700_J!_ 
2000 

(alles in Zentimeter und Kilogramm) für einen 1 m breiten Rohr
streifen. 

In unserem Falle ist demnach: 

d = 0,95 . 9880 + V(O,9~9880)2 + 21 700· 17930 = 15 65 cm' 
2000 ' , 

gewählt: d = 16 cm: 

Der gesamte Eisengehalt ermittelt sich mit: 

Fe = 0,005·100·16 = 8 cm2/m oder 3006 mm, 

d. h. beiderseits je 15 0 6 mm auf 1 m RohrstreifeIl. 

9880 
Die Eisenspannung wird ° = -- = 1240 kgjcm 2 

ez 8,0 . 

1mr 0bz = 15 kg/cm2 ergibt sich: 

d = 0,95Z + V (0,95Z)2 + 32500· M 
3000 

und unter Einsetzung der Werte für Mund Z: 

d = 9380 + Y9380 2 + 32500·17930 = 11 75 . 
3000 ' cm, 

gewählt: d = 12 cm. 
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Bei einer Wandstärke d = 14 cm würde die Betonzugspannung sich 
ergeben (b = 100 em) aus: 

___ Z___ M _ H880 _ 17n~0 _ -11 '" k /em 2 • 

abz - 105. d + 1845. d2 - 105· 14 + 1845. 142 - " g , , 
9880 

Fe = 7,0 cm 2/m:. a = -- = 1400 kg/cm2 • 
e 7,0 . 

Wählen wir die Wandstärke nur d = 12 cm, so ermittelt sich die 
Betonzugspannung zu 

9880 17930 . 
Obz = 105.12 + ---- = 7,84 + 6,71 = 14,55 kg/cm 2 • 18,45. 122 

(Es stellt dies eine rechnerisch noch zulässige Grenze dar, da 0bz < 15,0 
kg/cm 2). 

Die Eisenspannung wird unter der Annahme, daß das Eisen die ge
samte Zugkraft aufnimmt: 

z 

und mit q; = 0,5 Y. H. 

Fe = 0,005. 100 . 12 = 6,0 em2 

H880 _ • 
0, = --6 '0-- = 1600 kg/cm-. , 

Diese hohen Zugspannungen in den Eisen errechnen sich nur unter 
der Bedingung eines gerissene n Betonquerschnittes. Bei rissefreien 
Querschnitten kann die tatsächlich auftretende Eisenspannung un
günstigstenfalles gleich nabz werden_ 

Legen wir die Eisen nur auf eine Seite des Querschnittes, 
so ergibt sich mit einem Abstand a = 0,08 d der Eisen am Rande: 

F i = b d + n (I' b d = b d (1 + n q;); 

bd2 b d 2 
S = 2 + nq;bd.0,08d= 2- (1 + 0,16 n q;); 

B d (1 + 0,16 nq;) 
x = - = - --'--;-:-'--,----'--

F i 2 (1 + n q;) . 

Wählen wir nun wieder "\\--je vor n = 10; q; = 0,005; b = 100 em, 
so wird: 

x = ~ (1 + 0,16. 10 . 0,005) = ° 8 d. 
2 (1 + 10 .0,005) ,4, d - ,'I: = 0,52 d. 

Das Trägheitsmoment, bezogen auf die Schwerachse, wird: 

b x3 b(d - X)3 
J. = -3- + --3-- + n q; b d (x - 0,08 d)2 
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und für die oben angenommenen Werte 

J s = !9~d~ (0,483 + 0,523 ) + 10.0,005.100. d (0,48 d - 0,08 d)2; 

.18 = d3 (3,68 + 4,(9) + 0,8 d3 = 9,17 d3 . 

Das Widerstandsmoment W1 bezogen auf die Seite, auf der die Eisen 
liegen: 

J s 9,17d 2 • 

W1 = -;:- = 0,48 [ = 19,1 d 2• 

Das Widerstandsmoment W 2 auf die gegenüberliegende Kante be
zogen: 

:VIit Pi = bd (1+ n (1') = 105 d ergeben sich die Randspannungen 
,\ie folgt: 

J11 Z J}I 
- I 

W~ - 105 d T 19,I-d2 ; 

111 Z 111 
- ~~~ =~ -~~. + -~. . 
Wz 10;3 d 17,6 d2 

Die Bedingung, daß das zulässige OlJz nicht überschritten werden 
darf, erhält man aus der zweiten Gleichung. 

Plir 0l,z = 10 Iqr/cm 2 erhaltell wir entsprechend wie frühpl' 

rl = 0,9;3 Z + V(0,9ö Z)2 + 22!~~A~ 
2000 

und damit für UllBeren Fall: 
mit Obz = 10 kgjcm 2: d = 1;5,84 ~ 16,0 cm : 

F, = O.OO:i· 100· 16 = 8,0 cm 2 ; 

9880 • 
~~-- = 1240 kg/cm - : 8.0 ... 

~Für 0hz = 1;3 kg/cm 2 : 

cl ~ 0,90.~. Z +- V(0,95 Z)2 + 34200-~L11 
~ ~ ~ ~ -~- = 12 0 Clll . 

:1000 ' , 

Pe = 0,005· 100·12 = 6,0 cm 2jm; 

n880 ._ • 
Oe =- =~ 1600 kgjcm-. 

6,0 

~Während die vorstehenden Untersuchungen alle für eine Bewehrullgs
ziffer (P1 = 0,5 v. H. durchgeführt wurden, seien nachstehelId alle ent
sprechenden Beziehungen auch für ?J2 = 0,75 v. H. und Cf!3 = 1,0 v. H. 
angeführt. 
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Für doppelte Bewehrullg: 
. 1'2 = 0,75 v. H.; 11 = 10 

Z .i.1/[ 
" -.- _L 

I,z - 107.5 d I 1H,3 d~ 

mit (Jbz = 15 kgjcm 2 erhalten wir: 
Oo\!3 Z + 1/(0,\)3 Z)2 + 31 200-i11 d = ---- - ---- 0 

3000 ' 
!P3 = 1,0 Y. H.: n = 10 

Z Jl 
"oz = 110 d + 20,2 d 2 ; 

mit "0 = 15 kgjcm 2 :-~c 
z d = O,Hl Z + -V(~,Hl Z)2 + 29700 i11 

3000 
Für einseitige Bewehrung: 
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Maßgebend für die Querschnittsbemessung 
an der nichtbewehrten Außenfaser. 

ist hier die Spannung 

!f'2 = 0,75 Y. H. 
Z jlf 

"I" = 107,5d + 18.0 d 2 

mit (JI" = 15 kgjcm 2 wird: 

l 0,H3 Z + {(0,g-3Z)2 +- 33400}( 
(. = -----~----_._-~ .-- --- --' 

(Fa = 1,0 Y. H. 
:WOOO 

Z J[ 
"I,z= llOd! 18,4d2 

~ ~ 0,91 Z . l'(O.HIZj2 + 32(00)[ 
"lu = I D kg/cm-: cl =- .-- - .--. ---- 30()O--------~~-

In unserem Falle ergeben sich sonach die Betollzugspallnungell in ihren 
Größtwerten mit einer gewählten Wandstürke d = 12 cm für die yer
schieclenen Bewehrungsziffern: 

Bei symmetrischer, doppeltet' Bewehrung mit !P2 = 0,75 Y. H. 

98~() 17H30 _ ~.,- . ,- _ ./. 2 
"I,: = 107,5. 12 + IH.3. 12 2 - 1,6,) • 6,4.> - 14,10 kg i cm 

mit (Pa = 1,0 Y. H. 
9880 17930 ~ 

"Ot =c llO. 12 + 202. 12 2 = 7,49 + 6,16 = 13,65 kgjcm - . , 
Bei ein sei t i ger 13 ewe h run g 

mit (r2=0,75v.H.; 
9880 17930 

abz = 107,5.12 + i8~i2:i = 7,65 + 6,92 = 14,57 kg/cm 2 

mit !P3 = 1,0 v. Ho; 
H880 17930 

"oz = lJO.12 ~- 18,4. 122 7A!) f-- 6,77 =~ 14,2fi kgjcm 2 • 
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Es schwanken bei all diesen verschiedenen Annahmen der Eisen
bewehrung die re c h n e r i s c h e n Betonzugspannungen zwischen 13,65 
kgjcm und 14,57 kg/cm 2• Wir sehen darauß, daß der Eisengehalt auf 
die Berechnung von 0bz ohne nennenswerten Einfluß ist. 

Eine größere Anzahl schwächerer Eisen ist zweifellos vorteilhafter 
als eine kleinere Anzahl mit stärkerem Querschnitt. Die Grenze zwischen 
beiden wird durch die Möglichkeit einer guten praktischen Ausführung 
gegeben sein. 

Fig. 60a. Fig.60b. 

:Für die Aus f ü h run g käme in Frage bei einer Berechnungsziffer 
Cf'2 = 0,75 v. H.: 

Fe = 0,0075· 100· 12 = 9,0 cm 2jm 
einseitig bewehrt: 11010 = 8,64cm2 , 

doppelt bewehrt: 2·1008 = 10,04 cm 2 ; 

Cf'3 = 1,0 v. H.: 
Fe = 0,01 . 100· 12 = 12,0 cm 2/m, 

gewählt: einseitig: 11 0 12 = 12,44 cm (e = 9,1 cm), 
doppelt: 2·8010 = 12,56 cm 2 (e = 12,5 cm). 

Bei engerer Lagerung der Ringeisen : 

einseitig bewehrt: 16010 = 12,56 cm 2 (e = 6,25 cm); 
3207= 12,32 cm2 (e = 3,125 cm) (siehe Fig. 60a); 

doppelt bewehrt: 2·10·9 = 12,72 cm 2 (e = 10,0 cm) (siehe Fig. 60b); 

2·1208 = 12,06 cm2 (e = 8,35 cm); 
2·2206 = 12,4 cm2 (e = 4,55 cm). 

Als Verteilungseisen werden in Richtung der Rohrachse auf den 
Rohrumfang 12 0 8 bei einseitiger und 2 . 11 0 6 bei doppelter Be
wehrung eingelegt. 
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Bei Verwendung von Eisen für die Ringbewehrung mit kleinerem 
Durchmesser als 10 mm wird sich zwecks besserer Montage in größeren 
Abständen (alle Meter) da:" Einfügen eines Ringes von stärkerem Durch
messer empfehlen, der im Verband der Verteilungseisen das Gerippe 
für die Ringe bildet. 

Bei lee rem Roh r werden die Querschnittskräfte an der So h I e : 

M = Me + 111!/ = + 91,0 + 65,5 = + 156,5 mkg/m; 

N = D Re + D R!I = - 220 - 51 = - 271 kgjm 

und erhalten damit bei doppelter Rewehrung mit CfJz = 0,75 v. H.; 

N 111 271 15650 
(J = F ± W = 107,5 .12 ::i~ 1.<),3 . 122 = 0,21 i 5,64, 

(Jod = 5,85 kg,'cm 2 ; (Jbz = 5,43 kgjcm 2 • 

Sollen die Zugspannungen alle durch die Eisen aufgenommen werden, 
so ergibt sieh deren Spannung 

Oe =FZ ; Z (Xl ~.5,43.:!!. 100 = 1630 kg mit Fe = 508 = 5,02 cm 2 ; 
e 4 2 

1630 
Oe =-- = 325 kO' 

5,02 '" 

mit rp3 = ],0 v. H. 
271 15650 

(j =ÜÖ:T2- ± 20,2 . f2-z = 0,25 ± 5,4 ; 

0hd = 5,65 kgjcm 2 ; 0bz = 5,15 kgjcm 2 • 

Die Eisenspannung ergibt sich, falls die Betonzugspannungen durch 
die Eisen aufgenommen werden sollen, aus 

1 12 
Z(Xl~ 515-· 100= lr;50kg'F =8010=628cm2 . 2' 2 <, e " 

11550 
(] = --- = 247 kgjcm 2 

e 6,28 . 

Bei einseitiger Bewehrung ist die Betonzugspannung auf der 
unbewehrten Seite des Querschnittes zu ermitteln, da die Betondruck
beanspruchung nicht erheblich von den oben berechneten Werten bei 
doppelter Bewehrung abweicht und diese sehr niedrig sind. 

Es wird mit CfJz = 0,75 v. H. 

271 15650 
°bz= 107 ,5 ~2 18,0 . 122 = 0,21 - 6,05 = 5,84 kgjcm 2 

mit rpa = 1,0 Y. H., 

271 
°bz = iio-:J.z 

15650 
18,4. 12T = 0,25 - 5,92 = 5,67 kg/cm 2 • 
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Da die Betonzugspannungen sehr niedrig bleiben, wäre hier an sich 
eine Bewehrung der Zugzone nicht unbedingt erforderlich. Zur Er
höhung der Sicherheit soll man aber eine Bewehrung nicht unterlassen; 
der erforderliche Querschnitt würde sich ergeben aus: 

Z '" ~. 5 84· 12 . 100 = 1750 kg' für o. = 1000 sind '2 ' 2 ' 0 

F - 1750 _ 1 ~r;: 21. 
eerf - 1000 - ,10 cm Im, 

In J<'ig. 60c-e sind 
für ein Rohr vom Halb- Momente 

messer r in der Iinken M-r'., ·q 
Hälfte die Momente, in 
d ht 'd' R' 1m;n er rec en le .mg-

10 0 5 = 1,96 cm 2• 

kräfte für verschiedene 
Belastungsarten aufge
tragend, (als Bezugs
achse gilt die Umfangs
linie des Kreises). In 
Fig. 60 c für Wasser-

--~~~------~~,,~--------~~==+----

druck bei eben gefüll
tem Rohr, in :b'ig. 60 d 
für Eigengewicht und 
in Fig. 60e für gleich
mäßig verteilte Beht
stung von oben und 
unten. Über die Vorzei
chen der Querschnitts
kräfte gilt das bereits 
Gesagte. liig. 60 c. Wasserdruck bei eben gefülltem Rohr 

()'kg,cbm). 

Überblicken wir bei der im vorangehenden durchgeführten Unter
suchung die im Querschnitt de;;; Rohres berechneten größten Spannungen, 
so sehen wir, daß die Zugspannungen im Beton Obz unterhalb der als 
zulässig aufgenommenen bleiben. Der rechnerische Nachweis für 
die Sicherheit gegen das Auftreten von Rissen wäre sonach erbracht. 

Daß dieser Nachweis allein nicht genügt, um Risse zu vermeiden, i;;;t 
nach allem bisher Gesagten ohne weiteres einzusehen. Zunächst wird 
man darauf achten müssen, daß die zu Rissen führenden Schwind span
nungen möglichst ausgeschieden werden. Dies geschieht durch N aß
haI te n des fertigen Bauwerks durch längere Zeit und durch Anordnung 
von 'Trennungsfugen, wenn möglich in Abständen nicht unter 20 m. Wo 
dies nicht möglich ist. ordne man die Schwindfngen mindestens in Ent-
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fernungen an, die einer Tagesleistung entsprechen. :Für die notwendige 
Abdichtung der Fugen muß gesorgt werden. 

Wenn auch Druck· 
rohre infolge der Über
schüttung von der Te m- M"!~T;".~ 
peratur direkt nicht 
beeinflußt werden, be
sonders wenn sie tief 
lipgen, so darf nicht 
ühersehen werden, daß 
die Temperatur gerade 
bei dem jungen Beton, 
solange die Rohre frei. 
liegen, Temperaturspan
llungen hervorruft. Hier 
hilft schon das Naß· 
machen. das Zudecken 
mit na;'i;'ien Säcken u. a. 
vVährend im SOlllmer die 

-

Tem pera turspa nll ungeu 
die Schwiudspannungen 
günstig beeinflussen. 
werden die ktzteren ver· 
größert hei niedrigen 
Temperaturen. In die
sem Falle werden die 
TrenIHmgBfugCll 110ch 
wichtiger. Mit H,ücksicht 
auf die mit dem Al tel' 
zunehmende Zugfestig
keit des Betons sollen 
nach Möglichkeit zuerst 
die höchst beanspruch· 
ten Teile des Rohres her
gestellt werden, damit 
sie vor Benutzung mög
lichBt lange Zeit für die 
Erhärtung hahen. 

Fig. 60 d. Eigengewicht ((I kg/qm). 

Das mit vorstehend 

Momen! 
""-r'(I"'<, 

"\ 
MuBshJ/J 

'mm-a02 

IJnlen 
angegebenen Vorsichts- I" . 

ß 'Ig.60e. Erddruck (qkg/qm von oben und unten). 
ma regeln hergestellte 
Rohr, dessen Beton von besonderer Dichtigkeit sein muß, wird nur biB 
zu einem gewissen Grade wasserdicht 8ein. Jede örtliche Undichtheit 
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wird durch den Austritt von Wasser, wenn auch in geringer Menge, 
gekennzeichnet. Wir müssen aber die Rohrwandungen mit allen unfl 
zur Verfügung stehenden Mitteln wasserabweisend machen, damit 
Wasser nicht bis zu den Eiseneinlagen vordringen kann und damit 
keine allzu großen Druckverluste eintreten. Ferner müssen die Rohr
wandungen zur Verminderung der Reibung sehr glatt sein. Aus diesen 
Gründen verwendet man zur Erhöhung der Sicherheit Glattstriche, 
Pu tz - und mitunter auch Anstriche. Diese Sicherungsmittel sollen aber 
nicht als Hauptsache angesehen werden. Das Hauptaugenmerk muß 
auf die Herstellung eines einwandfreien, rißfreien Betons gerichtet sein. 

Die Eise nei nlage n sind bei Druckrohren weit wesentlicher als bei 
Dückern, nicht etwa weil sie Risse verhindern sollen, wie vielfach 
angenommen wird, sondern um eine bessere Dehnungsverteilung 
über die Betonwandung zu ermöglichen. Diese Wirkung kann nur 
durch eine gute Verteilung über die ganze Länge des Rohres erzielt 
werden. Nicht die Me nge der eingelegten Eisen, sondern ihre gute 
V ertei 1 u ng wird ein gutes Zusammenwirken mit dem Beton und 
damit erhöhte Rißsicherheit herbeiführen. 

Es mag nochmals darauf hingewiesen werden, daß die bei Vernach
lässigung des Betonquerschnittes er r e c h n e t e n hohen Eisenspan
nungen ein unrichtiges Bild von den wirklich auftretenden Spannungen 
geben und deshalb ohne Belang sind. Es widerspricht den tatsäch
lichen Verhältnissen, wenn man der Berechnung einen gerissenen 
Betonquerschnitt zugrunde legt und gleichzeitig verlangt, daß die Zug
spannungen im Beton ein gewisses Maß nicht überschreiten, damit 
keine Risse auftreten. 

Es wird sich daher empfehlen, in erster Linie die Rißsicherheit der 
Druckrohre nachzuweisen, wie dies in der Einleitung hesprochen wurde. 
Die verrechneten Spannungen in den Eiseneinlagen mögen bis zu 
1200 kgjcm2 als zulässig angesehen werden mit Rücksicht auf die 
Tragsicherheit. 

IH. Stützmauern und Ufermauern. 

1. Eisenbetonstützwand als Winkelstützmauel'. 
Die Stützmauer, die eine nutzbare Höhe hat von 3,20 m, ist in Ver

bindung mit einer 80 cm unter Gelände gegründeten Platte als biegungs
feste Eisenbeton-Winkelstützwand ausgebildet. Die genaueren Abmes
sungen sowie die konstrukti ve Durchbildung sind aus Fig .61 a ersieh Hich 1). 

1) Ausführung bei einer Rampenanlage nach einem Eptwurf der Eisenbeton
unternehmung Keil & Loeser in Dresden. 
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nie fltatischc Untersuchung wurde dnrchgeführt für ein Er<l
material mit dem Gewicht l' = 1600 kg und einem natürlichen Bö
schungswinkel rp = 30°. Als Nutzbelastung auf dem Wege wurde 

.. 1000 
1000 kgjm 2 angenommen, was eine Uberschüttungshöhe h' = 1,00· -(;----

6 ~ I . hk 1 )()() 
":' iJ cm g eIC ommt. 

Mit diesen Berechnungsgrundlagen wurde in der Figur auf bekannte 
Weise der Erddruck ermittelt: 

E = -1- .2,64. 2,30. 1,00. 1600 = 4860 kg/lfdm. 

Dieser Erddruck ist mit den auf die Sohle fler vVinkelstützw(lJl(l wirken
den Kräften 

dem Eigengewicht GI des senkrechten Schenkels der 'Wand, 
dem Eigengewicht G2 des wagerechten Schenkels der Wand 

und dem Gewicht G3 des auf der Sohle lastenden Erdreiches mit Hilfe 
cles Kräfteplanes zusammengesetzt zu der Mittelkraft R, die 1m 
Abstand von 34 cm vom äußeren Rande der Fnnnamentp1aHe flie 
Aufstandsflächc schneidet. 

Da ihre senkrechte Tei1kraft sich zu 11,14 t ergibt, so berechnet sieh 
die größte Boclenpressung. am äußeren Rande der Bodenplatte : 

(J= 11140·2 = 2 19 kg/cm2. 
100·3·34 ' , 

Für den untersten Querschnitt a -- a <les senkrechten Schenkels 
der Wand ermittelt sich das Moment aus der wagerechten Teilkraft 
E = E cos<!' = 4,86 . 0,866 = 4,21 t des Erddruckes unc~ dessen Hebel
arm dem Abstand des Dreiecksschwerpunkts hs ""'} 4,41 = 1,47 m 
(streng genommen der Abstand des Schwerpunktes des Trapezes) zu: 

M a - a = ~Mmax = 1,47.4,21 = 6,20 mt. 

Dieses Moment an der Einspannstelle des senkrechten Schenkels 
der Wand ergibt sieh aus der trapezförmigen Belastung in cX. Die 
Momentenfläche aus dieser Belastung ß entsteht, wie Fig. 61 a zeigt, 
aus der Dreieckslast (kubische Parabel) und der gleichförmig verteilten 
Belastung, deren Einspannmoment ergibt sieh aus <X zu: Mg = Ew,q hq 

Ewg = 0,203·3,76·1,00·1,60· co<;!]' = 1,055 t; hlJ = i· 3,76 m 

und demnach Mg = 1;055. 3,]6 = 1,98 mt (quadratische Parabel). . 2 
Das Einspannmoment aus der Dreiecksbelastung berechnet sich also 

zu Md = .Llfmax - .Mg = 6,20 ~ 1,98 = 4,22 mt. Durch Addition beider 
Momentenflächen erhalten wir dann die in Fig. ß aufgetragene endgül
tige Momentenfläche für die Trapezbelastung. Das Moment in Höhe 
des Geländes, d. h. 56 cm über der Einspamlstelle, entnehmen wir aus 
der Figur zu: lY!b-b = 4,10 mt. 



Eisen betonstützwand Ulltl \Vinkelstü1.zmauer. fr27 

Das Moment beim AU1lehluß dPK wagel'eehtell Nehenkd:,; <LU die HCllk

rechte Wand ergibt sich aus dem Gewicht G3 = 6,02 t der auflastelHien 
Erde und ihrem Wirkungsarm in bezug auf diesen Querschnitt zu 

M c - c = 0,42.6,02 = 2,53 mt. 

Damit sind die Momente für dic charakteristischcn Qucn~chnitte 

ermittelt. 
Spann u ngs na ch weis: 
Schnitt am untersten Querschnitt der Wand: lVla _ n =6,20mt. 
Quprschnitt: 10045; h' = 45 - 3 = 42 cm; Fe = 17,4 cm 2 • 

(012 im Abstand 6,5 cm) = 15,380 12lfdm . 

. _ 10· 17,4 (. 1/--20100:-42') _ . 
x - ·lO() ,-1 + /1+ ~7,4-! -lO,5cm, 

__ 2 . 620 000 _ 32 ') k I 2 . 

(J/,,/ -- 10,5. 100. (42 _ 1~":5) - ,... g,CIl1 , 

620000 
(je = --:----(. 10,5) = \)26 kgjem 2. 

1',4 ·42 -- 3 

Schnitt in Höhe des Geländes: Mb h = 4,lOmt. 
Querschnitt: 10027,5; h' = 27,5 - 2 = 25,5cl11; Fe ~ 17,4cm2 • 

x =, 7,84cm; 

(jbd = 45,7 kgjcm2 ; 

(je = 1030kgjcm 2 • 

Schnitt in <leI' Bodenplatte beim Anschluß an die Wand: 
M c - c = 2,53 mt. 

Querschnitt: 10024; h' = 24 - 2,5 = 21,5cm; Fe = 17,4m2 • 

X = 7,05cm; 
(j/,,{ = 37,5 kgjcm 2 ; 

(Je = 760kgjcm 2 • 

Es bleiben demnach alle Spannungen in zulässigen Grenzen. 
Die Schubspannungen in den charakteristischen Querschnitten 

berechnen sich wie folgt. 
An der Ein s pan n s tell e : 

Qmax = Ew = 4,21 t; 
b = 100 cm; 

hZD = h' - x = 42 __ 1~,_~ = 38 5 cm' 
3 3 ' , 

Q 4210 " 
t = -- =~---- = 110kg/cm" 

b hZD 100·38,5 ' 
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In Geländehöhe: 
Nach Fig. IX wird: 

Q 3,85 = 1,20 ··~2-· 1,00.1,6. coscp = 3,20 t, 

b = 100cm; 
784 

hZD = 25,5 -- -~- = 22,8!) cm; 

3200 
r = 100.2289 = 1,4 kg/cm 2 . , 

In der Boden platte beim Anschluß an die Wand: 
Q = 8 3 = 6,02 t; 
b = 100 cm; 

~ 7,05 ~ 
hZD = 21,') - 3- = 19,1.) cm; 

_ 6020 _ 2 
T - 100. 19,15 - 3,15 kg/cm . 

Es bleiben demnach auch die Schubspannungen in allen Querschnit
ten unterhalb der zulässigen Grenze. 

2. Betonstützmauer mit Eisenbewehrung. 
Es handelt sich hier um eine Stützmauer von 13 m Höhe bei wasser

haitiger HinterfüllungI). Die Ausbildung der Mauer als Eisenbeton
winkelstützmauer nach der vorher behandelten Art mit nach rückwärts 
ausladender Bodenplatte hätte der großen Höhe halber eine unwirt
schaftlich große Erdbewegung erfordert. Aus diesem Grunde wurde eine 
Gewichtsstützmauer aus Beton mit Eiseneinlagen mit nach vorn aus
ladendem Fundamentfuß gewählt, wie dies Fig. 61 b zeigt. An der Rück
wand ist zur guten Entwässerung eine Steinpackung von 1 m Stärke 
ausgeführt; das Sickerwasser wird durch Dränageröhren gesammelt und in 
Abständen von 10m durch Entwässerungsrohre am Mauerfuße abgeführt. 

Für die s tat i s c h e Untersuchung sind folgende Grundlagen be
stimmend gewesen: 

Eigengewicht der Mauer 2,3 t/cm 2 ; 

Eigengewicht der Hinterfüllung 2,0 t/cm 2 ; 

Eigengewicht der auf den Absatz des Fundamentfußesals Gegen-
gewicht wirkenden Erdprismas (teilweise Steinpackung !) 1,8 t/cm 2 ; 

Natürlicher Böschungswinkel der Hinterfüllung cp = 30 0
; 

Reibungswinkel zwischen Hinterfüllung und Betonwand b = 0 0 ; 

( 1200 ) 
Auflast als Verkehrslast p = 1200 kg/m 2 h' = 1,00· 2000 = 0,60 m . 

1) Ausführung der Eisenbetonunternehmung Dücker & Co. in Düsseldorf. 



,--

13etonstützmauf'l' mit Eisf'nbewt'h\'ung. 

~ 
~ 

~IJ~I 
E ~ 8,60 . 8,40 . 1,00·2,0 ,ce 72,4 t, 

4,50 + 1,0 
0 1 = - --2--- -- . 13,0 1- 1,0 . 2,30 82,2 t, 

G 3,1)0 + 1,00 
2 =0 -_- "2 ·4,70· 1,00·2,30 = 24,3 t, 

0 3 = 2,50 · 4,00 . 1,00 ·230 23,0 t, 

G~ = ~,~Ot2,OO 2,80. 1,00.2,30 -= 19,3 t, 

G5 = 3,~~-tJ,g . 13,00.1,00· 1,80 =c 48,0 t. 

Fig. 61 b. 

Z5 

'~ '--=_,--___ i -4l(/bclontertlng 0 ' 

OberlranlP Fundamen! ~OO'----'-~-- --s,oo -=---......: 

Entwässerung. 

l' r 0 b s ~ , Vorlesungen über EisenbEton. II. 
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Im übrigen ist die statische Untersuchung genau wie beim vorher. 
gehenden Beispiel durchgeführt, wie dies in Fig. 61 b gezeigt wird. 

Die Ersatzkraft R = 222,0 t, die sich aus dem Erddruck E = 72,4 t 
und den senkrechten Kräften ~G = 196,8 t zusammemetzt, ergibt die 
Vertikalkraft V = 208,3 t und die Horizontalkraft Ew = 72,0 t. 

Damit ermitteln sich die Bodenpressungen einmal in dem wagerecht 
angenommenen Schnitte I - I nach der Gleichung: 

° = ~-- (1 -\- ~~) 
b· cl - cl 

208300 (' 6· 90) _ 
01 = ------- 1 + ---- = 2083· (1 -+- 0.04): 

1 ,r 100. 1000 . - 1000 ' -_.'. 
zu: 

1°1 = 3,21 kg/cm 2 ; lOr == 0,96 kg/cm 2 . 

Das andere Mal für einen Schnitt I1-II normal zur Resultierenden 
R zu: 

222000 ( 6· 10) 
2oZ,r = 100.990 1 + mlü- = 2,24· (1 + 0,0(06); 

201 = 2,38 kg/cm 2 ; 20r = 2,10 kg/cm 2 • 

Zur Aufnahme der wagerechten Kraft Ew = 72,0 t muß bei einem 
Vedikaldruck V = 208,3 t der Reibungskoeffizient mindestenf'l gleich 
sem. 

R 72,0 
f = 15 = 208~ = 0,346 . 

Dies ist für Beton und feuchten Erdboden em zulässiger Wert. 
Die Momentenfläche ergibt sich wie im vorigen Beispiel aus dem 

Größtmoment am Mauerfuß in Schnitt a - a. 

M -- M - E h _~" 13,60 - 0 
mnx- a-a- w3--,~,0'-3--327, mt. 

Die Teilmomente Mg und Md sind in diesem Falle 

M" = 0,234.13,0·1,00.2,0. ~~~ = 39,6 mt; 

Md = Mlll".x - My = 287,4 mt . 
Mit diesen Teilwerten wurde nun die quadratische und die kubische 

Parabel und durch Addition die endgültige Momentenfläche für die 
Stützwand gefunden. 

Im Abstand 2,5 m vom Gelände ergab sich da;;; Moment 
M b - b = 182,0 mt; 

in 5,5 m Höhe: M c- c = 72,0 mt. 
Das Moment für den gefährlichen Querschnitt am Fundamentfuß 

wurde mit Hilfe der Spannungsdiagramme ermittelt 

m Schnitt cl-cl: M d - d = 110,0.2,10 = 231 mt; 
in Schnitt e--e: j'l:fe - e = 89,0 : 1.88 = 167 mt. 
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Spann ungsnachweis. 
Schnitt a - a: M a- a = 327,0 mt; 
Querschnitt: 100/450; h' = 450 - 5 = 445 cm; F. = (16 0 25) 

= 78,54 cm2• 

x = 10·78,54 (_ 1 + l/~ + ~~oo . 44~) = 76,1 cm; 
100 10· 78,54 

2·32700000 2 

( 
76 1) = 20,5 kgjcm ; 

76 1 . 100 445 - -~ , 3 

32700000 2 

(Je = . ( 76 r '" 1000 kgjcm . 
78 54· 445 - -' ) , 3 

Schnitt b - b: M b - b = 182,0 mt; 
Querschnitt: 100/380; h' = 380 - 5 = 375 cm; F. = 16 0 25 

= 78,54 cm 2• x= 70 cm; 
(Jbd = 14,8 kgjcm 2 ; 

(J. = 660 kg/cm3 . 

Schnitt c - c: M e - e = 72,0 mt. . 
Querschnitt: 100/300; ]I,' = 295 cm2 ;F. = 8 0 25 = 39,27 cm2• 

x = 44,4 cm; (1bd = 11,6 kg/cm2 ; (Je = 655 kg/cm2 • 

Schnitt d - d: M d - d = 231,0 mt; 
Querschnitt: 100/310; h' = 305 cm; F. = 14 0 25 = 68,72 cm2 ; 

x = 58,4 cm; (Jbd = 27,7 kgjcm2 ; a. = 1180 kg/cm2• 

Schnitt e - e: M e-. = 167,0 mt. 
Querschnitt: 100/280; h' = 275 cm; F. = 14 0 25 = 68,72 cm2• 

x = 55 cm; abd = 23,7 kg/cm 2 ; a. = 950 kgjcm. 
Die Schubspannungen werden: 
In Schnitt a - a: Qa-a = Eil) = 72,0 t; 

76,1 6 
hzD = 445 - 3 = 419, cm; 

1: = 1O~~~9,6 = 1,72 kglcm2 • 

In Schnitt d - d: Qd-d = B l = 110,0 t; 

hZD = 305 - 5i4 = 285,5 cm; 

_ 110000 _ 2 
1: - 100 • 285 5 - 3,86 kgjcm . , 

Wir sehen also, daß alle Spannungen innerhalb der zulässigen Grenzen 
bleiben. 

34* 
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3. Ufermauer aus Eisenbeton auf Eisenbetonpfählen und mit 
Eise n betonspundwand. 

In vorliegendem Falle handelt es sich um eine Ufermauer an einer 
Binnenwasserstraßei). Das Bauwerk wurde ausgebildet als Eisenbeton
winkelstützmauer auf einem Eisenbetonpfahlbocksystem und vor
geschlagenen Spundwanddielen, wie dies mit allen Einzelheiten aus 
Fig. 61 c zu ersehen ist. 

Die Untersuchung der Winkelstützmauer erfolgt wie im 
Beispiel I. Die hier erforderlichen Berechnungsgrundlagen sind für 
den oberen Teil des Bauwerkes (über dem Wasserspiegel) folgende: 

Gewicht der Erde 1'1 = 1,7 t/cbm; 
Böschungswinkel der Erde.: Cfl = 37 0 ; 

Reibungswinkel zwischen Erde und Wand b1 = 0 0 ; 

Verkehrsbelastung : 10 t Lastwagen; 
oder gleichmäßige Aufla .. t PI = 2000 kgjm2 auf die in :Frage kommende 
beschränkte Fläche. 

Die zeichnerische Ermittlung des Erddruckes und der endgültigen 
Ersatzkraft R' ist aus der Figur zu entnehmen. Sie erfolgte unter Ver
nachlässigung der Einwirkung der Rippen, was um so eher angängig er
scheint, als die Resultierende 'durch das obere Ende der vorderen Pfahl
t:eihe geht. Die zur Ausführung gekommenen Rippen, die alle 3,2 m 
angeordnet werden, dienen als Versteifung und Verbindung der beiden 
Pfahlreihen sowie zur Kraftübertragung für den Fall, daß die Ersatz
kraft tatsächlich nicht die rechnerisch ermittelte Lage hätte. 

Die hintere Pfahlreihe muß Zugkräfte aufnehmen, die durch die 
Rippen und die vordere Wand übertragen werden, welch letztere zu 
diesem Zwecke auch wagerechte Bewehrung aufweist. Außerdem ist die 
Vorderwand von Pfahl zu Pfahl als Träger ausgebildet. Es erhalten 
demnach die Spund wände keine senkrechten Lasten. 

Für die Untersuchung der Spundwand und der Pfähle i~t für 
die Auflast, da der Lastwagen in dieser Tiefe kleinere Beanspruchungen 
ergibt, eine gleichmäßig verteilte Verkehrsbelastung von 560 kg/m 2 zu 
wählen; außerdem für 

das Gewicht der Erde unter Wasser 1'2 = 1,9 tjcbm; 
den Böschungswinkel Cf2 = 22 0 ; 

den Reibungswinkel c'J2 = 0 0 • 

Mit diesen Werten wurde der aktive Erddruck in der Tiefe + 4,60 
für eine horizontal angenommene Geländelinie auf Höhe + 6,70 er
mittelt zu: 

E' = .~ . 1,32. 1,29. 1,9 = 1,62 t . 

1) Entwurf und Ausführung der Eisenbetonunternebmung. Wayss-Freytag A. G. 
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Mit dieser Größe konnte man das Erddruckdreieck in <X (Fig. 61 c) mit 
der Spitze in C' und der Basis 1,62 auf Höhe + 4,60 gezeichnet werden. 

Nach dieser Dreiecksfigur verläuft der Erddruck infolge der über
deckung durch die Bodenplatte der Stützmauer bis zum Schnittpunkt 
(D) der Böschungslinie durch die hintere Kante G des wagerechten 
Winkelschcnkels mit der rückseitigen Fläche der Spund wand. 

Von da an steigt der Druck infolge der zur Wirkung kommenden Erd
undVerkehrsauflast allmählich. Im Schnittpunkt der Gleitfläche durch G 
mit der Spundrückwand (F) erreicht er den für die Reduktionslinie 
im Abstand: 

h' -YI Pz' -1700 560 (-
2 = - hl + - = --. 2,90 + --~ = 2,890 m; 

Y2 h' 1900 1900 

von Höhe + 6,70 sich ergebenden Wert auf einer Parallelen zu G'K' 
durch B' (in F'). Innerhalb dieser Grenzen verläuft die Drucklinie 
zwischen D' und F' in Annäherung geradlinig. 
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In größeren Tiefen verläuft das Diagramm des aktiven Erd
druckes nach der Verlängerung der Dreieekseite E'F' über F' hinaus. 

Außer diesen Druckkräften des aktiven Erddruckes von rechts nach 
links erfährt die Spundwand durch das bis + 6,60 anstehende Wasser 
und die 2,0 m tieferliegende Erde des Flußbettes eine entgegengesetzte 
Belastung durch den Wasserdruck und den passiven Erddruck. 

Das Diagramm des Wasserdruckes verläuft nach der Linie N"JI1", 
an welches sich in K" dasjenige des passiven Erddruckes an«chließt. 
In Fig. 61c (ß) ist für den Punkt L 1,0 m unter der auf Höhe + 4,60 bis 
zur Spundwand wagerecht angenommenen Sohle der passive Erddruck 
ermittelt zu: 

E~ = t 1,66 • 1,61. 1,9 = 2,56 t. 

Es verläuft also der passive Erddruck nach der Linie KilL" und deren 
Verlängerung über L" hinaus. 

Die endgültig zur Wirkung kommenden Druckflächen erhält man 
nun einfach durch Übereinanderklappen der beiden Druckfiguren in 
den doppelt schraffierten Flächen der Fig. 61c (~). 

Die theoretisch notwendige Raumtiefe erhält man nun aus der 
Bedingung "Summe der Momente aller Kräfte um das obere Ende der 
Spundwand C gleich Null". Bezeichnet man allgemein den Ab'lchnitt 
zwischen positiver (+) und negativer (-) Druckfläche in der Tiefe hz 

unter dem Kreuzungspunkt Q mit b, so ist der Inhalt der negativen 

D kfl" h b • hz . 
ruc aü e J" = 2-' und deren ,Moment, bezogen auf C': 

Mn = J..,. (hq +fi . hx)' 
Die Bedingungsgleichung lautet nun in unserem Falle mit den c1mch 

gestrichelte Linien in regelmäßige Figuren eingeteilten Druckflächen : 

Inhalt der Druckflächen A bstand ihre~ Schwerpunktes 
von C in m Moment auf C in mt 

~===========+============== 

~ .0,10 . 0,37 = +0,0185 0,18 +0,00333 
\ . 1,96 . 1,26 = + 1,235 1,31 +1,62 

1,96 + 1,95 .0,4 = +0,391 
2 

l~' +O~ 

! . 1,95 . 0,70 0= +0,682, 2,36 + 1,61 

2; = + 3,99333 d d hx 1,46 d 
un a: b = 400 un 
hx = 0,365 b: ' 

b2 
J. = -0,365 2 (2,84 +} 0,365 b) 1-(0,519 b2 + 0,0444 &3) 

= (2,84 + 0,243 b) 

3,99333 - (0,519 b2 + 0,0444 b3) = 0 

oder: 0,0444 b3 + 0,519 b2 - 3,99333 = 0 . 

Die Gleichung wird erfüllt mit b = 2,52 t . 
Dieser Wert wird erreicht auf der Höhe -+ 3,00. 
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In l' (Fig. 61 c) ist mittels des Seilpolygons die Momentenfläche für die 
oben gelenkig gelagert gedachte Spnndwand gezeichnet. Dafür gibt die 
zweiteGleichgewichtsbedingung, "Summe aller horizontalen Kräfte gleich 
Null", den Auflagerdruck am Kopfende der Wand zu: A = 1,1665 t. 

Um die Spundwand am wirtschaftlichsten auszunutzen, ist es vor
teilhaft, am Kopfende das gleiche, entgegengesetzt wirkende Moment 
aufnehmen zu lassen, wie es das Größtmoll1ent im unteren Teil der Waml 
wird, da wir auf die ganze Höhe in der Spundbohle den gleichen Quer
schnitt zur Verfügung haben. Auf diese Weise erhalten wir als Schluß
linie die strichpunktierte Linie, und es ist dafür das Einspannll10ment 
am Kopfende gleich dem Größtmoment im unteren Teile der Wand: 
lJl = ~l:0,96 mt. Die Einspannung der Spundwand am Kopfende wird 
dadurch zu erreichen gesucht, daß die Eisen der Spuncldielne in die 
Winkelstützmauer hochgeführt werden. 

Das Einführen des Einspannmomentes am Kopfende JlIe = -0,96 mt 
bedingt eine Vergrößerung des Auflagerdruckes dortselbst um 

111e 0,96 
-Z- = 3)"8 = 0,254 t. 

Der gesamte Auflagerdruck am Kopfende der Wand ergibt sich dem
nach: A = 1,1665 + 0,254 (X) 1,42 t . 

Infolge der oberen Einspannung würde sich die erforderliche Rammtiefe 
etwas erniedrigen; doch ist dies nicht von Belang, da wir, um einen ge
wissen Sicherheitsgrad zu erreichen, in Wirklichkeit stets tiefer rammen, 
wo in unserem Falle bis auf Höhe + 2,50 . 

Bei der Berechn ung der Pfähle, die als Bockgestell fmsgebildet 
sind, ist zunächst zu beachten, daß bisher alle Kräfte für einen 
1,0 m tiefen Mauerstreifen durchgeführt wurden. Die Pfahlböcke stehen 
aber, wie dies :Fig. 61 d zeigt, nur alle 3,20 m; demnach sind alle Kraft
größen, die sich auf die Pfähle beziehen, mit 3,2 zu multiplizieren. 

Die durch die Winkel stützmauer auf den Pfahlbock übertragenen 
Kräfte erhalten wir in t5 aus der Resultierenden B' cles Erddruckes 
und der lotrechten Lafl,ten, indem wir R' erset7.en durch eine Hori
zontalkraft H' in Höhe des Schnittpunktes 0 der Pfahlachsen und 
eine Vertikalkraft V'. Da infolge des horizontalen Auflagerdruckes S 
der Spundwandköpfe (siehe Fig. 61 c) die Resultierende B' übergeht 
in die Resultierende R mit dem Horizontalschub H I = H' + S = 4,59 t 
und der Vertikalkraft VI' so ergeben sich die Kräfte in den beiden Pfahl
richtungen durch Zerlegen der Horizontalkraft H I in Pil, = 8,80 t (Druck) 
und Ptl , = 9,05 t (Zug) und Verteilen der Vertikalkraft VI auf beide 
Pfähle nach dem Hebelgesetz. Dabei ergeben sich die Teilkräfte in 
Richtung der Pfähle aus t5 zu. 

pr' = 0,245 t (Zug) 
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und 
prl = 8,85 t (Druck), 

und damit berechnen sich nun die endgültigen Pfahl belastungen wie 
folgt: 

für die vorderen Druckpfähle : 
PI = (8,80 - 0,245)·3,20 = 27,4 t (Druck); 

für die hinteren Zugpfähle : 
PlI = (9,05 - 8,85) . 3,20 = 6,4 t (Zug). 

Durch die Komponente der Auflagerkraft Ader Spundwand in 
Richtung der Druckpfähle wird, falls wir diese Teilkraft nicht unmittel
bar durch die Spundwanddielen aufnehmen wollen, die Druckkraft der 
vorderen Pfähle um 0,30 . 3,2 = 0,96 t yergrößert, und wir erhalten im 
ungünstigsten :Falle: 

PI = 27,4 + 0,96 = 28,36" 28,5 t (Druck). 

Infolge der exzentrischen Lage der Resultierenden R in bezug auf 
den Schnittpunkt 0 der Pfahlachsen ist außer den oben berücksichtigten 
Kräften BI und VI noch ein Moment. wirksam, das jedoch durch die starke 
Versteifung der Winkelstützmauer und deren Rippen unbeschadet der 
Sicherheit der Konstruktion aufgenommen wird. 

Spann ungsnachweis: 
Für die Winkelstützmauer ergibt sich das Moment beim Anschluß 

der senkrechten Wand an die Voute aus der Horizontalkomponente des 
Erddruckes und dessen Abstand zu: 

M 1 - I = 3,14.0,70 = 2,20 mt. 

Querschnitt 100/25; 
h'= 25 - 3 = 22 cm; b = 100 cm; Pe = 8014 = 12,32 cm2 ; 

X = 10_~}~_~32 (_ 1 +1/1 ;--iöo. 22_) = 6 24 cm' 
100 V 10·12,32 ' , 

2·220000 
(Jb<l = - - ------- 624 = 39,4 kg/cm 2 ; 

6,24·100 (22 -- i--) . 
220000 

(J. =-------- - = 1000 kg/cm2 • 

12,32. (22 _ 6:4) 

Beim Anschluß der Bodenplatte an die Voute wird infolge der Verti
kalkomponente von R' das Moment M II -ll = 8,16.0,17 (Xl 1,4 mt. 

Querschnitt 10025; 
h' = 22 cm; b = 100 cm; Fe = 5014 = 7,7 cm2 ; 

;p = 5,10 cm; (Jbd = 27,0 kgjcm 2 ; (Je = 900 kgjcm 2• 
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Um die horizontalen Komponenten der Erddruckkräfte auf die Pfahl
böcke übertragen zu können, ist in dem senkrechten Schenkel der ·Winkel
stützmauer eine Horizolltalhewehrung erforderlich. Die mittlere Be-
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lastung durch den aktiven Erddruck ist nach Fig. 61c im Schwerpunkt 
des Trapezes Pe = 0,72 tjm2• Damit e'l'gibt sich unter Berücksichtigung 
der Kontinuität das Moment angenähert mit: 

072.322 

.MH = --'-10··'-- (X) 0,735 mt. 
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QuerschnittlO021; h'=19cm; b=100cm; Pe=5010=3,H3cm2 ; 

x = 3,5 cm; 0bd = 23,6 kg/cm2 ; Oe = 1050 kg/cm2 • 

Wir führen eine Horizontalbewehrung aus von 10 mm Rundeisen 
im Abstand von 20 cm auf die ganze Höhe der Mauer. Zur Übertragung 
von senkrechten Kräften führt man durch die Bodenplatte auf die Pfahl
böcke eine gleichstarke Längsbewehrung auf die ganze Breite der Platte 
durch. 

Um einen ungefähren Anhalt über die Bewehrung der Versteifungs
rippen zu bekommen, wollen wir annehmen, daß die Rippe das Moment 
aufzunehmen hat, welches durch die Horizontalkomponente des Erd
druckes auf die Hälfte der Rippenentfernung entsteht. Wir erhalten 
demnach das beim Anschluß des Rippe an die Bodenplatte auftretende 
Moment 

,r 3,20 _ _ 
1Ii b = 3,14. -2- . 1,04 = ;),20 mt. 

Der erforderliche Eisenquerschnitt berechnet sich nun für eine wirk
same Höhe h' = 120 cm zu 

p - 6· 525000 = 4,:{S cm 2; gcwählt 3 0 14 = 4,62 cm 2 • 
eerf. - I) • 120 . 1200 . 

Die Eisenbewehrung der Ufermauer, sowie die konstruktive Aus
bildung der Spundwandbohlen, sind aus Fig. 61 d zu ersehen. 

Zusannnenfassung. 

In allen drei Abschnitten werden für die äußcren Kräfte Näherungs
annahmen gemacht, die jedenfalls einen genügenden Grad von Sicherheit 
bieten. Die Spannungsnachweise ergeben in allen Fällen (bis auf S. 527) 
im Beton eine Druckspannung (Jb d von weit unter 40 kgJcm 2. Die Eisen
spannungen bleiben unter 1200 kg/cm 2 • 

Der rechnerische Nachweis ist erbracht unter nachfolgenden 
Vora ussetzungen ; 

Der Beton muß bei einer entsprechenden Kornzusammensetzung 
ein Mischungsverhältnis von 1 ; 6 (evtl. mit 0,25 Teilen Trasszusatz) 
aufweisen. Bei dieser Mischung wird man nach 4 Wochen mit einer 
Biegungsdruckfestigkeit von mindestens 160 kgjcm 2 rechnen können. 
Wenn man bedenkt, daß die besprochenen Bauwerke selten schon nach 
4 Wochen in Betrieb genommen werden, wodurch die Sicherheit steigt, so 
wird. man von einer zementreicheren Mischung absehen können, wie sie 
bei ähnlichen Ausführungen angewendet wurden. 

Die Wasserdichtigkeit wird man durch einen Glattstrich oder Putz 
mit einem wasserabweisenden Anstrich zu erreichen suchen. 
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Man wird ferner durch Na,ßmachen der Bauwerke in den ersten 
Wochen der Herstellung und durch Anordnung von Trennungsfugen 
bei größeren Längen die Schwindma ße auf ein Mindestmaß zu bringen 
suchen. Mit Rücksicht auf das Schwinden in den ersten Wochen sollen 
Putz und Anstrich erst aufgebracht werden, wenn die größten Schwind
spannungen nahezu ausgeschaltet sind. Sonst entstehen im Putz Risse, 
die dann Angriffsstellen werden können. 

Die Hi nt,erfüll u ngen sind darauf zu untersuchen, ob sie ehe misch 
angreifbare Substanzen enthalten, die den Beton angreifen oder zer
stören können. 

Neben Anstrichen wird man, wie in Beispiel 2, auf der Hinterfüllungs
seite in Yielen :FäUen eine zweckentsprechende E n tsic ker u ng durch
führen müssen-

Die Pfähle und Spundbohlen sollen erst eingerammt werden, wenn 
sie genügend erhärtet sind. Eine bestimmte Zeit hierfür anzugeben, 
empfiehlt sich nicht, da die':l von der Jahreszeit und den klimatischen 
Verhältnissen abhängt. Je länger sie Gelegenheit zum Erhärten haben, 
desto günstiger ist es. 

Die Eiseneinlagen sollen gut vom Beton umhüllt sein und ihre 
Einbettungstiefe soll nicht zu klein sein. 

Der Beton soll plastisch, keinesfalls zn trocken verarbeitet werden, 
sowohl bei den vorher fertiggestellten Pfählen und Spundbohlell als 
auch bei den an Ort und Stelle zu errichtenden Bauteilen. 

IV. Schleusen. 
Bei den Kammerschleusen sind zwd Arten möglich. Der Boden 

kann von der Fluß- oder Kanalsohle gebildet werden und die Wände 
werden als Ufermauern ausgeführt. Dieser Fall ist bereits vorher be
sprochen worden. 

Die andere Art besteht darin, daß Sohle und Wände einen zusammen
hängenden Kasten bilden. Ein Beispiel dieser Art ist die Schleppzug
schleuse bei Meppen im Dortmund-Ems-Kanal, die im Jahre 1906 
bis 1907 aus Eisenbeton errichtet wurde. 

Die Begründung, die für die Anordnung eines geschlossenen Eisen
betonkastens gegeben wurde, war: Mit Rücksicht auf den vorhandenen 
feinen Fließsand, der der alten Schleuse verhängnisvoll wurde, sollte 
der Grundsatz festgehalten werden, daß die Schleuse ein ein z i g e s 
fes te s und möglichst dichtes, gleichmäßig auf den Untergrund auf
stehendes Gefäß bilden sollte, dessen Zweck auch im späteren Betriebe 
durch Risse nicht gefährdet werden sollte. 
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Das Bauwerk mit einer Länge von 165 m und einer lichten Weite 
von 10 m wurde in der Weise hergestellt, daß nach Trockenlegung der 
Baugrube durch Grundwassersenkung zuerst die Sohle ausgeführt wurde. 
Diese war 1,60 m stark und wurde als biegungsfeste unter den Seiten
wänden eingespannte und mit diesen verankerte Eisenbetonplatte derart 
entworfen, daß sie den gleichmäßig verteilten Gegendruck des Bodens 
und des Auftriebes bei leerer Schleusenkammer tragen konnte. 

Gegen das Schwinden wurden in die Sohle und in die Wände Längs
ci"en gleichmäßig verteilt. 

Die Seitenwände waren aus Stampfbeton mit genügenden Eisen
einlagen zur Verankerung der Sohle. Eine Kinkerverblendung, die in 
jeder 5. Schichte mittels Ankerbügel mit der Betonwand verbunden 
war, diente zum Teil als Dichtung. 

Einen weiteren Fortschritt bedeutet die 12 m 'weite und 360 m 
lange Schleppzugschleuse (für 1 Dampfer und 6 Anhänger) bei Dor
ver den an der unteren Weser. Während die Schleusenhäupter noch 
in Stampfbeton mit Klinkervel'blendung ausgeführt wurden, wurden 
die 9 m hohen Seitenwände der Kammer aus Eisenbeton hergestellt. 
Sie bestanden aus Winkelstützmauern mit Dehnungsfugen in Ent
fernungen von je 30 mund 1/2 Stein bis 1 Stein starken Klinkerver
blendungen. 

Bei den Ka:nälen im Gebiet der Kohlenbergwerke, wo Scnkungen 
oft in beträchtlicher Größe vorkomm 'On. war eine Bewehrung der bis 
dahin nur aus Beton hergestellten Bauwerke an sich gegeben. 

Die s ta tis che Untersuchung verlangt bekanntlich einerseits eine voll
ständig gefüllte Kammer ohne Erddruck, andererseits die Untersuchung 
der leeren Kammer unter der Wirkung des Erddruckes. 

Bei dieser Untersuchung kommt es selbstverständlich darauf an, 
ob die Sohle beim Anschluß an die starken Betonwände als vollkommen 
eingespannt angenommen werden kann. Dies hängt von der konstruk
tiven Ausbildung ab, und von der Art der Ausführung, ob die Sohle 
für sich allein zuerst oder als ein Teil der Kammer zusammen mit den 
Wänden ausgeführt wird. In dem letzten Fall kann die Berechnung 
als oben offener Halbrahmen erfolgen. 

Wesentlich anders ist es, wenn die Kammerwände in der soge
nannten "aufgelösten" Form aus Eisenbetonrippen mit dazwischen 
liegenden Wänden entworfen werden. Dieser allgemeinere Fall soll 
in nachfolgendem Beispiel durchgearbeitet werden. 

1. Untersuchung einer Kammerschleuse. 
Im vorliegenden Falle handelt es sich um eine kleinere ausgeführte 

Kammerschleus(1) (s. Fig. 62 a und b), deren Länge 92 m beträgt. Die 

1) Entwurf von Dr. Zielinsky, Budapest. 
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Schleusen. 

~chleu8enbreitü beträgt in Oberwasser 
10 m, in Unterwasser 9 m; die Stauhöhe 
im Unterwasser ist 5,7 m, im OberwasRpf 
2,7 m. 

Boden und Wände bilden einen 
kastenförmigen Querschnitt mit Quer
rippen in Entfernungen von 1,36 m, die 
beim Boden durch Längsrippen abgesteift 
werden. Der Boden bildet 80nach einen 
kassettenförmigen Rost. 

Diese Art der Ausführung aus Eisen
beton, besonders der Seitenwände als auf
gelöste Rippenwand, gewährt den Vor
teil des geringen Gewichtes der Kon
struktion. Ein anderer Vorteil besteht 
darin, daß die Stärke der Bodenplatte 
wegen der Möglichkeit Zugspannungen im 
Querschnitt durch eingelegte Eisen auf
zunehmen, bedeutend verringert werden 
kann. Die Fundamentplatte wird dadurch 
auch befähigt, größeren Setzungen ohne 
allzu großen Schaden zu folgen. 

Aus den vorerwähnten Gründen er
scheint diese Ausführung reinen Mauer
werks- oder Stampfbetonschleusen be
sonders dann überlegen, wenn es sich 
um wenig tragfähigen, nachgiebigen 
Untergrund handelt. Schließlich ergeben 
sich für die bauliche Ausführung außer 
kürzeren Spundwänden ein geringerer 
Bodenaushub und eine erleichterte 
Wasserhaltung. 

Sollen die erwähnten Vorteile zur 
Geltung kommen, so ist eine besonders 
sorgfältige Ausführung erforderlich, die 
bei der in den meisten Fällen schwierigen 
Gründung nicht einfach ist. 

Was die statische Frage der Theorie 
des Schleusenkörpers betrifft, so sei auf 
die Abhandlung von Brennecke im 
Handbuch der Ing. -Wissenschaft, In. 
Teil, 8. Bel., verwiesen. 



tT nte1'81lchung l'ilwJ' Kalllllll'J'sehh,us('. 

Die Ermittlung der in den eharakterü;ti:odwn Qm'r:oehnittl'll wirk
samen Kräfte geschah zpichnerü;ch. Es sind dieselben in Fig. 62c bis f 
für ungünstige Belastungsannahllwn bei den maßgebenden Grenzfällen 
mit Hilfe der Drucklinie (Stützlinie ) ermittelt und zwar: 

für die lee r l' Schlpu:oe: 

a) 1. und Gru ndwassers piegpl III Höhe der unteren Haltung 
in Fig.62c; 

2. ohne Grundwasser m l<'ig. 62d; 

b) für die bis oben gpfüllte Schleuse: 
1. Grundwasserspiegel in Höhe des Wasserspiegels in Fig.62e; 
2. in Höhe der unteren Haltung in Fig.62f. 

Als Berechnungsgrundlagen wurden angpnommen: 

Gewicht der trockenen Erde (1 = 1,7 tfcbm und deren Böschungfl
winkel f{Jl = 30°. 
Gewicht der nassen Erde (um den Auftrieb vermindert) 
1'2 = 1,0 tfcbm und f{J2 = 25°. 
Reibungswinkel zwischen Erde und Beton gleieh Null. 
Raumgewicht des Eisenbetons 1'3 = 2,4 tfcbm, 

" Füllbetons )'4 = 2,2 

Die Resultierenden in den maßgebenden Schnitten beziehen sich 
alle auf einen 1,36 m breiten Schleusenstreifen, weil die Querrippen 
1,36 m voneinander entfernt sind. Es möge hier der Fall in Fig. 62c, 
näher erläutert werden, wobei für die Bodenverhältnisse wie bei allen 
Fällen, die in der Berechnung ersichtliche Annahme einer trapez
förmigen Verteilung des Bodendrucks gemacht wurden. 

Gewichte: 

Wandplatte : 

GI = 0,10· 1,95· 1,36· 2,4 = 0,635 t 

G4 = 0,10·2,00· 1,36.2,4 = 0,65 " 

G7 = 0,10.2,50· 1,36.2,4 = 0,815 " 

~ = 2,100 t 
Wandrippe : 

1,0 + 1,5 
.. ---- -. 1,95·0,15·2,4 = 0,89 t 

2 

y 1,5 + 2,04 
(,- = ---~-- . 20 . 0 15 . 2 4 = 1 28 

.) 2 '" '" 

2,04 + 2,70 
G = -~~ -- . 2 5 . 0 15 . 2 4 = 3 13 

R 2 '" '" 

~ = 4,30 t 
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q~~ml: ------------------------------ I 

---__________ ld-Z.lI8ljl:'1~ 

r r 0 b s t. Vorlesungen ülJ er EiseulJ eton. 1I. 

Fig.62(>. 
Eben gefüllt • chI II r, 

.rundwa cr in gl i ·hel' Hühr. 

\ 

Fig. 62f. 
Eben gefüllt chleu e, 
Grundwa er in Höh 
der unteren Haltung. 

35 
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Erdauflast : 

Gi 2.05 + 2,25 
3 = -- 2- ·1,95. 1,36· 1,7 = 9,70 t 

2,25 + 2,45 
0 6 = ----- -. 20 . 1 36· 1 7 = 10 90 t 3 ,,' , 

I 2,45 + 2,70 
0,)=-~--~-·25.136·10= 875t . 2 '" , 

Bodenplatte : 
2: = 29,35t 

0 10 = 5,85 t, 
Gn = 10,40t 

Erd- und Wasserdruck: 

Auftrieb: 

E 1,00 ~ 
1 = ------ • 1 9a . 1 36 = 1,33 t 

2 " 

E 2 = 1,00 -t~,g] . 2,0 . 1,35 = 4,10 t 
2 

E = ~,5~±~9~_ . 25 . 1,36 = 14,50 t 
3 2 '2: = 19,93 t 

lVa =-~'-~t--~,2-. 0,70·1,36 = 2,71 t 

A =c 3,20· 1,36.7,80 = 34,0 t. 

Aus der Bedingung "Summe aller Vertikalkräfte gleich Null" er
halten wir nun d('h gesamten Bodendruck: 

D = 2:, () - 2: E Hin iX - A ; 

in unserem Falle 

D = 52,00 - 19,93·0,09874 - 34,0 = 16,03 t. 

Würden wir eine gleichmäßige Verteilung des Bodendruckes ah
nehmen, so ergibt sieh: 

16,03 
(J = 136.78 = 1,51 t/qm. , , 

Wir setzen, was der Wirklichkeit wohl näherkommt, eine trapez
förmige Verteilung des Bodendruckes voraus, wie dies in Fig. 62 c zu er
sehen ist. Unter dieser Voraussetzung ergibt sieh: 

A + D - 6,8 + 7,83 .28 = 20 53 t 
1 1 - 2 ' , , 

A o + D 2 = _~,8 + 4~~~ . 5,0 = 29,50 t . 
- 2 



Untersuchung ciner Kammerschlcusc. 547 

Mit diesen Kräfkn wurde die Stützlinie gezeichnrt. 
In der Mitte der Bodenplatk ergab sieh so z. B. eine Horizontal· 

kraft H = 22,0 t im Abstand 1,58 m von der Mittellinie der 70 em 
starken Bodenrippe. Die QuerschnittRkräftr sind demnach an dieser 
StelIr : 

Mn; = 22,0.1,58 = 34,8 m; N = H = 22,0 t. 

Die Biegungsmomente in den Wand· und Bodenplatten ergeben 
sieh aus den jeweiligen Einheitsbelastungen q tjqm bei teilweiser Ein· 

. q l2 
spannung mIt M = -T4 . 

Für die vier vorerwähnten Fälle werden nachfolgend die Querschnitts. 
kräfte für die Bodenrippe in Balkenmitte, für die Wandrippe beim An· 
schluß an die Fundamentplatte, für die Wand, sowie für die Boden· 
platte beim Anschluß an die Wand zusammengestellt. 

Nachfolgende Zusammenstellung der Biegungsmomente und 
Achsialkräfte gibt uns die Möglichkeit zur Bemessung der Kammer· 
wände und . sohle . 

Für die leere Schleuse: 
l\fitte Bodenrippe : 
Grundwasser in Höhe der unteren Haltung (Fig. 62 c): 

N = H = 22,0 t; e = 1,58 m; 

M", = 22,0·1,58 = 34,8 m t; 

kein Grundwasser (Fig. 62 d): 

N = H = 14,4 t; e = 2,42 m; 

M m = 14,4. 2,42 = 34,85 m t. 

Unterster Querschnitt der Wandrippe : 
Grundwasser in Höhe der unteren Haltung (Fig. 62 c): 

N = 33,7 t; e = + 0,85 m; 

M R = 33,7·0,85 = 28,6 m t; 

kein Grundwasser (Fig. 62d): 

N = 40,40 t; e = + 0,57 m; 

M R = 40,4. 0,57 = 23,0 m t. 

Wandplatte : 
Grundwasser in Höhe der unteren Haltung (Fig. 62 e): 

q = 4,8 tjm2 ; 

M w = 4,8.1,362 = 0 632 mt 
14 ' 
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kein Grundwasser (Fig. 62 d): 

q = 2,85 tjm2 ; 

2,85.1,362 
JY[ =-_.~ = 0 376 mt . 

IV 14 ' 

Bodenplatte : 
Grundwasser in Höhe der unteren Haltung (Fig. 62 c): 

q = 4,95 tjm2 ; 

495 ·1 362 
111 = --'--'-- = 0 6;>2 mt . 

B 14 ' , 

kein Grundwa;,;ser (Fig. 62 cl): 
q = 5,75 tjm2 ; 

"1· B _ 5,75 ' 1,362 - 0 "'60 ~ 
.1> -- 14 . - " ml. 

Eben gefüllte Schleuse: 
Mitte Bodenrippe : 

Grundwasser in gleicher Höhe (Fig. 62 e) : 

N = 17,0 t; e = 1,43 m; 

JY[m = 17,0· 1,43 = 24,3 mt. 

Grundwasser in Höhe der unteren Haltung (Fig. 62f): 

Z = 6,0 t; e = 3,34 m; 

J11m = 6,0 . 3,34 = 20,0 mt. 

Unterster Querschnitt der Wanclrippe: 
Grundwasser in gkicher Höhe (Fig.62e): 

N = 30,5 t; e = + 0,90 m; 

JJiIR = 30,5,0,90 = 27,4 mt. 

Grundwasser in Höhe der unteren Haltung (Fig. 62 f): 

Bodenplatte : 

N = 40,8 t; e = -0,55 m; 

MB = 40,8·0,55 = 22,4 mt. 

Grundwasser in gleicher Höhe (Fig. 62 e): 

q = (8,95 - 6,45) = 2,50 tjm2 ; 

2,5, 1,362 

MB = -14- = 0,33 mt. 

Grundwasser in Höhe der unteren Haltung (Fig.62f): 

q = (10,3 - 6,45) = 3,85 tjm2 ; 

MB = 3,85 '2262 = 0,510 mt. 
14 



Untersuchung einer Kammerschleusc. 

Wandplatte : 
Grundwasser in gleicher Höhe (Fig. 62 c) : 

q = 2,14 t/m2 ; 

M w = 2,14. 1,36~ = ° 283 mt. 
14 ' 

Grundwasser in Höhe der unteren Haltung (Fig. 62f): 

q = 3,15 t/qm 

3 15· 1 362 

lvlw ='-14'-- = 0,415 mt. 

Zeichnerische Ermittlung d~ Spannungen. 

549 

Der Spannungsnachweis bei den am stärksten beanspruchten Quer
schnitten wurde folgendermaßen durchgeführt: 

Für vVand- und Bodenplatte ergibt sich: 
Wand: 

21lwrnax = 0,632 mt; 

Querschnitt: 100/10: h' = 8,5 cm; Fe = 10 010 = 7,85 cm2 • 

x = 10· 7,85 (~ 1 + 1/; + ~OO :-8,~) = 2 96 cm2 • 
100 10 . 7,85 ' , 

2·63200 2. 
Ud d = ---- ---- -" 96 = 57 kg/cm , 

2 96 . 100 (8 5 ~ '""'-'--) , , 3 

63200 0 

U = ---~----- = 1090kg/cm-' 
e ( 2,96)' , 

7,85· 8,5 ~ - 3--

Boden: 
J11Bmax = 0,760 mt; 

Querschnitt: 100/12; h' = 10,5 cm; Fe = 100 10 = 7,85 cm2 ; 

X = ~~.7,85 (~ 1 + 1.J_20.Q.-J_~,5) = 3 34: 
100 I 10. 7,85 ,-

2·76000 2. 
--- ---( 3 34)- = 48,5 kg/cm , 
3,34· 100 10,5 --'a-

Ubri = 

76000 2 
Oe = ---------- 3 34 = 1030 kg/cm . 

7,85· (10.5 ~ T) 
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Für den Querschnitt in Fig. 62g bestehen die Querschnittsabmes
sungen: 

r -

IN: - 1 ••• t N,_- _ZZ_'O_' _ e, _1.56cm' _ _ __ -jt_j 'UAI 7Q=~-_J ~_ 1PPl.v 

r . .. 115,ZII l 

L---~~~~~, -------------~~~~~~4H~ 
I 
I 
I 

:--e1-2~Zcm'----_ _ 
I 
I 
I 
I 

I 

.'- --- af ~fII.s,5 

70 

J<'ig. G2 g. 

Fr'. ,O!Z/j · 'I5,lflcm1 

e fflJcm -

Fig. 62 h. 



Untersuchung C'iner Kammerschleuse. G;)l 

Für NI = 22,0 t; e1 = 1;)8 cm; 
Fl· ABC =~ .. 6G· 26 = 845 cm2 ; 

Fl· NB'GI = ~ .. 145,5.11,65 = 845 cm2 ; 

H = 1000 cm2 ; 111 = 1l,ßG cm; V'I = 27,5 cm; VI/I = 37,5cm: 

vN 
(J - ... • 

- H1) , 

VI N 27,5 . 22000 2 

(jud =-ii~- = 1000 :U,65 = 52,0 kg/cm ; 

1)2 N 37,5·22000 
(je = n --H· - = 1;)· 11 6~ = lOßO kg/cm2 • 

1) 1000 . , i) 

~ F~'f=--~~~~=~~~~~:;>, ~ F, ,.. .. 'I COQcm 
f/)J __ -

f" 

F6• 

F., 
Ft;, ~l 

T., 
f., 

10 ;, 

j;:; 
r., Vig. 62 i. 

I" 

:Für N 2 = 14,4 t; e2 = 242 em; 
Pl· ABC = .~ .. ß5· 2ß = 845 em2 ; 

Fl· NB'Gz = .§ .• 229,5·7,36 = 845 cm2 ; 

1)2 = 7,3ß em; V; = 25,5 cm; V;; = 3!J,5 em; 

25,5· 14400 • 
(Jbd = 100.7,36 = 50,0 kg/cm"; 

39,5 ·14400 
(Je = 15· 1000.7,36 = 1160 kg/em2 • 
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Schleusen. 

Für den Querschnitt in Fig. 62 h ist: 

nFe = 15·31,67 = 475 cm2 ; nFe' = 15·45,24 = 680 cm2 ; 

F b = 10 . 25 = 250 cm 2 • 

l!'ig. 62 k. 

JchniHa-a 

.5chnt'llc-c 
durch die Rippe 

L--~_~~ _______ -.,.~ ~~-c 

~-----------~~--~. , 
10 

~ 
lOt/ 10mm Ifdm Wand 

10 2p2Z 

Jp22 

I~--__ ---= __ ----__ T-____ -vt :: ~ 

7rf211 5'110 

' 5'1/Q 5#0 
" ' I 

1,35 ~36 

l°rl21/ .'" 
... 25 

10t/2'1 

:Für N = 17,0 t; e = 143 cm wird: 

.F l = l' 67 . 18,5 = 620 cm2 = .§ . • 131,5 . 9,4 = 620 cm2 ; 

H = 1000 cm2 ; 17 = 9,4 cm; VI = 29,0 cm; v2 = 38,0 cm; 

29,0· 17000 _ 
(jbd = 1000.9,4 = .)2,4 kgjcm2 ; 

38,0·17000 
(Je = 15 . ------ = 1030 kgjcm2• 

1000·9,4 



Untersuchung einer Kammerschleuse. 

Die Untersuchung des Querschnittes nach Fig. 62 i ergibt: 

nFe = 10·19,0 = 190 cm2 ; nFe' = 10. (6,8 + 11,4) = 182 cm2 ; 

553 

F bl = 136·10 =1360cm2 ; Fb2 = 15·20 = 300cm2 ; F b3 = 15·10 =150cm2 • 

J I = 2 H ·Fl (ABC) = }. 275.11,0·4000 = 6050000 cm2 • 

Infolge des Momentes: .j~II = 28,6 mt wird: 

_2860000.34,0_ ~ 2. 
(Jbrll - 6050000-- - 10,6 kgjcm , 

= 10 . 2860000· (275 - 34,0) = 1140 k / 2. 
Oe 6050000 g cm 

Infolge der Normalkraft: NI = 33,7 t: 

F = 280·15 + (136 - 15)·10 + 10 (19,0 + 18,2) = 5782 cml, 

33700 
(Jbrl = 5782 = 5,84 kgjcm2 • 

Die endgültigen Spannungen werden: 

(Jbrl = 15,6 + 5,84 = 21,44 kg/cm2 ; 

(Je = 10· (114 - 5,84) = 1082 kgjcm2 ; 

J 2 = 2 H· Fl (AB'C) = ~-. 275·10,0·4000 = 5500000 cm4 • 

Tnfolge dcs Momentes: J.112 = 22,4 mt werden: 

2240000 . 55,0 
(Jbrl = -- ----- = 22,4kgjcm2 ; 

5500000 

(J = 10 . ~ 240_~00 . (2Z5 --:- 55,0) = 900. 
e 5500000 

Infolge der Normalkraft: N 2 = 40,8 t wird: 

(J'.d = ~O~O~ = 706 kgjcm2 • 
u 5782 ' 

Die endgül tigcn Spann ungen sind dann: 

(Jbrl = 22,4 + 7,06 = 29,46 kgjcm2 ; 

Oe = 10 (90 - 7,06) = 830 kgjcm2 • 

Die Abmessungen und die Eiseneinlagen sind in Fig. 62k eingetragen. 
Es wird auffallen, daß bei der Berechnung der Wand platte die Beton

druckspannung Uba ziemlich hoch ist; sie beträgt 57 kgjcm2 . Mit 
Rücksicht darauf, daß der der Berechnung zugrunde gelegte Fall ein be
sonders ungünstiger ist und in der Regel die Verhältnisse günstiger 
liegen, könnte 0brl unbedenklich bleiben. Eine Verstärkung auf 12 cm 
würde die Spannungen herabsetzen. 

Die übrigen Querschnittsbemessungen ergeben Spannungen, die weit 
unter den zulässigen Grenzen bleiben oder die zulässigen Spannungen 
gerade erreichen. 
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Beispiel einer :Spar- oder Schachtschleuse. 

2. Beispiel einer Spar- oder Schachtschleuse. 
Der Abstieg vom Ems-Weserkanal nach der Weser wird durch 

die Sparschleuse bei Minden1) vermittelt. Ihre Länge beträgt 85 m, 
ihre Breite 10 m bei 3,0 m kleinster Drempelticfe; die Kammer selbst 
ist 18,8 m tief. Das Gefälle ist bei niedrigen Wasserständen der Weser 
(Fig. 63 a und b) 14 m. 

Die vier Sparbecken mit je zwei Abteilungen konnten nicht, wie in He
richenburg, seitlich ins Gelände gebaut werden, sondern schließen sich 
an die Kammerwände an, mit denen sie zusammen ein speicherartiges 
Bauwerk bilden. Die Kammerwände sind infolge der Querversteifung 
durch die Querwände wesentlich schwächer ausgeführt. Die Spar
becken sind vier stufig und dienen zur Aufspcicherung von rd. 9500 m3 

Wasser oder 72% der Füllung. 
Auf einer im Mittel 1,2 m starken Eisenbetonsohle liegen seitlich 

die Umlaufkanäle mit den in die Kammer führenden Stichkanälen 
(siehe Fig.63b). 

Auf der Sohle und dem daneben anstehenden wasserarmen Schiefer
ton liegen die aus Eisenbeton hergestellten gegliederten Speicher
gebäude (siehe Fig.63d und f). 

Vor dem Unterhaupte liegt die in Fig. 63e ersichtliche flachgewölbte 
Eisenbetonbogenbrücke mit drei Öffnungen, auf der man auch den für 
die Bedienung des hohen Hubtores notwendigen Aufbau sieht. Hier 
ist die Sohle 3,3 m stark mit Rücksicht auf den einseitigen Überdruck. 

Über den vier Schächten befinden sich auf der Plattform der Schleuse 
Maschinenhäuschen (für die Schützen der Sparbecken). 

Die anderen Einzelheiten des Baues sind in Fig. 63a-g dargestellt. 
Hierzu ist noch zu bemerken, daß die Torpfeiler auf der gemeinschaft
lichen EiKenbetonsohle aufstehen, und daß sie oben durch einen 3,5 m 
breiten und 6,6 m hohen Ab:-;chlußbalken aus Eisenheton verbunden 
sind. 

Eine eingehende Darstellung dieses sehr interessanten WasHerbau
werkes enthält die Zeitschrift für Bauwesen, .Tahrgang HJ21; sie ist von 
Loe hell verfaßt. 

Hier sollen mit Hilfe dieses Beispieles die allgenwincn Grundzüge 
für den Entwurf ähnlicher Eisenhetonhauwerke besprochen werden 
unter besonderer Berücksichtigung der konstruktiven und Ausführungs
maßnahmen für die Rißsicherheit und Wasserdiehtigkeit. Zur Ver
ringerung der Schwindspannungen und damit zusammenhängenden 
Schwindrisse wurden drei Trennungsfugen angeordnet, die das Bau
werk in vier Teile zerlegen. 

1) Der Entwurf stammt von Oberbaurat L () ehe 11, dem der Verfasser den 
größten Teil der Unterlagen und Einzelheiten verdankt. Die Ausführung stammt 
von der A.-G. für Beton- und Monierbau in Berlin. 
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Beispiel einer Spar- oder Schachtschleuse. 557 

Querschnitt Fig. 63 f. 
durch die Sparkammer (Oberhaupt) durch die Sparkammer (Unterhaupt). 

Ansicht d('s berhauptcs. 

Schnitt E-F durch d-Ventilschacht Schnitt G-H. 
Fig. 63g. 
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Jc eine Fuge scheidet das Oberhaupt und Unterhaupt von der 
Schleusenkammer, die dritte Fuge ist in der Mitte der Kammer (siehe 
Fig. 63c und d). 

Die Entfernung der Tretmungsfugen ist etwas zu groß. Wenn man 
aber bedenkt, daß jede Fuge eine schwache Stelle für die Herstellung 
eines wasserdichten Kastens bildet, so wird man verstehen, warum 
nicht mehr Fugen vorhanden sind. Das Hineinrücken der beiden 
äußeren Fugen empfiehlt sich nicht, weil sie in ihrer Lage auch dazu 
dienen, verschieden hochbelastete Bauteile voneinander zu trennen. 

Diese Fugen, die gleichzeitig Temperaturfugen sein sollten, wurden 
ursprünglich nur bis zur Mittelwasserhöhe heruntergeführt. Bei einer 
späteren Trockenlegung wurden diese Fugen durch die Sohle hindurch 
verlängert, wie dies eigentlich von Anfang an hätte geschehen müssen. 
Eine dreifache Pappdichtung mit Anstrich sollte das Durchtreten von 
Wasser durch die Risse verhindern. 

Bei der Herstellung der sehr biegungsfesten Eisenbetonsohle, die zur 
Aufnahme des Auftriebes in voller Höhe geeignet sein soll, mußte der 
Beton rasch aufgebracht werden, da der sonst weniger Wasser führende 
Schieferboden an der Luft rasch zerfiel. 

Wesentlich für die Sicherheit des ganzen Bauwerkes war der Ent
wurf und die Dichtung bei den speichenartig ausgebauten Kammer
wänden. 

Bei der s tat i sc h e n Berechnung ist zu beachten, daß die Belastungs
annahmen vielseitig und nicht so übersichtlich sind, wie bei Hoch
oder Brückenbauten. Die schwierige Erfassung der äußeren Kräfte 
macht sich in diesem Fall noch mehr geltend als bei anderen Wasser
bauwerken. 

Man wird daher im allgemeinen mit einer viel größeren Sicherheit 
rechnen müssen, dies um so mehr, als jede nachträgliche Verstärkung 
oder Ausbesserung einzelner Bauteile sehr schwierig ist und den Betrieb 
auf der ganzen Wasserstraße stört. 

Bei der Berechnung der Sparbecken mußte darauf Rücksicht ge
nommen werden, daß bei der Bedienung der Ventile Fehler entstehen 
können, so daß Belastung von oben und unten entstehen kann. 

Entsprechend dem von oben nach unten zunehmenden Wasser
druck nimmt die Stärke der Umfassungswände von oben nach unten zu. 

Die statische Berechnung erfolgte im allgemeinen nach folgenden 
Gesichtspunkten: 

Die Binderentfernung wurde so klein angenommen, als es einerseits 
die Ausbildung der überläufe und Ventilschächte gestattete, und daß 
andererseits noch eine wirtschaftliche Ausbildung der Decken ohne 
Längsplattenbalken möglich war. 

Die tragenden Eiseneinlagen der Decken wurden in die Längsrichtung 



1t
.0

0
-

I
~ 

~
~
 

~
 
-

co
"''"

":,
"i-

_
1_'"

 _
_

 _ 

~
 n ';'
 ., ~ 

E4
" j'

~i
t 

!1 ~
 J

f'$
'"1

! 
!t

!t
 J I

 * 
t,'~

o /u
"l

LP
o!

 u"
l?

;~
'·

;~
, 

, 
p 

0'1
, 

'.
9

 
IQ,

.; 
u_ 

7 .
•
 $ 

A
...

.."
 

.-
-
-
l
 

'1
:1

.1
0

 

6U
yd

/""
'" 

Il
 

l-
J

.J
Q

M
 

o;~n
 iti 

I 11
 tl

,-
!t

mJ
m~

fl
ln

l1
tf

1]
ft

l~
E 

~
lli

! 
~ 

.. 

u~t:
n ~
 [tl

ilI
tg;

ftf
Sl

iiil
H:

tl U
t_

~1
?H

8~
j 

f i
h

u
p

ft
:J

S
U

' t
J

 
r
"
,
I
<
l
~
"
 

PA
" 

•
•
 

p 
I 

I 
I 

I 
I 

I 
I 

I 

[i 
~ I I I 

I 
I 

I 

~~
 ~
 

il I 
I Ii . """

 

F
ig

. 
64

 a
. 

E
in

ze
lh

ei
te

n 
de

L'
 

E
is

en
ci

ll
ia

ge
n 

in
 

de
I' 

S
ch

lc
us

en
so

hl
c.

 

_
_

_
_

 --
-"Q

/IJ
 

1.1
~ 

....L
 

5,
96

 
l,

tA
 

_
_ 

J-
O~

 

."-
ilm

d 
Ii

-b
 

Il
f 

I 
. 

. .
. 

I 
I 

'i]
 

I 
I 

I 
I 

I 
I 

I 
I 

! i 
I 

I: 
1 

I 
I 

I 
I 

I 

1 
I 

I 
" 

1 
1 ~

1 I 
I 

11
 

r I
 

1 
I 

W
fl 

II
I 

I 
I 

1 
1

1 
~~

 I 
1'

1 
1 

.,.,
J 

I"
 
~
I
 

1 
. 

" 
,!

,!
 

." 
oll

';"
'!.

 l
M

 

T,
 I 

1 
I 

1 
, 

I 
I 

1 
I ~.

J,
 J,.

~ ,.J
... 

,~
I 

I 
I 

, 
a 

• 
, 

~
 

'"' 
-

::J 

".,.
..""

.".4
>"

'14
.,

,,
, 

/"1
 
I 

1 
l 

''
'1

~ 
b

1 

~~
'1
 

J 

I:!:
i 

9.
 

00
 

'S
. 2.
 

9.
 

;:
l co
 ..., W
 

"0
 ~ o 0.
. 

co
 ..., w
 

('
) g- ('
) g:
' 

00
 

('
) g:
 

co
 

;:
l 

00
 

~
 

c.n
 

0
1

 
~
 



560 Schleusen. 

der Schleuse gelegt zur Verminderung von Rissebildungen in der Quer
richtung. 

Die Binder wurden als starre Fachwerke ausgeführt und berechnet. 
Die Berechnung der Sohle gegen Auftrieb erfolgte bei Mittelwasser 

N· N + 37,00 und ausgepumpter Schleuse unter der Annahme voll
kommener Einspannung. 

Für h = 120 cm; Fe oben = 4 0 25 (19,63 cm 2); F; unten = 2 0 25 
(9,87 cm 2) und h' = 115 cm wird x = 22,3 cm. 

Der Auftrieb ist (37,00 - 31,3) 1000 = 5700 kg!m2, 
vermindert um das Eigengewicht der Sohle 1,2. 2400 = 2880 " 

ergibt den wirksamen Auftrieb = 2820 kgjm 2• 

Das Biegungsmoment in Sohlenmitte wird für eine Spannweite von 
10,50 (Lichtweite 10,00) bei vollkommener Einspannung: 

Mm = 2820;410 52 100 = 1295000 cmkg, 

daraus 0bd = 10 kgjcm 2 ; Oe = 610 kgjcm2; O~ = 114 kgjcm2. 
An der Einspannstelle ist das Moment doppelt: 

Me = -25900000 cmkg, 

x = 24,1 cm; 0bd = 18 kgjcm 2 ; Oe = 990 kgjcm 2 ; 0; = 208 kgjcm 2• 

Bei Berücksichtigung des Betonzugquerschnittes wird 

0bz = 9,5 kgjcm2. 

D · ß Q k f . Q 2820 . 10,5 14 80 k d le grö te uer ra t 1st = = 0 g, araus 
2 

T = 1,40 kgjcm 2• 

Wir ersehen aus dieser Berechnung, daß die Sohlenabmessungen für 
diesen Fall sehr reichlich sind. Die Untersuchung verschiedener anderer 
Teile der Sohle, die im einzelnen nicht durchgeführt werden soll, 
ergibt Abmessungen, die in Fig. 64a dargestellt sind. Hier sind im be
sonderen die Einzelheiten der Eiseneinlagen dargestellt, die an der 
Einspannstelle zum Teil schräg hochgezogen sind, wenn auch die Schub
spannungen im größten Teil der Sohle sehr klein bleiben. 

Die Mauer über dem Unterhaupt wird als Träger über dem Unter
wasserkanal berechnet, so daß sie einerseits die vertikalen Eigengewichts
und Nutzbelastungen, andererseits den horizontalen Wasserdruck bei 
gefüllter Schleuse aufzunehmen vermag. Die Mauer wird in Höhen 
von 1,0 muntersucht (Fig. 63c). Die Berechnung erfolgt mit Rück
sicht auf die Verdrehungsbeanspruchungen an den Anschlußstellen nur 

unter der Annahme teilweiser Einspannung (M = ~~2). Die Schilfs

stöße (bei 600 t Schüfen) werden durch eine Einzellast von 30 t in der 
Mitte berücksichtigt. 
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Die Berechnung der speicherartigen Kammerwände ist in folgender 
Weise durchgeführt worden: 

Zuerst werden die Decken der Sparbecken für die Belastung 
durch Eigengewicht und Wasserauflast berechnet. Bei weiterer Berück
sichtigung der durch den Wasserdruck von unten nach oben hervor
gerufenen Kräfte ergibt sich für die Decke eine doppelte Bewehrung 
(unten und oben). Die obere Bewehrung wird nur halb so groß als 
die untere, da dem Wasserdruck von unten die Deckenbelastung ent
gegenwirkt. Die Spannweite der Decken ist 3,52 m, gleich der Binder-

q l2 q 12 

entfernung. Die Biegungsmomente werden mit -12 bis 10 ange-

nommen und die Spannungen unter Mitwirkung der Zugspannungen 
im Beton ermittelt. Die Einbettungstiefe soll mit 2 cm bemessen 
werden. Die Berechnung ergibt Deckenstärken von 21-25 cm mit Fe 
(unten) 14,5 cm2 bis 21,26 cm2 auf 100 cm Breite. Der Querschnitt 
der oberen Eiseneinlagen F; beträgt der Annahme entsprechend die 
Hälfte von F •. 

Die Berechnung der Binder nach der Elastizitätslehre ist sehr um
ständlich wegen der großen Zahl der statisch unbekannten Größen. 
Die vereinfachende Annahme als starre Fachwerke genügt um so mehr, 
als eine volle Ausnutzung des Materials wegen der Unsicherheit in 
der Annahme der äußeren Kräfte nicht angebracht erscheint. Von einer 
Berücksichtigung des passiven Erddruckes wurde abgesehen, weil dieser 
nicht wirken kann, solange nicht eine Bewegung der Rückwand eintritt. 

Wenn man annimmt, daß die Diagonalen allein die volle Querkraft 
bei voller Schleusenkammer und leeren Sparbecken aufnehmen sollen, 
so erhält man bei einem Winkel ()(, gegen die Vertikale: 

DsintX = 21Q, 
bei vier Diagonalen (siehe Fig. 64 b) wird dann 

2~Q D = -----. 
4sintX 

Die Pfosten sollen nur vertikale Lasten, die beiden Gurte des Fach
werks sollen Biegung mit Druck oder Zug aufnehmen. 

Die Berechnung der Binder bietet bei diesen Näherungsannahmen 
keine Schwierigkeiten. Die daraus sich ergebenden Abmessungen sind 
mit allen Einzelheiten in Fig. 64 b enthalten. 

Die Wand zwischen Sparbecken und der Schleusenkammer ist so 
zu bemessen, daß sie den Wasserdruck bei gefüllter Schleuse aufzu
nehmen vermag. Mit Rücksicht darauf, daß durch Unaufmerksamkeit 
im Betriebe die Sparbecken auch bei leerer Schleuse gefüllt sein können, 
wird die Wand beiderseitig bewehrt, damit sie auch den Wasserdruck 
von der Seite der Sparbecken aufzunehmen vermag. 

Pro b s t. Vorlesungen über Eisenbeton. 11. 36 
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Die Mauer zwischen den Sparbecken und der Umschüttung wird 
mit J?erücksichtigung sowohl des Erddruckes als auch bei vollem Über
druck aus den Sparbecken bemessen. 

Endlich werden die Trennungsmauern zwischen den Sparbecken für 
eine Belastung durch einseitigen Wasserdruck berechnet. 

Wir sehen aus den vorstehenden Erläuterungen, daß die statische 
Berechnung, ebenso wie im ersten Beispiel, eine Näherungsberechnung ist 
und vollkommen zurücktritt gegenüber den konstruktiven Maßnahmen 
für die Einschränkung oder Verhinderung der möglichen Rißbildungen. 
Dementsprechend sind insbesondere an den Übergängen zwischen den 
einzelnen Stäben und Wänden reichlich Eiseneinlagen in Form von 
Abbiegungen oder Bügeln vorhanden. 

Die Hauptaufmerksamkeit ist unter allen Umständen der 
Wasserdichtigkeit der einzelnen Bauteile und deren Anschlußstellen 
zuzuwenden. Bei der Mindener Schachtschleuse ist dies in folgender 
Weise geschehen: 

Der Beton des Kammerbodens besteht aus einer Mischung 1: 9, 
im stärkstbeanspruchten Teil aus einer Mischung 1: 6. Auf einer 20 cm 
starken Ausgleichschichte ist ein wasserdichter Putz aufgebracht, auf 
dem eine dreifache Papplage ruht, die von einer 10 cm starken Beton
schutzschicht verdeckt ist. 

Für die Stärke der Eisenbetonwände wird empfohlen, sie nicht 
stärker zu machen, als es die statische Berechnung verlangt. Zur Auf
nahme der Schiffsstöße wird vielfach eine Verstärkung der Wand emp
fohlen. Zweckmäßiger ist jedoch zur Aufnahme der Stöße eine be
sondere Schutzwand, die schwalbenschwanzförmig angebaut ist. Es 
kommt weniger auf die Masse der Wand an, als auf eine gute Beton
mischung und sorgfältige Ausführung. Die Eisenbetonwände sollen 
so entworfen werden, daß die Wasserdruckkraft in jedem Querschnitt 
dem Erdboden zugeleitet wird. Querrisse in den Decken sollen unter 
allen Umständen vermieden werden, weshalb die Übertragung der 
Wasserdruckkräfte nicht durch diese erfolgen soll. 

Die Umfassungswände der Kammer sind mit einer Klinkerver
blendung versehen, die schwalbenschwanzförmig mit den Wänden der 
Sparbecken verbunden sind. 

Decken, Balken, Stützen und Wände in den Sparkammern haben 
einen sog. Zement bügel putz von 2,5 cm Stärke ohne besonderen 
Zusatz, der zur Erzielung der Wasserdichtigkeit dienen soll. Die 
Außenflächen der Kammerwände haben einen doppelten Goudronanstrich 
erhalten. Die Rückenflächen der Kammerwände sind ebenso wie die unter 
dem Grundwasserspiegel liegende Sohle durch drei Lagen elastischer 
Pappe gegen das Eindringen von Wasser gesichert. 

In den Schützenschächten ist die Dichtung gegen mechanische Be-
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566 Schleusen. 

schädigungen und gegen Auslaugen des Bitumens durch Beton ge
schützt. 

Der wasserdichte Abschluß an die aus Stahlguß und Gußeisen ge
fertigten Anschläge der Tore und Schützen wurde durch aufgeschraubte 
Klemmleisten bewirkt. 

Zur Verhinderung des Gefrierens des Putzes soll dieser zugedeckt 
werden. Diesem Zwecke dienen die Umschüttung und die Abdeckung 
der Sparkammern mit Erde, die mindestens in einer Stärke von 1 m 
empfohlen werden. Dem gleichen Zwecke dienen auch Verblendungen 
und das Abdecken der Lüftungsschächte. 

Eine Abdichtung einfacherer Art ist in Fig. 64 e schematisch dar
gestellt, die auch als Isolierung von Kellersohlen und Kellermauerwerk 
von Hoch bauten gegen Grundwasser angewendet werden kann. Auf 
einer 10-15 cm starken Unterlags- bezw. Hinterlagsschichte kommt 
die aus Asphaltpappe, Asphaltbleiplatten oder Goudronanstrichen be
stehende Isolierschichte in einer oder mehreren Lagen. Sodann wird 
erst das eigentliche Mauerwerk oder die biegungsfeste Eismbeton
platte aufgeführt. 

Die Erfahrungen, die mit diesen Dichtungsarten gemacht werden, 
sind zum größten Teil recht gute. Es wird sich nur fragen, ob bei ähn
lichen Bauwerken in Zukunft nicht auf die kostspielige Verblendung 
verzichtet und die Zahl der Trennungsfugen nicht vergrößert werden soll. 

3. Beispiel eines Brückenkanals. 
In unmittelbarer Nähe dieser Schleuse liegt der B r ü c k e n k a na I, 

der den Ems-Weserkanal über die Weser führt. 
Die Eisenbetonbrücke von 30,4 m Breite hat acht Öffnungen, von 

denen die zwei Stromöffnungen 50 m, die sechs Flutöffnungen, je 32 m 
Lichtweite, haben, die alle als Dreigelenkbogen und Stützliniengewölbe 
ausgebildet sind. Die Pfeilverhältnisse sind -~- bis lJT . 

Zwischen den beiden 2,7 m breiten Leinpfaden liegt der 24,5 m breite 
Kanaltrog mit einer größten Tiefe von 3,7 m. Die aus Eisenbeton
plattenbalken bestehenden Leinpfade ruhen auf den Trogrändern und 
den Steinpfeilern der Außenkuppen und überdeckten Gänge, die dem 
Fußgängerverkehr dienen. 

Der Trog ist mit Hilfe von Längsrippen mit dem Gewölberücken 
verbunden. Der Boden ist als kräftige Eisenbetonplatte ausgebildet; 
die Eisenbetonwände sind mit dem Gewölbe durch tiefreichende Eisen
einlagen fest verbunden. 

Der Trogboden wird gegen Beschädigungen und Stöße durch 8 cm 
starke Eisenbetonplatten geschützt; die Seitenwände des Trogs haben 
eine Holzverschalung und eine gußeiserne Abschlußschwelle. 
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Die vorstehende Besehreibung des Bauwerks, dessen Geimmtlängc 
360 m beträgt, zeigt, daß die notwendige Abdiehtung des Troges be
sOhdere Vorkehrungen erforderlich machte. 

Es wurdeh Dehnungsfugen über den Gplenkeh angeordnet, so daß 
sie 16-25 m vOheinander entfernt waren. Die Auskleidung des Troges 
bestand aus 3 mm starkem Blei, das an den Dehnungsfugeh durch 
kupferne kreisfiirmig gebogene Hängebleche getragen wird. Außerdem 
wurde eine zweite Dichtung zur Sicherung der Kupferdichtung durch 
Einlagen eines Weißblcehrohres in die stopfbüchsenartig ausgebildeten, 
gegeheinander sieh verschiebenden Betonrippen vorgesehen. 

Über den Gelenkfugen wurden in der Trogsohle eiserne Platten zur 
Abdeckung yerwendet. Üb(,l' den Sehdtclgplenken genügt eine Aus
füllung mit lehmigem Sand. 



Vierter Abschnitt. 

D. Allgemeines. 
In den drei vorangehenden Hauptabschnitten wurden die Grund

lagen für den Entwurf und dieBerechnung von Eisenbetonbauten 
an einigen Anwendungsbeispielen besprochen. Es wurde versucht, 
diejenigen Richtlinien zusammenzufassen, die Eich aus den bisherigen 
Erfahrungen und Beobachtungen an ausgeführten Bauwerken er
geben. Insbesonders galt es, bei der Durcharbeitung der einzelnen 
Beispiele an der Hand der bisher bekannten Laboratoriumsunter
suchungen zu zeigen, ob und wie die angewandten Methoden ver
einfacht werden könnten. 

Zu diesem Zwecke war es notwendig, den anatomischen Aufbau 
des Entwurfs zu zergliedern, um den Unterschied zwischen den Er
gebnissen der Berechnung und den tatsächlichen Verhältnissen einiger
maßen abschätzen zu können. 

In den folgenden Abschnitten sollen diejenigen Fragen besprochen 
werden, die allen Eisenbetonbauwerken gemeinschaftlich sind, wie die 
Herstellung und die Verarbeitung von Beton und Eisenbeton, 
Trennungsfugen und Dehnungsfugen, Anhaltspunkte für 
die M ass e n- und K 0 s t e n ermittlung und die Einwirkung des Eisen
betons auf die Architektur. 

Es kann sich auch hier nur um Richtlinien und Anregungen handeln, 
die über den Rahmen eines Leitfadens nicht hinausgehen sollen. Sie 
sollten aber sowohl beim Entwurf, als auch bei der Ausführung beachtet 
werden, wenn man die Voraussetzungen für die Güte und Wirtschaft
lichkeit eines Bauwerkes schaffen will. 

I. Herstellung und Verarbeitung von Beton und 
Eisenbeton. 

1. Mischungsverhältnis und Materialbedarf. 
Es wird sich empfehlen, bei jedem Entwurf von der erforderlichen 

Mindestfestigkeit und -elastizität für die einzelnen Bauteile als Vor
aussetzung für die notwendigen Mischungsverhältnisse auszugehen und 
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nicht umgekehrt, das Mischungsverhältnis ahzunehmen und voh diesem 
bestimmte Festigkeiten zu verlangen, wie dies meist geschieht. 

Mah ist bei der Auswahl der Zuschlagstoffe für die Herstellung eines 
Beton· oder Eisenbetonbaues von den Öl' t I ich e n Verhältnissen zu sehr 
abhängig, als daß man schon beim Entwurf die genauen Mischungs. 
verhältnisse ange ben könnte. Außerdem ist es auch wirtschaftlicher, wehn 
man an dem sehr te uren Bindemittel innNhalb der möglichen Grenzen zu 
sparen sucht, indem man durch eihe ent"preehende Auswahl des Zu· 
schlagsmatcrials denselben Wirkungsgrad zu erzielen sucht wie durch 
zemehtreichere Misch uhgen. 

Es könhte der Eihwand erhoben werden, daß für die Ausarbeitung 
eihes Kostenvoranschlages die Anhahme bestimmter Mischungsverhält. 
hisse schon beim Entwurf notwehdig ist, weil davon die Berechhung 
des Stoffbedarfs abhähgig ist. Diese Sehwierigkeit läßt sich beseitigen, 
indem ein bestimmtes .M:ischungsverhältnis dem ersten Kostehanschlag 
zugruhde gelegt wird, der entsprechend dem zur Anwendung kommehden 
lVIisehungsverhälthis abgeändert werden müßte. 

Dieses Verfahreh wäre um so mehr am Platze, als bekahntlich der 
Stoffbedarf voh einer ganzen Reihe von Voraussetzungen abhängig ist, 
wie von der Korngrößenzusammensetzuhg und Gestalt der Zusehlag. 
stoffe, von der Körnung des Bindemittels, von der Größe des Wasser· 
zusatzes, und von den Verlusten, die mit der Art der Verarbeitung 
des Betons zusammenhähgen. 

Es darf auch darauf hingewiesen werden, wie sehr der Stoffbedarf 
von der Art der Mischung abhängig ist, ob in Gewiehts· oder Raum· 
teileh gemischt wird, und in dem letzteren Fall auch von dem Grad 
der Einrüttelung in die Mischgefäße. 

Man kann daher die einem beRtimmten Mischungsverhältnis zu· 
kommenden Zementmengeh nicht auf das Kilogramm gehau festlegen, 
und es ist deshalb nicht zu verwundern, wenn in verschiedenen Lehr· 
uhd Taschenbüeherh für den Stoffbedarf oft sehr erheblich voneinander 
abweichende Angaben zu finden sind. Betrachtet man die dort ge· 
machten Angaben für den Stoffbedarf nicht als feste Zahlen, sondern als 
gute Durehschnittswerte, die in jedem besonderen Fall einer Überprüfung 
bedürfen, so werden sie für den ersten Bedarf verwendet werden köhnen. 

Eine solche Überprüfung hat vor einiger Zeit der Deutsche Beton· 
verein in der Weise vorgehommen, daß er die Erfahrungen einiger Bau· 
unternehmungen unter Zuhilfenahme der Nachkalkulation bei ver· 
schiedenen Bauwerken mit den Angaben aus der Literatur vergleichen 
ließ. Es wurden bei dieser Arbeit gewisse Richtlinien eingehalten, die 
bei der Ermittlung des Stoffbedarfs beachtet werden sollten: 

"Bei der Anlieferung von Kies und Sand kommt die Beförderungs. 
art in Frage. Werden die Zuschlagmaterialien mit Fuhrwerken an· 
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geliefert, so braucht man in der Regel erheblich mehr als bei Anlieferung 
im Eisenbahnwagen, weil die Fuhrleute erfahrungsgemäß schlecht auf
laden und unterwegs einen Teil verlieren. Kommt das Material mit der 
Bahn an, so wird die Menge nach Gewicht bestimmt. Ganz abgesehen 
davon, daß auch im Eisenbahnwagen das Gewicht nicht unbeträchtlichen 
Schwankungen unterworfen ist, wird die Menge je nach dem Feuchtig
keitsgehalt verschieden groß sein. Ähnlich verhält es sich, wenn Sand 
und Kies im Schiff angeliefert werden. Es ist beobachtet worden, 
daß die vorgeschriebene Menge dabei nicht erreicht wurde. Das Schiff 
ist geeicht, d. h. einer gewissen Wasserverdrängung entspricht ein ge
wisses Gewicht. Wenn die Eichungsmarke erreicht ist, behauptet der 
Schiffer, das volle Gewicht geladen zu haben, und es liegt die Gefahr 
nahe, daß die Schiffer die Erreichung des vorgeschriebenen Gewichtes 
durch kräftigen Wasserzusatz zu beschleunigen suchen. Wird das Kies
material an Ort und Stelle aus der Grube gewonnen, so hat man häufig 
auch keine Kontrolle über die wirklich gebrauchte Menge. 

Weiter ist die Schwierigkeit zu beachten, daß das angelieferte Ma
terial für verschiedene Zwecke gebraucht wird. Man verwendet den 
angelieferten Sand für Beton, gleichzeitig aber auch für Mörtel zum 
Mauern und als Verputzsand. Es ist kaum möglich, scharf zu unter
scheiden, wieviel für jeden einzelnen Zweck gebraucht wurde." 

Nach Angaben einer Reihe von Bauunternehmungen berechnen 
diese den Bedarf an Sand und grobem Zuschlag für 1 m3 fertigen Beton 
1,25 bis 1,35 m3 für alle Mischungsverhältnisse, je nach den örtlichen 
Verhältnissen und nach Gefühl. In einem besonderen Beispiel ergibt 
sich z. ß. der Stoffbedarf für eine Mischung von 

1 T. Zement: n Teilen Kiessand: 

Z 1,35 b ement: -'- c m, 
l+n 

K · d 1,35 b lCssan : n -- c m. 
l+n 

Für 1 cbm fertigen Beton von der Zusammensetzung 1 R.-T. Zement: 
n T. Sand: m T. Steinschlag wird angenommen: 

oder angenähert 

1 
Zement: -l-+-n---m = a cbm, 

~~+--
1,35 1,667 

__ 1_,5_3 __ = a' cbm. 
l+n+m 

Sand: an cbm=a'n cbm 
Steinschlag: a· m cbm = a' . m cbm. 



Misehungsverhältni:-i und l\1atül'ialbedarf. 571 

In elllPm anderen Fall rechlwt eine Unternehmung für die vor
skhenden Mischungeil: 

Zemelltbcdarf : 
/;. 
" -Sillkg 

Z+n+rn ' 
k 

.----- in cbm. 
Z+nJY[ 

Zuschlagmaterial : 

(Hil'r 'lind: k = 1,4 bei fertigem Kiessand bis 1,6, wenn Sand und 
Steinschlag erst zusammengemischt werden müssen; 

Z = Zementmenge ; ~I = l\Tenge des Zuschlagmaterials 
s = 1400 Raumgewicht für Zement.) 

:Für das Misehung,;verhältnis 1: 4: 6 (Steinschlag) berechnet sich 
darnach: 

Zement :~_1-,~ ___ 1400 = 205 kg 
1+4+6 ' 

Sand: l;~ . 4 = 0,58 m3 , 

I 1,6 '" 
Steinsch ag:- . 6 = ° 8, m3 . 

11 ' 

Vergleicht man damit die auf S.25 des ersten Bandes angeführte 
Zusammenstellung für den Materialbedarf, so findet man bei 1: 4: 6 

18D kg Z: 0,54 m3 Sand und 0,81 m3 Steinschlag. 

Ein wesentlicher Unterschied besteht sonach nur in der Zement
menge. Die Zusammenstellung ergibt 16 kg Zement auf den Kubik
mct2r fertigen Beton zu wenig an. 

Der Unterschied ist darauf zurückzuführen, daß bei der Berechnung 
des Stoffbedarfs der Erfahrungsbeiwert k nicht nur von den örtlichen 
Verhältnissen, sondern auch von den besonderen Verhältnissen bei den 
Ausführenden abhängig ist. 

Als Nutzanwendung dieser vergleichenden Berechnung der Material
mengen ziehe man nicht etwa die Folgerung, daß die Angaben in der 
Zusammenstellung des erstpn Bandes keinen praktischen Wert haben. 
Ganz im Gegenteil. Man kann die dort gemachten Angaben als Durch
schnitts- oder Mindestmaße für bestimmte Mischungsverhältnisse an
sehen und sieh bei der Ausführung diesen Werten anzupassen suchen. 
Hat man z. B. mit größeren Verlusten an Zement durch den Transport 
oder bpi der Verarbeitung zu rechnen, so erhöhe man entsprechend den 
Beiwert. 

Keinesfalls darf man die in diesen oder ähnlichen Zusammenstel
lungen enthaltenen Zahlen als feste, unveränderliche Werte betrachten. 
Man muß die besonderen Verhältnisse bei der Errichtung eines jeden 
Bauwerkes berücksichtigen und jedesmal durch Nachkalkulationen 
die ersten Annahmen überprüfen. 
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2. Mischen und Verarbeiten des Betons. 

Der Einfluß von Hand- oder Maschinenmischung auf die Elastizität 
und Festigkeit ist bereits im ersten Bande besprochen worden. Es 
bedarf keiner weiteren Erklärung, warum die Handmischung nur in 
denjenigen Ausnahmefällen in Frage kommen kann, wo die Aufstellung 
selbst der kleinsten Mischmaschine wirtschaftlich nicht zu recht
fertigen ist. 

Bezüglich der Mi s c h m a s chi n e n ist zu sagen, daß sie in zwei 
Hauptgruppen eingeteilt werden können, die sich durch den Vorgang 
beim Mischen unterscheiden. Hier ist zu bemerken, daß von einer 
guten Mischmaschine im allgemeinen verlangt werden muß, daß sie 
das Mischgut einschließlich Wasser möglichst ohne Verluste an Material 
so verarbeitet, daß die Mischung eine gleichmäßig nasse, homogene, 
einfarbige Masse bildet, in der insbesondere sich keine Zementnester 
vorfinden. 

Das Mischen erfolgt entweder in einer geschlossenen oder oben offenen 
Trommel, die entweder festmontiert oder um eine Achse (horizontal 
oder vertikal) drehbar ist. Bei einer Maschine mit einer um eine wage
rechte Achse rotierenden Trommel hat man es mit einer nach dem Prinzip 
des freien Falles arbeitenden Maschine zu tun. Im Innern der Trommel 
befinden sich festgenietete Schaufeln, die das Mischgut dauernd hoch
heben und infolge der Drehung wieder fallen lassen, wobei die Bestand
teile sich überstürzen. 

Die Vorteile dieser Art von Mischmaschinen sind in der Einfachheit 
der rotierenden Teile, dem geringen Verschleiß, in der einfachen Be
dienung und im geringen Kraftverbrauch zu suchen. 

Die Nachteile liegen im Prinzip des Mischvorganges. An sich wäre 
gegen eine Mischung mit Hilfe des freien Falles nichts einzuwenden, 
wenn es sich um Bestandteile von gleichem Gewicht und gleicher Größe 
handeln würde. Da dies hier nicht der Fall ist, so werden die schweren 
Teile öfter zum Fall kommen als die leichten. Eine gleichmäßige Ver
teilung des staubförmigen Zements wird kaum zu erreichen sein, und es 
werden Verluste an Zement eintreten beim Zutritt von Wasser können 
leicht Mischknollen entstehen, die nicht immer durch das darüber
liegende Mischgut zerrieben werden. 

Der MiEchungsgrad der Maschine hängt von der Höhe des Fall
raumes ab, weshalb die Trommel nicht ganz gefüllt sein darf und ein 
gewisser Spielraum vorhanden sein muß. Dementsprechend muß die 
Trommel sehr groß sein. 

Der Ausgangspunkt für den Mischvorgang liegt im Trommelboden, 
wo sich das Material wälzt, von den Schaufeln erfaßt und hochgehoben 
wird. 
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Eine andere Art von ~Ii~('hma~ehin('n nach dem Grundsatz des freien 
Falles sind diejenigen, wo die Mischung lediglich durch Drehung einer 
eigens geformten, glattl'll Trommel ohne Schaufeln bewirkt wird. Die 
Trommel ist hier vertikal in der ::\Iitte geschnitten. Das Misehgut wälzt 
sich wieder unten und wird durch die eimvärtslaufenden Wandungen 
mit Hilfe der Rauhigkeit des Materials durcheinander gerieben. Die 
kreisrunde Einfüllöffnung befindet sich zentrisch zur Achse auf der 
festgekeilten Trommclhälfte. Durch Ausrücken der anderen beweg
lichen Hälftl' kann der fertiggemischte Beton herausstürzen. 

Ähnlich ist die Durchbildung der besonders für Mörtel und fein
gekörnten Beton verwendeten Kugelmischmaschine. Im Innern der 
Trommel sind an Stelle von Schaufeln eine Anzahl schwerer, eiserner 
Kugeln lose, die bei Drehung der Trommel eine Zerreibung und Ver
mischung des Materials bewirken. Außer dem Deckelverschluß ist ein 
Rostverschluß vorhanden, der eine Entleerung der Maschine gestattet, 
ohne daß die Kugeln herausfallen. 

Eine andere Reihe von Mischmaschinen besitzt bewegliche Einzel
teile, die die Mischung in einer nicht rotierenden Trommel besorgen. 
Hier soll ein inniges Vermengen durch Kneten der Masse erzielt 
werden. Neben einem DurchschaufeIn soll auch ein Durchkneten er
folgen. 

Die Mischarme können sich um eine oder zwei horizontale oder 
vertikale Achsen drehen. Die beweglichen Teile im Innern sind Schaufeln, 
Abstreifmesser, Quirle oder Kollergänge. 

Eine Abart dieser Reihe ist derart gebaut, daß sich der Kollergang 
in Zykloidenbahnen bewegt, die es verhindern, daß unverarbeitetes 
l\fischgut liegen bleibt. 

Eine andere Abart hat im Innern einer besonders gestalteten Trommel 
zwei Quirle, die sich nach Art der Pendclmühlen bewegen, wobei eine 
selbsttätige Entleerung der Trommel erfolgen kann, was manehmal als 
Beschränkung des Misehvorganges empfunden werden kann. 

Die Mischvorrichtungen am, beweglichen Mischarmen oder Koller
gängen in feststehenden Trommeln gestatten ein inniges Mischen, indem 
ein Zusammenstauchen und Kneten des Materials erfolgt. 

Weniger zu empfehlen sind Mischmaschinen, die das Mischen z. B. 
dadurch einschränken, daß das Material durch schraubenförmige An
ordnung der Schaufeln von der Einfüllung zum Auslauf wandert. Der 
einzige Vorteil ist hier ein kontinuierlicher Betrieb. 

Wesentlich ist die Art der Was seI' zug a b e. Je gleichmäßiger das 
Wasser im Mischgut verteilt wird, desto besser wird der Beton. 

Die offenen Trommeln ermöglichen eine bessere Kontrolle. Es ist 
dabei zu beachten, daß zu einer raschen und gleichmäßigen Durchfeuchtung 
es notwendig ist, daß das Wasser auf die ganze Oberfläche des Misch-
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guts verteilt wird, was bei offenen, feststehenden Trommeln am ehesten 
erreicht werden kann. 

Allgemein wird der Art der Wasserverteil ung weniger Aufmerksam
keit geschenkt, als den VorrichtungenzurWasserabgabe. Man begnügt 
sich damit, das Wasser an einer Stelle zuzuführen und seine Verteilung 
dem Mischprozeß zu überlassen. Die Wasserabgabe besteht aus einem 
Gefäß mit Wasserstandsanzeiger oder Schwimmer; besser sind zwei 
Behälter, welche jeweils die zu einer Mischung notwendige Wasser
menge abgemessen enthalten und mechanisch entleert werden können. 

Dem Aufbau nach wurde die F 0 r m der Mischmaschinen mitbestimmt 
durch die Art der Beschickung und Entleerung. Da man sich für letztere 
den freien Fall als billigste und rascheste Wirkung nicht entgehen lassen 
wollte, so sah man sich gezwungen, die Trommel auf Böcken und Wagen
gesteIlen aufzusetzen. Die Beschickung geschah früher mit Hilfe fest
stehender Vorfülltrichter oder -kasten in Höhe der Trommel. Nach
teilig war dabei die Notwendigkeit des Hochhebens des Materials in 
den Trichter und die erschwerte Reinigung des Trommelinnern. Aus 
diesen Gründen findet man bei allen neueren Maschinen bewegliche 
Vorfüllkasten, die maschinell hochgezogen werden und sich selbständig 
entleeren. 

Neuere Konstruktionen bemühen sich, die Bauart so zu gestalten, 
daß der ganze Aufbau möglichst niedrig wird. 

Die Ahgaben über die Leistungsfähigkeit der Mischmaschinen von 
einzelnen angepriesenen Fabrikaten bedürfen einer sorgfältigen Prüfung, 
besonders wenn 50-60 Füllungen in der Stunde die Rede ist. Bei 
einer guten gründlichen Durchmischung wird man mit einer Mischdauer 
von nicht weniger als 11/2 Minuten zu rechnen haben. 

Die üblichen Größen des Fa s s u n g s rau me s der Trommel liegen 
zwischen 75-500 I für kleinere, und 900-1500 I loses Gemisch für 
größere Maschinen. Der Kraftbedarf für kleinere Maschinen beträgt 
2 -8 PS; und für die größeren Maschinen 14 PS. 

In den Vorschlägen für Normen von Betonmischmaschinen wurden 
7 Größen vorgeschlagen und mit einem Fassungsraum von 75, 150, 
250, 375, 500, 750 und 1000 Litern, entsprechend einem Vielfachen des 
Inhalts der Fördergefäße. Von diesen wurde der Schubkarren mit einer 
günstigsten Leistung von 75 I als Ausgangsfördergefäß, Mulden-, Rund
und Kastenkipper sowie Aufzugskasten mit Leistungen von 
250 I und mehr festgelegt. 

Neben der Materialherstellung ist dieMateri alf ö rderung von Be
deutung für die Güte und die Wirtschaftlichkeit des zu verarbeitenden 
Betons. Bei den Anlagen für die Materialbewegung hat man die Um
lade- und Transporteinrichtungen vom Mischen, Verarbeiten und Ein
bringen des Betons grundsätzlich zu scheiden. 
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Die Kosten eines Bauwerkes werdeh durch eine zweckentsprechende 
und geschickte Förderanlage sehr erheblich beeinflußt, besonders dann, 
wenn es möglich wird, Handförderung teilweise oder ganz auszuschließen. 

Eine interessante Nebeheinanderstelluhg von verschiedenen Arten 
von Mischeinrichtungen hat der amerikanische Betohverein im Jahre 
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1921 veröffentlicht. Die Vorschläge für Materialherstellung und -för
derung wurden auf Grund von Studien an verschiedenen Einrichtungen 
mit Hilfe von Kostenschätzungen miteinander verglichen und die wirt
schaftlichsten empfohlen. Dabei wurden nur die Materialzubringung, 
das Mischen, die Förderung und das Einbringen berücksichtigt. 

Fig.65a zeigt eine Anlage in einfachster Form bei beschränktem 
Raum. Der Mischer ist in einer Grube. Sand und Kies werden von 
zwei Seiten in diese Grube geworfen. Der Mischer wird mit Hilfe von 
kleinen Kippern von Hand beschickt. 

Fig. 65b zeigt ein Schema für eine weniger einfache Mischanlage bei 
einem größeren Bauwerk mit größerem Raum. 

Der Mischer befindet sich über der Erde. Sand und Kies wird, 
nachdem es mit Hilfe eines Drehkrans vom Stapelplatz in den Bunker 
gebracht wird, von hier zum Mischer mit Hilfe von Muldenkippem ge
bracht, die durch ein endloses Seil von einer Doppeltrommelwinde ge
trieben werden. 

Zwischen diesen bei den typischen Grenzfällen gibt es eine ganze 
Reihe von Möglichkeiten, die sich aus den örtlichen Verhältnissen ergeben. 

Das eigentliche Einbringen in die Schalung und die Verarbeitung 
des Betons bei Eisenbetonbauten geschieht in der Regel mit Hilfe von 
Förderanlagen, die zwischen der Entleerungsstelle der Mischmaschine 
und der Arbeitsstelle liegen. 

Die einfachste Art besteht darin, daß Schiebkarren oder Kippwagen 
den zubereiteten Beton aus der Mischmaschine direkt empfangen und 
ihn nach der Verwendungsstelle evtl. auf Gleisen zuführt. Die Zu
führung mit Hand kann bei größeren Bauwerken durch Maschinen 
ersetzt werden. Bei größeren Entfernungen der Mischmaschine von der 
Verarbeitungsstelle in vertikaler und horizontaler Richtung werden 
entsprechende maschinelle Fördereinrichtungen geschaffen. 

In neuerer Zeit hat sich bei uns die Ansicht mehr und mehr durch
gesetzt, daß nicht nur bei Eisenbeton, sondern auch bei nicht bewehrtem 
Beton die nasse Verarbeitung der trockenen vorzuziehen ist. 

(Es sei hier im besonderen auf die Betrachtungen über Stampf
beton und nassen Beton im ersten Bande verwiesen.) 

Bei großen Eisenbetonbauten spielt die Frage der Herstellung und 
Verarbeitung gr 0 ß erB e ton m ass e n eine außerordentlich wichtige 
Rolle. Die Gründe sind nicht nur technischer, sondern auch wirtschaft
licher Natur. Der Ingenieur wird sich bei solchen Entwürfen vorerst die 
Frage aufwerfen müssen, ob der zur Verwendung kommende Beton allen 
an ihn gestellten Anforderungen bezüglich der Festigkeit, der Dichtigkeit 
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usw. genügt und Hand in Hand damit die Wirtschaftlichkeit prüfen 
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des Vereins Deutscher Ingenieure S.1302, 8. Jahrgang, 1913) erfährt 
man unter anderem, daß mit einer täglichen Leistung von 1000 m3 

Beton gerechnet werden mußte. Von der Errichtung eines großen 
Staudammes in N. A. in sehr kurzer Zeit berichtet die Zeitschrift 
Engineering News im Jahre 1914, daß die täglichen Leistungen 
zwischen 1200 und 1750 m3 und die Stundenleistungen der Misch
maschine zwischen 36 und 42 cbm schwankten. 

Derartige Tagesleistungen sind heute nicht mehr so selten, und man 
muß sich unwillkürlich die Frage vorlegen, ob durch eine Vereinfachung 
in der Herstellung und Verteilung des Betons nicht nur die Tages
leistungen erhöht, sondern auch die Kosten erniedrigt werden können, 
ohne die Güte des Materials zu beeinträchtigen. 

Diese Erwägungen führten zuerst in der amerikanischen, seit einigen 
Jahren auch in der deutschen Praxis, zur Herstellung des Betons mit 

. Hilfe des sog. Gußvedahrens. 
Im Prinzip handelt es sich um einen Beton, welcher auf eine 

solche Höhe gefördert wird, daß er infolge seiner eigenen Schwere an 
die Verwendungsstelle fließen kann. Daraus ist auch der Name "Schwer
kraftsystem" für dieses Verfahren abgeleitet worden: Es handelte sich 
nun darum, ein für die Praxis brauchbares System zu finden, was zuerst 
einer Unternehmung in Los Angeles durch ein besonderes Verfahren 
gelungen ist. Nach mancherlei Vorversuchen mit Rinnenformen, Rohr
leitungen mit verschiedenen Durchmessern und Ausflußwinkeln, wurde 
die offene Rinne von etwa 20 cm Durchmesser gewählt. 

Ferner wurde ein offenes Rinnengelenk bei der Anwendung dieses 
Systems eingeführt. Es ist leicht einzusehen, daß im Gegensatz zu 
geschlossenen Rohrleitungen bei offenen Rinnen eine bessere über
wachung möglich ist und ein Verstopfen der Rinne leicht festgestellt 
und beseitigt werden kann. Als günstigster Ausflußwinkel wurde 
durch die Versuche eine Neigung von 18-20° gegen die Horizontale 
ermittelt. 

Eine sc h e m a t i s ehe Darstellung der gesamten Einrichtung dieses 
Betonierverfahrens ist in Fig. 65 c einer Veröffentlichung des Ver
fassers aus dem Jahre 1913 entnommen. In der Mitte befindet 
sich die Turmanlage mit den beiden seitlichen Auslegern, welche als 
Träger für die Zuleitungsröhren bzw. Rinnen dienen. Die Rinnen 
werden entweder von den Trägern aus abgestützt oder an Seilen mit 
Versteifungsbalken angehängt. Letzteres wird besonders bei größeren 
Bauausführungen angewendet, wo unter Umständen mehrere Türme 
und Masten errichtet werden. Sowohl die Höhenlage als auch die Nei
gung der Ausleger kann nach Belieben an dem festen Turm geändert 
werden. Es ist daher auf diese Weise möglich, durch Heben oder Senken, 
durch Verlängern oder Verkürzen der Rinnenleitungen die Zuleitung 
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des Betons nicht nur an verschiedene Stellen, sondern auch naqh ver
schiedenen Stockwerken zu ermöglichen. 

Die Betonierungsanlage besteht aus einem rechteckigen Holz- oder 
Eisenturm, welcher zwei fest miteinander verbundene viereckige Kränze 
trägt, die an der Außenfläehe der Turmständer gleiten können. 
Der untere Kranz trägt den Ausleger, der obere Kranz trägt eine Platt
form innerhalb des Turmes. Außerdem ist ein Flaschenzug befestigt, 
welcher dem Ausleger eine beliebige Neigung geben kann. Das Zugseil 
dient dazu, gleichzeitig die Betonzuleitungsrinne (B) zu tragen. Am 
Auslegerkopf ist das Rinnengelenk (8) mit den Anschlußstücken (U) 
und (X) eingebaut. Die Rinne (F) ermöglicht die Bptonverteilung 
innerhalb des inneren Kreises. 
Für weiter entfernt liegende 
Punkte wird an F noch eine 
tragbare Rinne H ange- / 
schlossen, wodurch die zu 
bestreichende Fläche vergrö
ßert wird. Für den Raum 
in der Nähe des Turmes 
sind Zwischenleitungen ein
geschaltet. In den Turm 
selbst ist ein Betontrichter 
eingebaut, in welchen der 
Beton aus den Bechern ent
leert wird. Die Ausflußöff
nung G ist mit einem Ver
schluß versehen, um den Zu-
fluß des Betons zu regulieren. Fig. 65 d. 
Unter diesem Verschluß liegt 
die Turmpfanne T, durch welche der Beton in die Rinne H und von hier 
aus durch die Rinnenpfanne in die Hauptleitung fließt. Der Beton 
wird von der Mischtrommel aus mittels einps Becherwerks nach der 
höchsten Stelle des Turme8 gehoben und in den dort befindlieh('n 
Trichter geleert. 

An diesen ist die Zuleitungsrinne angeschlossen, deren Mündungs
stelle mit einem Schieber versehen ist und zur Regulierung der Beton
verteilung, dient. 

In Fig. 65d sind 1 und 2 die Kies- und Zementbehälter, 3 die Misch
maschine, 4 das Becherwerk, 5 der Turm, 6 der Trichter für die ge
hobenen Betonmassen, 7 die Zuleitungsrinne, 8 der Ausleger, 9 der gelenk
artige Anschluß, welcher auch in Fig. 65e abgebildet ist, 10 der Verteiler. 

Hierbei ist zu beachten, daß 1 bis einschließlich 6 die übliche Förder
konstruktion darstellt, welche bei der Anwendung des Schwerkraft-

37* 
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systems durch die Teile 7-10 zu ergänzen ist. 'Der Ausleger 8 ist in 
der Mitte des unteren Kranzes befestigt. Bei größeren Längen erfolgt 
die Zwischenstützung mit Hilfe von Seilen. Hierbei wird der Kopf 
des Auslegers ebenfalls durch ein Seil gehalten, welches gleichzeitig für 
die Befestigung der Zuflußrinne dient. Der Stützpunkt ist derart aus
gebildet, daß der Ausleger in wagerechter und senkrechter Richtung be
wegt werden kann. Das Ende des Auslegers trägt die Gelenkkonstruktion. 

Allgemein läßt sich noch bemerken, daß die Aufstellung des Turmes 
derart zu erfolgen hat, daß man alle Flächen mit der Ausflußrinne 
erreichen kann. In Fig. 65c sind im Grundriß die Bahnen durch Kreis

bögen eingezeichnet. Aus dem Schnitt 
ist zu erkennen, daß durch die Höhen
lage des Betontrichters und durch 
den angenommenen Ausflußwinkel 
die äU,ßersten erreichbaren Punkte 
festgelegt sind. 

Falls der Gußbeton auf größere 
Entfernung veIwendet werden soll, 
können mehrere Türme oder Masten 
errichtet werden, die dann durch Seile 
miteinander verbunden sind, an wel
chen gleichzeitig die Rinnen auf
gehängt werden. 

Für die Bedienung einer solchen 
Anlage sind notwendig: 3 Mann bei 
der Mischanlage, 1 Mann beim Auf
zug, 1 Mann bei dem Trichter und 
2 - 4 Mann an der Verteilungsstelle. 

Fig. 65 e. Die ÜbeIwachung der Zuflußlei-
tungen während des Betriebes über

nimmt der auf dem Turm befindliche Maschinist. Selbstverständlich 
wird auch die Arbeitsleistung davon abhängen, wie weit die Arbeiter 
eingeübt sind und wie der Betrieb geleitet wird. 

Die Grenzen, welche noch eine volle Ausnutzung der Anlagen er
möglichen, wurden für den Ausleger 31 m, für die frei schwebende Ver
teilungsrinne 12,5 m und für das Ausflußende 3 m ermittelt. 

Daraus ergibt sich für die Entfernung von Turmmitte bis zum 
äußersten Punkte 48 m. Bei Anlagen, wo ein größerer Radius erforder
lich ist, wird es zweckmäßiger sein, einen zweiten Turm aufzuführen. 

Auf diese Weise ist es möglich, den Beton, der auch unter einem 
gewissen Druck steht, in alle Teile der zu betonierenden Querschnitte 
hineinzuleiten und auch die Zwischenräume zwischen den Eisenein
lagen gut auszufüllen. Die Bildung von Luftsäcken kann verhindert 
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und alle Hohlräume können gut ausgefüllt werden. Durch eine ver
hältnismäßig kleine Zuleitungsrinne können große Massen an beliebige 
Stellen geleitet werden. Dadurch kann eine Beschädigung an der Decken
konstruktion, ein Verschieben der Eiseneinlagen vermieden werden und 
der Verlust an Betonmasse auf ein Minimum eingeschränkt werden. 

Schließlich ist noch zu beachten, daß der Betrieb auf diese Weise 
ohne Unterbrechung beliebig lang ausgedehnt werden kann. Die Beton
zufuhr wird nicht durch die Handkarren und Kippwagen behindert, 
und eine nachteilige Fugenbildung läßt sich durch dieses Verfahren 
leichter vermeiden. Die Schwierig kei t liegt in der riehtigen Her
stellung des Betonmaterials und in der Bemessung des Wasserzusatzes, 
welche sich jedoch durch systematisch~ Versuche beseitigen läßt. 

f-------

Fig. 65 f. 

Die G ü t e des mit Hilfe des Gußverfahrens hergestellten Beton
materials hängt in erster Linie von der richtigen Bemessung des 
Was s erz usa t z es, von der richtigen Ne i gun g der Zuleitungsrinne 
und der zweckmäßigsten Höhe der Verteilungs stelle ab. Der Beton muß 
eine breiige, plastische Masse sein, gerade so naß, daß er sich in der 
Rinne nach der Verwendungsstelle leiten läßt, ohne daß die größeren 
Kies- oder Steinstücke sich trennen. 

Besonders zu beachten ist die Notwendigkeit einer widerstands
fähigen, sorgfältig gearbeiteten Schalung mit Rücksicht auf die beim 
Gießen hervorgerufenen größeren Drücke auf die Schalung. 

Ein Beispiel für die Misch- und Verteilungsanlage bei der Herstellung 
eines großen 3500 - Tonnen - Kohlensilos zeigt Fig.65f. (Nach einem 
Berichte von Eng. Record.) 
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Das Bauwerk war 62,0 m lang, 12,8 m breit, ungefähr 10,7 m hoch 
und hatte 30 cm starke Mauern aus Eisenbeton. Die Betonzuführung 

ren Wagen zu einem Behälter geleitet. 

konnte bei dem unter 
Terrainoberkante liegen
den Bauwerke mit Hilfe 
des Gußverfahrens er
folgen. 

Die Gewinnung des 
Zuschlagsmaterials war 
beim Aushub des Erd
reichs möglich. An einem 
Ende wurde eine Sieb
vorrichtung und eine An
lage zum Materialverla
den aufgestellt, welche 
mit der Baugrube durch 
eine geneigte Ebene ver
bunden waren. 

In einer Grube wurdc 
das ausgeschachtete Ma
terial in Kippwagen ge
laden, welche über die 
schiefe Ebene bis zu 
einem Trichter hochge
zogen und in denselben 
entleert wurden. 

Das für Beton sicht
lich unbrauchbare Ma
terial wurde durch ge
deckte Rinnen mit Wa
gen wegbefördert. Das 
Material, welches für 
die Herstellung von Be
ton gebraucht werden 
konnte, wurde über ge
neigte Siebe geführt, wo 
eine Trennung von Kies, 
Sand und Steinen er
folgte. Die letzteren wur
den am unteren Teile 
der Schute in besonde-

Der Kiesbehälter war in Terrainhöhe ; daneben lagerte der Sand. 
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Beidefi wurde vermittelst Trichters in Wagen geladen, welche die 
Zuschlags toffe über die schiefe Ebene zur Mischmaschine brachten. 

Von dort aus wurde der Beton mit Hilfe eines Elevators auf einen 
36,5 m hohen hölzerhen Turm befördert. Eiserne Verteilungsrihnen 
leiten dann deh flüssigen Beton nach den verschiedenen Arbeitsstellen. 

3. Schalungen und Leergerüste. 
Eine gute Schalung muß in der Lage sein, die durch das Eigenge

wicht des Betons und der bei der Verarbeitung auftretenden Lasten und 
Erschütterungen aufzu
nehmen, ohne Formän
deruhgen zu erleiden. 
Sie muß ferner die Her
stellung der aus dem 
Entwurf hervorgehen
den Formen verbürgen. 
Schließlich soll sie so 
zusammengesetzt seih, 
daß man sie ohne großen 
Verlust an Material wie
der entfernen kann. 

Die gleichen l~orde 

rungen müssen an ein 
gutes Leergerüst oder an 
die Rüstungen für jede 
Schalung gestellt wer
den. 

Zwei eihfache Bei
spiele von Leergerüst 
und Schalung sind in 
Fig. 66 a und b darge
stellt. 

:Fig. 66 a stellt die 
Rüstung und Schalung zu der 
fachen Rahmenbrücke dar. 

--_.--J. 

J.'i '. 6(j b. I~i 'crncs Ll'cr~crliHt. 

im Abschnitt BIll bearbeiteten em-

Ein Beispiel eihes einfachen eisernen Leergerüstes bei einer Bogen
brücke zeigt Fig.66b. 

In Fig. 66c ist das Schalungsgerüst des unter eIl besprochenen 
Senkkastens dargestellt, dessen Vorbereitung gahz besondere Sorgfalt 
erfordert. 

Mit Recht wurde wiederholt in der Literatur darauf hingewiesen, 
daß man dem Entwurf für Schalungen und Leergerüste viel zu wenig 
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Aufmerksamkeit zuwende, obgleich man hier gerade durch fachgemäße 
Verarbeitung an Kosten sehr viel sparen und wirtschaftlich arbeiten 
könnte. Ein mustergültiges Beispiel für technisch und wirtschaftlich 
gleich günstig durchgearbeitete Leergerüste für verschiedene Brücken 
enthält die Veröffentlichung von M u y in der Zeitschrift "Armierter 
Beton" , Jahrgang 1917, auf die besonders hingewiesen sei. 

Der Entwurf eines Schalungs- oder Leergerüstes soll im allgemeinen 
nicht weniger sorgfältig durchdacht und ausgearbeitet sein als das 
Bauwerk, zu dessen Herstellung sie dienen sollen. 

Im allgemeinen wird es sich empfehlen, die für die Schalung not
wendigen Hölzcr fertig bearbeitet an die Baustelle zu liefern. Man 
spart an Kosten, wenn man die Handarbeit an der Baustelle weitgehend 

O'er/Ji"dU"flS O 
" slucJt 

Eisen 

.'. 
,ehni t B- B . 

~ , , 

Vcd indungsstüek. 

Fig. 67 a. Fig. 67 b. Schalung einer achteckigen Säule mit Einzelheiten. 

aUi;zuschalten sucht. Wenn man die Rüstung und Schalung auf dem 
Werkplatz vorbereitet, wird man aus den vorhandenen Vorräten auch 
Reste und Abfälle verwenden und die notwendigen Stücke leichter aus
suchen können. Wo man gezwungen ist, das Holz an der Baustelle 
zurechtzuschneiden, wird sich ein größerer Holzverschnitt nicht ver
meiden lassen, wodurch die Kosten verteuert werden. 

Es ist auch zu bedenken, daß die Ablagerung von Holzabfällen und 
Sägespänen auf den in Herstellung begriffenen Betonbauteilen verringert 
werden kann, wenn der größte Teil der Schalungsarbeit auf dem Werk
platz ausgeführt werden kann. 

Endlich darf nicht übersehen werden, daß die Sorgfalt und Genauig
keit bei der Arbeit auf dem Werkplatz größer ist als auf der Baustelle. 

Aus wirtschaftlichen Gründen ist eine weitgehende Wiederver
wendung der Schalungen und Rüstungen zu erstreben. Deshalb soll 
die Verwendung von Nägeln vermieden werden, dagegen ist die Ver-
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wendung von Keilen, Ankern, Klemmbügeln und ähnlich leicht lösbaren 
Verbindungsteilen von Vorteil, weil dadurch ein leichteres Loslösen 
der Schalung von dem jungen Beton ohne größere Erschütterungen 
möglich ist. Zwei einfache Beispiele dieser Art sind in Fig. 67 a, der Ein
schalung einer viereckigen, und in Fig. 67 b, der Einschalung einer acht
eckigen Säule, dargestellt; im zweiten Falle unter teil weiser Verwendung 
emer elsernen Schalung am Kopf. 

Anschluß an einen Unterzug. 

Anschluß an eine Decke mit 
Wellblechrandung. 

Fig. 67 c. Schalung einer Rundsäule mit Einzelheiten. Verbindungsstücke. 

In Fig. 67 c wird eine bei uns nur selten angewandte Art von eiserner 
Schalung für Rundsäulen gezeigt, mit Einzelheiten eines Anschlusses 
an einen Unterzug und an eine Deckenplatte unter Anwendung von 
Wellblech als Deckenschalung. 

Das für S c hai u n gen verwendete Hol z soll weder zu trocken, noch 
zu frisch sein. Wenn es zu trocken ist, wird es sehr viel Wasser absaugen; 
außerdem quillt es und wirft sich. Ist es zu frisch, so schwindet es leicht. 
Deshalb wird man das Holz weder zu trocken, noch zu frisch wählen. 

Der stumpfe S t 0 ß der Schalbretter ist der Verbindung von Feder 
und Nut vorzuziehen, weil diese sich leicht abnutzen und bei Wieder
holung schwer aneinanderzupassen sind. 
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R>i der Herstellung sauberer Außenflächen am Beton Ü5t gehobelte 
~chalung zu empfehlen. Die Fugen zwischen den Brettern werden 
dann unter Umständen mit Kitt oder I 

~ I Gips ausgefüllt. Manchmal wird eine 
Verkleidung mit Blech zweckmäßig. 

Für die Bemessung der Schalung 
wird man konstruktive Vorkeh· 
rungen treffen müssen, die ein Aus· 
weichen derselben verhindern. Dabei 
ist zu berücksichtigen, daß die Scha. 
lung den vollen Druck und Erschüt· 
terungen des eingebrachten Betons 
(der bei Gußbeton größer ist als bei 
trockenem Beton), ferner die Be· 
lastung der Arbeiter und die Stöße 
beim Stampfen aufnehmen muß, 
ohne Formänderungen zu erleiden. 

Beim Entsehalen und Ausrüsten 
ist größte Vorsicht geboten. Diese 
Voraussetzung darf aber nicht dazu 
führen, die Entfernung der Schalung 
allzu lange hinauszuzögern, da sonst 
der zu einer gleichmäßigen Erhär. 
tung des Betons notwendige Luft· 
zutritt und das Naßmachen unmög· 
lieh werden. Deshalb empfiehlt es 
sich, das Ausschalen und Ausrüsten 
schrittweise vorzunehmen. So wird 
man z. B. die Seitenschalung von 
Unterzügen und von Stützen bald 
entfernen können, während man die 
Schalungsteile, die die Unterzüge 
tragen, eri5t nach längerer Erhär
tung entfernen soll, wenn die durch 
das Eigengewicht hervorgerufenen 
zulässigen Spannungen vom Beton 
schon aufgenommen werden können. 

Es empfiehlt sich nicht, bestimmte 
Fristen l!-nzuge ben, vielmehr muß der 
Ingenieur die Entschalungsfristen 
von Fall zu Fall mit Rücksicht auf 

1--

t 

den Fortschritt der Erhärtung je nach der Jahreszeit, Klima und Wit· 
terung bestimmen. 
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Je größer das Eigengewicht eines Bauteiles ist, desto länger wird 
er in der Schalung bleiben müssen, insbesonders wenn durch das Eigen
gewicht Biegungsspannungen hervorgerufen werden. Es wurden daher 
manchmal Eisenbetonkonstruktionen mit steifen Eiseneinlagen an
gewendet, die so ausgebildet sind, daß sie einen Teil des Eigengewichtes 
aufzunehmen vermögen. Die bekannteste unter diesen ist dievonMelan 
(Fig. 67 d), bei der die Eiseneinlagen einer Eisenbetonbogenbrücke als 
eiserne Bogenfachwerke ausgebildet sind, deren Gurte aus Winkel
eisen zusammengesetzt und durch Flacheisendiagonalen miteinander 
verbunden sind. Das Leergerüst kann in diesem Falle früher entfernt 
werden, da das Eisengerippe in der Lage ist, das Eigengewicht des 
Betonbogens ganz oder teilweise aufzunehmen. 

Es ist bekannt, daß ein großer Teil der Einstürze in den ersten 
Jahren des Eisenbetonbaues auf mangelhafte Schalung und unzeit
gemäße3 und unfachgemäßes Ausrüsten zurückgeführt werden konnten. 
Eine genaue Kenntnis der Erhärtungsdauer und der Anfangsfestig
keiten des Betons unter Berücksichtigung von Wetter und Jahreszeit, 
ferner größte Sorgfalt bei der Ausführung der Schalung und beim 
Ausrüsten werden dem bauleitenden Ingenieur auch ohne Vorschrift 
fester Fristen die Möglichkeit geben, die einzelnen Bauteile zur rechten 
Zeit freizulegen. 

11. Trennungs- und Dehnungsfugen. 
Nicht allgemein ist man in den Kreisen der Eisenbetonfachleute 

von der Notwendigkeit überzeugt, bei Bauwerken von größerer Aus
dehnung Fugen vorzusehen, wenn auch die Notwendigkeit theoretisch 
und aus der Erfahrung klar zutage getreten ist. 

Man muß unterscheiden zwischen Trennungs-, Schwind- und 
Te m per a turf u gen. In vielen Fällen werden sich alle drei Arten 
vereinigen lassen. 

Man ordnet Trenn ungsfugen bei einem Bauwerk überall dort 
an, wo es notwendig wird, verschieden beanspruchte Bauteile von
einander zu scheiden. Ein Beispiel dieser Art sind Fundamentplatten, 
die verschiedene Belastungen zu übertragen haben, wie dies bei einem 
hohen Silo mit anschließendem Lagerhausbau der Fall sein kann. 
Ähnlich liegt der Fall, wenn ein zusammenhängendes Bauwerk zum Teil 
als Wohn- und Bureauräume, zum anderen Teil als Fabrik- eider Ma
schinenlagerraum verwendet wird. Derartige Bauten werden durch 
entsprechende Trennungsfugen der ganzen Höhe nach durch die Funda
mente bis auf den tragfähigen Boden getrennt werden müssen. Ge-
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schieht dies nicht, so können einseitige Setzungen auftreten, und die 
als zusammenhängende Stoekwerksrahmen ausgebildeten Bauwerke er
leiden Verdrehungen an den empfindlichen Anschlußstellen, die äußer
lich durch Riß bildungen in den Eisenbetonträgern und Stützen sichtbar 
werden. 

Eine andere Art sind die allgemein als Dehnungsfugen bezeichneten 
Schwind- und Temperaturfugen. Sie dienen dazu, ein Bauwerk oder 
einen größeren Bauteil aus Eisenbeton so zu unterteilen, daß die 
Schwind- und Temperaturspannungen sich nur innerhalb der Unter
brechungen geltrnd machen könnEn. 

Die Temperatur wirkt in kalter Jahreszeit im selben Sinne wie das 
Schwinden und vergrößert dadurch die schädlichen Anfangsspannungen 
im Beton, die die Ursache von Rißbildungen wC)rden können. Bei 
höheren Temperaturen in warmer oder heißer Jahreszeit dehnt sich 
der Beton und wirkt den durch das Schwinden hervorgerufenen Ver
kürzungEn entgegen. 

Während sich bei einem statisch bestimmten System nur die Schwind
erscheinungen ungünstig bemerkbar machen können, tritt bei einem 
statisch unbestimmten SystEm auch der Einfluß der Temperatur hinzu. 
Dies ist besonders deshalb zu beachten, weil die meisten Eisenbeton
konstruktionen statisch unbestimmt sind. Allerdings wird man bei 
Berücksichtigung der Temperatureinflüsse zu unterscheiden haben, ob 
die Bauwerke ganz frei stehen wie bei Brückenbauten, oder geschützt 
sind, wie dies bei den unteren StockwC)rken eines Hochbaues der Fall ist. 

Die Trennungs- oder Dehnungsfugen brauchen nur klein zu sein; es 
muß jedoch eine wirkliche Trennung durchgeführt sein. Eine wieder ent
fernbare Einlage von Pappe, Blech oder Brettern wird in vielen Fällen 
ihren Zweck erfüllen. Oft genügt schon eine Arbeitsunterbrechung, die 
so lange dauern muß, daß der eine Teil des Bauwerkes erhärtet oder 
zumindest abgebunden hat, wenn der nächste Teil angesetzt werden 
soll. Bei Stützmauern oder Uferverkleidungen kann man dies z. B. 
durch reihenweise oder schachbrettartige Ausführung erreichen. 

Ordnet man größere Fugen an, so soll man ein bewegliches Zwischen
stück, wie z. B. Wellblech, einschalten. 

Bei Trägern über mehreren Feldern wird man durch Einfügen von 
eingehängten Trägern oder durch teilweise Anordnung von Krag
trägern Gelenke einschalten, die gleichzeitig als Gleitfugen ausgebildet 
werden können, wie dies in Beispiel BI 1 gezeigt wurde. 

Die Entfernung der Trennungsfugen richtet sich nach der Kon
struktionsart. Man lege sie dorthin, wo sie organisch hingehören. 

Handelt es sich um Dehnungsfugen, so wird man eine gewisse 
Mindestentfernung einhalten müssen, sonst bilden sich Fugen in Form 
von Rissen von selbst. Es wurde der Versuch gemacht, die Entfernung 
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und die Größe der Fugen zu berechnen. Jeder Versuch dieser Art wird 
scheitern, weil wir das absolute Schwindmaß besonders an großen zu. 

Fig.68a. Fig.68b. 

Fig.68c. Fig.68d. 

Fig.68e. Fig.68f. 

Fig.68g. Fig.68h. 

sammenhängenden Bauwerken nicht einwandfrei angeben können. 
Was wir kennen, sind die Schwindmaße an kleinen Laboratoriums· 
körpern, die uns sehr wohl den Einfluß verschiedener Betonmischungen und 
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der Eiseneinlagen verhältnismäßig angeben können. Wir kennen ferner 
die Temperaturausdehnungszahlen verschiedener Betonmischungen. 
Zur einwandfreien Berechnung der notwendigen Größe oder gar Ent
fernung der Dehnungsfugen genügen diese Angaben nicht. Man winl 
demnach gewisse Erfahrungen verwerten müssen. 

Bei Hoc h bau t e n, die ganz freistehen, soll man die Entfernung 
der Dehnungsfugen etwa 20 m voneinander anordnen. 

Im Wasserbau wird man zu erwägen haben, daß jede Fuge eine 
schwache Stelle für das Dichthalten wird. Andererseits darf man nicht 
übersehen, daß sowohl der Einfluß der Erhärtung wie der Temperatur 
auf die Längenänderungen des Betons geringer ißt bei Bauwerken, die 
immer unter Wasser stehen, als an der Luft. 

Von diesem Gesichtspunkte aus wird man die Entfernung etwas 
größer halten können als bei Hochbauten. 

Bei S t ü t z mau ern hat man die Dehnungsfugen schon bis auf 5 m 
Entfernung gelegt, da sie hier in der Regel nicht stören und leicht aus
zuführen sind. 

Allgemein wird mall die Entfernung der Dehnungsfugen größer 
machen können bei Bauwerken, bei denen durch gründliches Naß
machen in der ersten Zeit nach der Herstellung die durch das Schwinden 
hervorgerufenen Anfangsspannungen verringert werden können. 

Die konstruktive Ausbildung der Fugen ist verschieden je nach dem 
Zweck. Während im Wasserbau eine Wasserdichtigkeit der Fuge 
auch gegenüber erheblichen Wasserdrücken vorhanden sein soll, ge
nügt z. B. bei Deckenkonstruktionen des Hochbaues eine bedingte 
Wasserundurchlässigkeit. Bei Stützmauern kann meist durch eine 
besondere Entwässerung auf wasserdichte Fugen verzichtet werden. 
Ferner ist zu unterscheiden zwischen Fugen in aufgehendem Mauer
werk und in liegenden Bauteilen (Decken, Fahrbahnplatten von 
Brücken). 

Einige Beispiele aus dem Hochbau zeigen Fig. 68a bis h. 
Fig. 68a zeigt eine Dehnungsfuge durch eine Eisenbetondecke. Zur 

Vermeidung der Teilung der Säulen weicht die Fuge den Säulen aus. 
Fig.68b zeigt wieder eine Dehnungsfuge durch eine Eisenbetondecke. 
Die Fuge ist aber dieses Mal durch die Mitte von Säule und Nebenunter
zug geführt, diese halbierend. 

Die Fig_ 68c bis e zeigen einige Ausbildungen von Dehnungsfugen 
durch Unterzüge bei Eisenbetondecken_ 

Bei Fig. 68 c sind die Fugenkanten geschützt durch Flacheisen. Zur 
Verhinderung des Durchrinnens von Wasser durch die Fuge ist ein 
Bleiblech einbetoniert, das wegen seiner Form die Bewegungen der 
Deckenteile, ohne zu zerreißen, mitmachen kann. 

Die Fugenkanten können auch durch Bleiplatten be säumt werden, 
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die, ohne die Bewegung der Deckenteile zu hindern, gleichzeitig das 
Durchlaufen von Wasser durch die Fuge vereiteln (Fig. 68d). 

Ein Winkeleisen und zwei Flacheisen schützen die Fugenkanten und 
halten Schmutz vollkommen, Wasser teilweise ab (Fig. 68e). 

In Fig. 68f ist eine Dehnungsfuge 
durch einen über die Dachhaut ge
führten Eisenbeton-Dachbinder dar
gestellt. EineKupferblechabdeckung 
schützt gegen Regenwasser. 

Die Dehnungsfuge in Fig. 68g 
geht nur durch die Platte einer Eisen-

Fig.69a. 
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Fig. 69c. 

Fig. 69 b. 

Schnitt B-B. 

betondecke. Eine Teilung des Unterzugs ist vermieden. Die Gleit
flächen an Platte und Unterzug sind durch Stahlplatten hergestellt. 
Zwei Flacheisen schützen die oberen Fugenkanten gegen Beschädigung. 

Fig.68h zeigt eine Dehnungsfuge in einem Betonkappengewölbe. 
Durch Asphalt und Kupferblech ist der Wasserdurchtritt verhindert. 
Winkeleisen schützen die Fugenkanten. 

Wo im Hochbau Dehnungsfugen in Mauern zu legen sind, können 
diese Fugen nach dem Prinzip der Fig.70a-c ausgebildet werden. 
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Einige Beispiele aus dem Brückenbau: 

Fig. 69a zeigt die Scheitclgelenkfuge des Trägers einer Dreigelenk
eisenbetonbrücke. Die durch das Gelenk gehende Bewehrung ist zur 
Vermeidung des Rostens mit ca. 2 cm 
starkem Beton umgeben. Die ganze Fuge 
ist gegen Wasser mit einem beweglichen 
Deckel abgedeckt. 

Fig. 69b stellt das Kämpfergelenk 
derselben Brücke dar. Die Gelenkfuge 
ist ähnlich wie vorher ausgebildet. 

Die Trennungsfuge in der Fahrbahn 
einer Eisenbetonbrücke1) zeigt Fig. 69c. 

Die Fahrbahn ruht nicht auf dem 
oberen Teil des Pfeilers, sondern auf den 
federnden Pendelstützen P. Die Fugen !J. 
trennen die Fahrbahn in die festen Fahr
bahnteile über den Pfeilern und die 
beweglichen Fahrbahnteile über den 
Brückenbögen. Die Kanten der Deh
nungsfugen selbst sind durch je zwei 
T-Eisen geschützt. In die Fuge ein
dringendes Wasser wird von der Rinne 
aufgenommen und nach der Seite ab
geleitet. 

Ein Beispiel aus dem Tiefbau 
zeigt Fig. 70a, die Dehnungsfuge in einer 
Stützmauer. Zur Vermeidung des Ab
gleitens des einen Mauerteils gegen den 
anderen greifen die Teile nut- und feder
artig ineinander. Dieselbe Figur zeigt 
aueh eine Entwässerung, auf die schon 
früher hingewiesen wurde. 

Beispiele aus dem Wasserbau. 

Fig. 70b und c zeigen Dehnungsfugen 
in aufgehendem Mauerwerk ähnlich wie 
in 70a, jedoch sind besonders Vorkeh
rungen für die Wasserabhaltung ge
troffen. 

Fig.70b. 

Fig. 70c. 

Fig. 70d. 

In Fig. 70 b hindert ein einbetoniertes rinnenartig geformtes Kupfer-

1) Bogenbrücke von Noveant, veröffentlicht von Sc h ü r c h. 

Pro b s t, Vorlesuugen über Eisenbeton. H. 38 
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blech den Wasserdurchtritt durch die Fuge, während dies weniger 
glücklich durch einen Asphaltausguß in Fig.70c der Nut versucht 
wird. 

Handelt es sich um Dehnungsfugen in Baukörpern, die erhebliche 
Wasserdrücke auszuhalten haben, wie z. B. in Schleusen oder Kanal
brücken, so sind gegen das Eindringen des Wassers besondere Maß
nahmen zu treffen. 

Fig. 70d zeigt eine Möglichkeit der Ausbildung der Dehnungsfuge 
in einer Schleusenanlage. Das gesamte Mauerwerk ist durch eine drei
fache Papplage isoliert. 

Die Dehnungsfuge ist mehrfach gegen das Eindringen des Wassers 
geschützt. Den Hauptwasserdruck hat das Eisenblech an der Mündung 
der Fuge aufzunehmen. Geringes am Anschluß des Bleches an die Mauer 
eindringendes Wasser wird von dem Asphalt zurückgehalten, der sich 
vor der zur Ermöglichung der Fugenerweiterung ausgebogenen Papp
lage befindet. 

111. Richtlinien für Massen- und Kostenberechnungen von 
Eisenbetonbauten. 

Das Veranschlagen und die Berechnung der Kosten von Eisen
betonbauten soll im Rahmen dieses Leitfadens nur so weit berührt 
werden, als es sich um Richtlinien handelt. Die eigentliche Aufgabe 
kann nur von dem in der Praxis wirkenden Ingenieur aus der Er
fahrung unter Berücksichtigung der allgemeinen wirtschaftlichen Ver
hältnisse und unter steter Nachprüfung während der Ausführung der 
Bauwerke einwandfrei gelöst werden. 

Wenn hier die Grundlagen für Kostenberechnungen besprochen 
werden, so geschieht dies nur, um dieGrundbedingungen zu
sammenzufassen, die bei der Aufstellung eines wirtschaftlichen Ent
wurfs zu berücksichtigen sind. 

Die erste Vorauss3tzung für eine richtige Kostenberechnung von 
Beton- und Eisenbetonbauten ist eine gute M ass e nb e r e c h nun g 
auf Grund des Entwurfs. . 

Ein Beis piel für eine Mas sen b ere chn u ng zeigt nachfolgende 
Zusammenstellung für die unter B 1 durchgearbeitete durchlaufende 
T -Balkenbrücke : 
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pos·1 Gegenstand 

A. Fahrbahntafel. 

Fahrbahnplatte: 
(3 . 22 + 28) . 4,6 = 432,4 m2; d 

Fe (10 lSl 11) = 9,5 . 1,1 = 10,45 k 

2 Fußwegplatte: 

= 22 cm; 
gjm~ 

= 30cm; I (3'22+28)'2'1,4=263,2m2; d 
Fe (8 0 10) = 6,28 . 1,1 = 6,9 kgj m2 

3 Ver steif u ngsq uerträger: 47 Stück 
48 lfd.jm 

I 
I 

\ 

Beton 

m' 
- _." -

95,20 

79,00 

Eisen 

kg 

4530 

1815 

I 
Schalungen in m' 

Decken Säulen 
(Wände) I (Träger) 

_ .. -

I 

432,40 

263,20 

je 4,6 + 2 . 1,4 = 7,4 m Länge = 3 
40j50 cm; Fe (7 0 25) = 34,36' 1,2 = 41,3 kgjm I 69,60 14350,- 453,-

4 Geländer: 
2· (3' 22 + 28) . 1,1 = 207 m2 ; d 

Fe (8 0 10) = 6,28 . 1,0 = 6,3 kgj 

B. Ha upttragwerk: 

= 10 cm; 
m2 

5 Mittlerer Längsträger: 2 Stück. 

2· (3 . 22 + 28) = 188 lfd. m. 
(Hierzu Fig. 32 a, S. 269.) 

0,1) . 1,48 . 22 + 0,5 . 1,28' 22 + 0,5 . 

+ 0,5' 1,38' 22 + (Voutenzuschlag) 

1,48,28+ 

[~'0,6+ 
5 5 6 6 

+ 2" . 0,8 + 2 . 0,8 + 2' . 0,6 + 2' .0,6+ 

ag) ~ + ~ . 0,71· 0,5 + (Druckgurtzuschl 

[1,3 .5 ~ 5 + 1,3. ~~ 6 + 1,3. 6~ 
=16,28 + 14,08 + 20,72 + 15,18 +10 

5] - ·0,2= 

+ 20,8 . 0,2 = 75,85. 

Nach der Eisenliste S.2!l9 e 
das Gewicht der Längseisen: 
im 2. Feld zu 

,85'0,5+ 

rgibt sich 

2324,1 
2324,1 kg oder -22 = 103,2 kgjlfd. m 

hierzu Bügel 0 10 alle 20 cm dop pelt nach 
Fig.32b: 

2 . 1,94 + 2 . 0,30 = 4,48 = 4,5 mjSt. 
100 

2· 4,5 . 20 = 45 mjIfd. m ~ ~ kgjlfd. m 
insgesamt: 131,0 kgjlfd. m 

zu übertragen 

I 

I 1_ 20,70 1310,- 414,-
I 264,50 22005 1l09,60 453,-

i 
I 
i 

I 

'i 

151,70 660,-

I 
! 

I 

I 
5770,- I 

416,20 i 27775,-1 1l09,60 1 1113,= 

38* 
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Pos. I G e gen s t a n d 

übertrag: 
im3. Feld zu 3717,0 kg 

d :;717, k Ifd o er """"28 = 132,0 g/ . m 

hierzu Doppelbügel01OalIe 20 cm 
wie oben 27,8 

~c:--c:.-=-:--

insgesamt 160,4kgjIfd. m 

Die Massenkoeffizienten für die Längs
eisen ohne Bügel ergeben sich demnach: 
im 2. Feld zu: Fe = 79,52 '1,3 = 103,2kg/lfd.m. 
im3.Feldzu:Fe=143,13·0,926=132,6kg/Ifd.m. 

Wir wählen für die beiden Endfelder einen 
Massenkoeffizienten vo'n 1,0 und erhalten da
mit für 

das 1. Feld: Fe = 143,13 . 1,0 = 143,13 
für Doppelbügel 010 aUe 20 cm . 27,8 

insgesamt 170,93'" 171 
kg/lfd. m 

das 4. Feld: F" = 130,57 . 1,0 = 130,57 
für Doppelbügel 0 10 aUe 20 cm 27,8 

insgesamt 150,37=158,4 
kgjlfd. m 

6 Äußere Längsträger oder Randträger: 
2 Stück (nach Fig.39c). 

0,5'1,7 '22+0,5'1,5'22+0,5'1, 7 '28+0,5,1,6,22+ 
20,8 

+ 10,85'°,5+ 2 -'°,2 = 18,7 + 16,5+ 23,8+ 

+ 17,6 + 5,43 + 2,08 = 84,11 ebm/Stück 

Mit den Massenkoeffizienten wie bei den 
inneren Längsträgern erhalten wir: 
für das l.Feld:F,=118,0·1,0=1l8,Okg/Ifd. m 

d. Bügel 0 10 alle 20 cm 2 . 2,24 + 
+ 2 . 0,30 = 5,08' 2 = 10,16 m 

100 
10,16' '20- = 50,8m/Ifd. m = 31_,3--=---::-cc:--

insgesamt 149,3kgjlfd.m 
für das 2. Feld:Fe=79,52 . 1,3 = 103,2kgjIfd,m 

Doppelbügel 0 10 alle 20 cm 31,3 
c::-::--: --:--c:.-:-::---

insgesamt 134,5kgjIfd.m 

für d. 3. Feld: F e=127,23'0,93 = 118,4kgjIfd.m 
Doppelbügel 010 alle 20 cm 31,3 " 

Beton Eisen 

m' kg 

416,20 27775,-

9000,-

7500,-

6980,-

168,25 

6580,-

5920,-

Schalungen in m' 
Decken I Säulen 
Wände I (Träger)= 

1109,60 I 1113,60 
I 

752,-

insgesamt 149;..' 7_k~g~jI_fd_.m_;-__ -i_8_4_0_0.:..., -i----i---
zu übertragen I 584,45 I 72155,- I 1109,60 I 1865,-
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:Sl ___ ~~ ___ ~_G e gen s ta n d 

Beton Eisen Schalungen in m' 
Decken I Säulen 

m3 m!kg (Wände) I (Träger) 
===========4====== 

'-r~'- ----- ._. .... übertrag: 

für das4. Feld: F,=118,0·1,0=118,Okg/lfd.m 
Doppelbüge1010 31,3" 

. . _-_.~.----

insgesamt 149,3kg(Ifd.m 

7 Zuschlag für Pos. 5 und 6 für die Quer· 
bewehrung des Druckgurtes bei den Vouten 
über 3 Stützen mit Eisen 0 12 cm pro Voute 
20 Stück a (4,6 + 2· 0,5) m 

3 . 20 . 5,6 = 336 cm a 0,888 kg 

Eisenbetonmassen des Überbaues: 
Beton rd. 585 cbm, 

I Eisen 79,04 t, 
! DeckenschaItung 1110 m 2 

Trägerschaltung 1865 m 2• 

8 ' 1 festes Lager bei Stütze In (nach Fig. 40 b) 

I a 785 kg 

9 .
1 

4 bewegliche Lager bei Stütze I, ,n (nach 
Fig.40a) 
a 966 kg 

584,45 72155,-

585,-
79,04 

1110,-
1865,-

I 
I 

I 

I 

6580,-

:300,-

785,-

3864,-

1109,60 1865,-

Ei gen g c w ich t dcr Lag e r insgesamt 4649 = 4,65 t 

C. Pfeiler: 5 Stück. 
1. Ausführung als massiver Pfeiler mit Eisenbetanpfählen. 

An Stelle der zugespitzten Pfeiler nehmen wir 
zur Massenermittlung einen Rechteckquerschnitt 
an, wie er nebenstehend gezeichnet ist. Es ergibt 
sich damit und auf Grund der in Fig. 40e aufge
zeichneten Querschnittsausbildung nachstehende 
Betanmasse für einen Strompfeiler : 

[1,8 + 2,2 1 S' k 2 ·5,0·7,75 + 2,5·2,5·8,45 = 77,5 + 53,0 = 130,5 m3j tc . 
, Schalung: 97,5 + 54,75 = 152,25 m 2• 

Außerdem sind nachfolgend angegebene lfd. mEisenbetonpfähle 

mit dem in Fig. 40f aufgezeichneten Querschnitt 8,475 . 6 = 30 StelL 
1, 

a 7,0 m = 210 lfd. m PfahlfStck.; 15,5 m3. (StelL 1500 kg Stabeisen; 
2700 kg Umschnürung; 202 m 2 Schalung). 
2. Ausführung als Pfahlj ach (siehe Fig.40g). 

a) Eisenbetonverbindungsträger: 1,8·1,0·7,75 = 14,0 m3jStck.; 
Fe = 18·7,75 = 140 lfd. m 0 20 = 140·2,466 = 346 kgjStek.; 

Schalung (3,8·7,75) = 29,5 m 2• 
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Außerdem sind Eisenbetonpfähle mit dem in Fig. 4.0f gegebenen 
Querschnitt von folgender Länge erforderlich: 

7,775 '8 = 40 Stck. a 14m = 560 lid. m PfahljStck.; 41,3 m3• 
1, 

(Stück: 3980kgStabeisen; 7180kgUmschnürung; 538m2 Schalung.) 
Massen für den' lfd. m Pfahl: 
Nach S. 312 ergibt sich der Betonquerschnitt des Pfahles zu 

F = 738 cm2 = 0,0738 m 2 und demnach die 
Betonmasse für den stgd m Pfahl = 0,0738· 1,0 = 0,0738 m3/stgd. m; 
das Eisengewich t ergibt: 

für Längseisen 8 0 12 stgd. m = 8·0,888 = 7,104 kgjstgd. m, 
für Umschnürung ist für den stgd. m Pfahl eine Bewehrung von 0 10 
in der Gesamtlänge von 20,7 m erforderlich, demnach ein Gewicht 

20,7·0,617 = 12,8 kg/stgd. m. 

Schalung 8·0,12 = 0,96 m 2/stgd. m. 

Zu diesem Beispiel einer Massenberechnung 1) ist folgendes zu be
merken: 

Allgemein rechnet man bei Bauteilen aus Beton oder Eisenbeton 
nach Flächen- oder Rauminhalten und nach Stücken, ersteres z. B. 
bei Decken, letzteres z. B. bei Pfählen, Brunnen und Senkkästen. 

Bei mehrgeschossigen Hochbauten rechnet man Stützen und Pfeiler 
im untersten' Geschoß von der Aufstandsfläche einschließlich Pfeiler
füßen bis zur Oberkante der Decke. In den oberen Geschossen rechnet 
man die Länge von Oberkante bis Oberkante Decke. 

Die Decken werden im lichten Flächenausmaß des überdeckten 
Raumes, die Träger in ihrer ganzen Länge gerechnet. 

Aussparungen, Herstellung von Durchbrüchen für Leitungen, Ver
ankerungen usw. werden in der Regel bei der Massenberechnung nicht be
rücksichtigt; sie werden als Taglohnarbeiten gerechnet. 

Putzarbeiten, Fußbodenbelege werden in Flächenausmaßen ge
rechnet, wenn sie bei der Berechnung der Kosten nicht als Zuschläge 
zu den Deckenpreisen berücksichtigt werden. 

Auf Grund der Massenberechnung lassen sich die Kosten des Bau
werkes berechnen, die sich zusammensetzen aus: 

a) Allgemeine und besondere Unkosten. Sie werden in Form 
, eines Zuschlages auf die gesamten Herstellungskosten - Arbeitslohn 
und Materialkosten - berücksichtigt. 

1) Eine Reihe von sehr lehrreichen Beispielen von Massenberechnungen mit 
allen Einzelheiten und Erläuterungen enthält das Buch von: K lei n log e 1, 
Veranschlagen von Eisenbetonbauten, Verlag Ernst & Sohn. 
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Die Höhe dieses Zuschlages ist sehr veränderlich und richtet sich 
nach der Größe und der Art der Führung des Unternehmens und nach 
den Lohn· und allgemeinen wirtschaftlichen Verhältnissen. 

Die aUge meinen Unkosten setzen sich zusammen aus Miete oder 
Verzinsung, dem Betrieb und der Unterhaltung von Magazinen und 
Lagerplätzen und den Werkstätten, aus der Abnutzung von Werk· 
zeugen und Maschinen, aus der Unterhaltung der Geschäftsräume, dem 
Bureauhetrieb, alle Arten von Versicherungen, Steuern und andere 
Geschäftsunkosten. (So wurde in Baden Ende 1919 die Höhe des 
Zuschlages auf Arbeitslöhne und Material auf rd. 23% ermittelt.) 

Be s 0 n der e Unkosten umfassen alle örtlichen Unkosten, die mit 
der Vorbereitung und Ausführung jedes einzelnen Bauwerks. 

b) M a t e r i alp r eis e: Diese sind in unserer Zeit sehr großen 
Sch wank u ngen unterworfen. 

Bei Beton ist vorerst das Mischungsverhältnis für die einzelnen Bau· 
teile zu bestimmen. In welcher Weise die losen Mengen der Misch· 
bestandteile ermittelt werden, ist bereits besprochen worden. 

Der Preis für Z e me n t wird für 100 kg (oder lOt) frei Bahn berechnet, 
wobei der Zement in Säcken von 50 kg oder 85 kg oder in Fässern von 
170kg Brutto versandt wird. Das Raumgewicht, mit 1200-1400 kgjm3 

gerechnet, ergibt bei einem 1O.t·Wagen 8,35 bzw. 7,15 m 3 Zement. 
Zu diesen Kosten, die jeweils bekanntgemacht werden, kommen die 
Kosten für das Ausladen, die Anfuhr zur Baustelle, das Abladen, die 
Aufbewahrung und Sackverlust. 

Der Preis für die Zuschlagstoffe (Sand, Kies, Steinschlag usw.) 
wird bei Bahnanfuhr ähnlich wie bei Zement berechnet. In der Regel 
wird hier der Preis pro m3 angegeben. Das Raumgewicht der Zu. 
schlagstoffe ist von 800 kg (Bimskies) bis 1600 kg/m3 und mehr bei 
Kiessand. 

Für das jeweils vorgeschriebene Mischungsverhältnis des fertigen 
Betons sind die erforderlichen Mengen des Zements in kg und des Zu
schlagmaterials in m3 bekannt. Die Kosten bestimmen sich aus dpn 
entsprechenden Einheitspreisen. 

Bei den Eis e np r eis e n hat man zu unterscheiden, ob es sich um 
normale Querschnitte und Längen handelt. Für stärkere und schwächere 
Querschnitte sowohl als für abnorme Längen kommen Preiszuschläge . 

Die Menge des Eisens wird in kg/m2 oder in kg/m3 Beton angegeben. 
Zu dem Einheitspreis auf der Baustelle, der wie bei dem Zement bereeh
net wird, kommt ein Zuschlag für das Biegen und Verlege n 
in die Schalung und für den Bindedraht. 

Die Kosten für das Hol z werden bei Schalholz für m 2, bei Kantholz 
für m3 , bei Stangen für Stützen und Sprießen für 1 lfd. m oder für 
Stück berechnet. Als Schalholz verwendet man Stärken von 18-30 mm. 
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Die Sc haI u n g s k 0 s t e n setzen sich zusammen aus den Arbeit8-
löhnen für Zuschneiden und Aufstellen, dem Holzverbraueh bei der An
nahme einer etwa drei- bi8 viermaliger Verwendung, dem Holzversehleiß 
oder -abfall und dem Verbrauch an Nägeln, Klammern usw. 

Bei Wiederverwendung des Holzes kommen noch die Kosten für 
das Reinigen und den Abtransport hinzu. 

e) Ar bei t s I ö h n e einschließlich einem Zuschlag für Arbeiterver
sicherung und Aufsicht. 

Bei der Berechnung der Kosten aus Arbeitslöhnen bei einem Bau
werk ist es wesentlich, die Ar bei t sleis t ung pro S tu nde zu kennen. 
Es braucht wohl nieht erst hervorgehoben zu werden, daß diese von den 
allgemeinen Lebensverhältnissen abhängig ist. Eine allgemeine Norm 
läßt sich hier kaum angeben, wenn man bedenkt, wie sehr die Art und 
Lage des Bauwerks und die Zeit von Einfluß sind. Immerhin mögen 
hier einige Angaben gemacht werden, wie sie dem Verfasser von einer 
gut geleiteten Bauunternehmung Ende des Jahres 1920 zur Verfügung 
gestellt wurden. 

Ein Arbeiter leistl,t pro Arbeitsstunde annährrnd: 

ca. 0,35 m3 Erdaushub bis zu 2 m Tiefe ohne Verkarren, 
" 0,10 m3 Betonmauerwerk mischen und stampfen, 
" 0,40 m 2 bei 10 cm starkrn Kellerbödrn mit Feinschicht, 
" 0,05 m3 Eisenbeton für Erdgeschoßdeeken, 
" 0,03 m3 obere Stockwerke und Stützen einschließ-

lich Handmischung ; bei Maschinenmisehung die doppelte 
Leistung, 

ca. 0,10 m3 Eisenbeton bri gewöhnlicher Ausführung, 
0,06 m3 " schwierigen Arbeiten. 

Vorhalten der Mischmaschine einschließlich Kraftma;;ehine 
ist dabei besonders zu rechnen. 

1,00 m 2 Zementstrieh, 
" 0,50 m 2 geglätteten Zementverputz, 

0,60 m 2 abgeriebenen Verputz, 
1,30 m 2 Wandverputz in Schwarzkalkmörtel, 1,5 em stark, 

" 10 kg Rundeisen biegen, 
" 10 kg verlegen, 

5 kg warm biegen, 
" 5 kg Umsehnürungseisen biegen, 

5 kg " flechten, 
" 0,40 m 2 gewöhnliche Deekenfelder einschalen, 
" 0,30" Einschalung von Balken, Fensterstürzen u. dgl. 

Bei schwierigen Einschalungen und Decken der oberen Geschosse 
er mäßigt sieh die Leistung bis auf die Hälfte. 
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(Im Zusammenhang mit diesen Angaben sei auf die im Foersterschen 
Taschenbuch für Bauingenieure von Dr.-Ing. Max Mayer bearbeitete, 
lesenswerte Abhandlung über "Betriebswissenschaft" hingewiesen. Dort 
findet man sehr wertvolle Angaben über die auf Grund einer wirt
schaftlichen Betriebsführung ermittelten Arbeitsleistungen von ver
schiedenen Bauarbeiten und im besonderen von Beton- und Eisen
betonarbeiten. ) 

Die Ge sam t k 0 s t e n erhält man, in dem man den Gewinn zuschlägt, 
der in Hundertteilen der gesamten Bausumme je nach der Größe und 
dem Umfang der Arbeit ausgedrückt wird. 

Über das Verhältnis der Arbeitslöhne zu Materialkosten, das für die 
Wirtschaftlichkeit von Eisenbetonbauwerken wichtig ist, schwanken 
die Angaben entsprechend den Schwankungen der Einzelkosten. Dieses 
Verhältnis war z. B. Ende 1920 etwa 40% Arbeitslohn zu 60% Material
preise. 

IV. Eisenbetonbau und Architektur. 
Seit Langem ist der Bauingenieur bestrebt, aus der Einfachheit und 

Selbstverständlichkeit des Konstruktionsgedankens die Grundlagen zu 
einer einfachen Formgebung zu schaffen. Mit der Einführung des 
Eisenbetonbaues sind dem Architekten neue Probleme aufgeworfen 
worden, die er leider bisher nicht immer in allen Möglichkeiten zur Ein
führung einer neuen, einfachen Stilform genützt hat, wie dies die Zeit 
erfordert. 

Zwei Arbeiten haben sich mit der Entwicklung der Architektur im 
Beton- und Eisenbetonbau befaßt, aus denen im Nachstehenden l ) kurz 
berichtet werden soll. Beiden Arbeiten, von denen eine sich im be
sonderen mit Hochbauten befaßt, bieten für den Eisenbetonbauten 
entwerfenden Ingenieur mancherlei wertvolle Anregungen. 

Mecenseffy geht davon aus, daß die Formen des Beton- und Eisen
betonbaues entweder aus fertigen, angelieferten Kunststeinen oder in 
entsprechenden Schalungen an Ort und Stelle gebildet werden. Die 
letztgenannte Art lege dem Architekten jedoch Beschränkungen auf. 
Während durch besondere Einlagen in der Schalung einfache Musterungen 
möglich sind, sind Gesimse und Horizontalgliederungen in der Schalung 
schwierig auszuführen. Vorsprünge, wie Platten und offene Balkone 
können dagegen beliebig weit vorgeführt werden. 

In einem Vergleich von Eisenbeton mit Holzfachwerk weist M. darauf 
hin, daß die Ecken ähnlich ausgesteift seien wie bei Eisenbeton. Hierzu 

1) ]I.'[ e ce n s e ff y, Die Kunstformen des Eisenbetonbaues im Handbuch für 
Eisenbetonbau, und O. C. Her i n g, Concrcte and stucco-houses, nach einem 
Referate von Dipl.-Ing. Kraetz. 
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ist zu bemerketl, daß bei einem Eisenbetontragwerk die Wirkung des 
räumlichen Fachwerkes weit mehr in Erscheinung tritt und daß die 
starre Einspannung der einzelnen Stäbe an den Knoten durch die Kon
struktion weit stärker zum Ausdruck kommt als bei Holz. Ferner ist zu 
beachten, daß bei Eisenbeton alle Verbindungsglieder des Holzes fehlen, 
und daß zwischen Zug- und Druckgliedern ein größerer Unterschied 
besteht als bei Holzkonstruktionen. 

Eine gewisse Ähnlichkeit besteht bei Fachwerksbauten aus Holz 
und Eisenbeton. Die Ausfüllung der Fachwerksfelder mit Ziegelsteinen. 
kann in bei den Fällen fa rb li c h stark ausgenutzt werden. 

Bezüglich der Deckenausbildung, die für die Raumwirkung ent
scheidend ist, führt M. an, daß bei Eisenbetondecken die Durchdringung 
von Balken und Unterzügen und damit eine natürliche Kassetten
bildung möglich ist, wodurch die Decke abwechslungsreich gestaltet 
werden kann. Bei Räumen mit anderen als rechteckigen Formen kann 
man die Rippenbalken beliebig austeilen. Die Herstellung glatter 
Decken, von Hohlkehlen zwischen Decken und Wänden ist einfach, 
Abfasungen von Kanten führt man schon aus dem einfachen Grunde 
aus, weil scharfe Kanten nicht leicht sauber auszuführen sind. 

Die Anwendung von Bog e n im Hoch- und im Brückenbau ist schon 
auf die ersten Anfänge des Eisenbetonbaues zurückzuführen, weil die 
leichte Anpassung des Eisenbetons an jede Bogenform durch eine ent
sprechende Schalung keine Schwierigkeiten macht. 

Eine besonders gute Wirkung läßt sich durch die schwachen Eisen
betonrippen bei Oberlichtern von Hallen und verglasten Kuppeln er
zielen. 

Wenn M. andererseits hervorhebt, daß gotische Rippen bei der Her
stellung der Widcrlager Schwierigkeiten bereiten, so sei darauf ver
wiesen, daß Eisenbetonkonstruktionen kaum gotische Formen ver
tragen. 

Die Anwendung des Betons und Eisenbetons zu T r e p p e n bietet zwei 
Konstruktionsmöglichkeiten : Entweder einzelne tragende Kunststeine 
oder an Ort und Stelle gefertigte Eisenbetonstufen. Letztere ermöglichen 
größere Spannweiten und Lauflängen und jede Art von Formgebung. 

Brüstungen und Geländer aus Eisenbeton ermöglichen schlanke 
Formen und größere Stabilität. Bei Brückenbauten kann dadurch voll
ständige Einheitlichkeit des Materials und das Bild eines vollständig 
geschlossen wirkenden massiven Körpers zum Ausdruck kommen. 

Ferner Weist M. darauf hin, daß bei offenen Hallenbauten, wie Bahn
steighallen, die Pfeilerquerschnitte in Kreuzform sehr wirksam zu 
glücklichen Verhältnissen in den Hauptabmessungen führen. Bekannt 
sind auch die günstigen Wirkungen bei Wassertürmen, Aussichtstürmen 
und hohen Fabrikschornsteinen aus Eisenbeton, besonders wenn in 
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den ersten beiden Fällen ein Querschnitt vorhanden ist, der von der 
langweiligen Zylinderform abWeicht. 

Was den äußeren Schmuck eines Bauwerks betrifft, der vielfach 
noch überschätzt wird, so wird auf die Putzbehandlung der Ober. 
fläche verwiesen, die allerdings kostspielig und nicht natürlich ist. Vor. 
satzbeton braucht sorgfältig gehobelte Schalung. 

Ein nasses Abbürsten der Oberflächen mit Stahlbürsten, Sandstrahl. 
gebläse oder Abwaschen mit verdünnter Säure verbessert vielfach da::.; 
Aussehen. 

Sehr wertvolle Anregungen für die Behandlung der Oberflächen ent· 
hält das Buch von O. C. Hering. Er verwirft eine vollständig gleich. 
mäßige Behandlung des Putzes und weist darauf hin, daß ein Putz oft 
erst nach Jahren wirksam wird, wenn er verwittert ist. Dieses und 
andere Mittel sollen die kalte, leblose Masse des Betons beleben. 

Als sehr wirksam wird empfohlen rauhe Wände zwischen glatten 
Architekturgliedern, wie Bänder, Architrave, Konsolen und Pfeiler. 

Auch wird die Verwendung fa l' b i ger Zu sät z e bei der notwendigen 
Vorsicht sowohl bei Vorsatzbeton wie bei Putz empfohlen. In beiden 
Fällen ist die Beseitigung der Schalungsfugen unerläßlich, was nicht 
immer leicht ist. Der eine Weg besteht darin, die äußere Zementhaut 
möglichst innerhalb der ersten 24 Stunden nach der Erhärtung weg· 
zubürsten, solange der Beton noch frisch ist, Wo dies nicht möglich 
ist, muß die Oberfläche handwerklich bearbeitet werden. 

Schließlich weist Hering auf die gute Wirkung hin, die erzielt wird, 
wenn man einen Eisenbetonbau in seinem anatomischen Aufbau aus 
Pfeilern, Stützen und Trägern nach Außen in Erscheinung treten läßt, 
unter Einführung von Ornamentationen an besonders hervorgehobenen 
Stellen. Hier hilft auch vielfach das Hervorheben der füllenden Teile 
durch besondere Farben, wie dies z. B. durch Ausmauerung mit Back· 
steinen schon erreicht werden kann. 

Eine materialgerechte Behandlung des Eisenbetons verlangt unter 
allen Umständen die Vermeidung von bildhauerischen Nachahmungen 
und von Fugenteilungen bei Bauteilen, die aus einem Guß hergestellt 
werden. 

Fragen wir uns, welche G run d sät z e bei der architektonischen Aus. 
gestaltung von Eisenbetohbauten befolgt werden sollten, so wäre in 
erster Linie darauf hinzuweisen, daß jede Na c h ahm u n g der bei Holz
und Eisenbauten wirksamen Formen vermieden werden sollte. 

Eine Vereinigung von verschiedenem Material bei einem Bauteil, 
wie es noch manchmal empfohlen wird, dürfte selten konstruktiv und 
noch weniger schön sein. 

Die Anwendung von starken Farben durch Zusatz von farbigem 
Gestein, die Unterbrechung großer Flächen mit Mosaik oder Keramik· 
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platten, beides sind Mittel, die im Rahmen des Materials starke Wir
kungen auszulösen vermögen, wie sich dies an alten Bauwerken zeigt, 
die noch farbig erhalten sind. 

Jede Art von Verkleidung mit Holz, Stuck, Granit, Marmor u. a. 
sollte vermieden werden. Man sollte sich bemühen, die Konstruktion 

Fig. 71 a. Ansicht eines Getreidesilos. 

in ihren natürlichen Verhältnissen unter Bearbeitung der Außenflächen 
wirken zu lassen. Wir sollten uns bemühen, die Form aus der Kon
struktion abzuleiten und nicht die Konstruktion irgend einer an
genommenen oder gesuchten Form anzupassen. 

Zwei Beispiele, die in diesem Buche besprochen wurden, zeigen, 
wie durch den bloßen Ausdruck des Konstruktionsgedankens Bau-
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werke entstanden sind, die als stilgerecht und schön anzupsrechen 
sind. 

Beispiel 1 in Fig. 71 a zeigt den unter A IV bearbeiteten Getreidesilo in 
Frankfurt a. M. Die gcwölbten Zellenwände, dic äußerlich ebenso in Er
scheinung trcten, wie der über die Zellen als besondcrer Dachaufsatz her
vorgehobene Bedienungsgang und der Unterbau, darüber eine einfache 
Dachform als Abschluß. Hier drückt sich der ganze Konstruktions
gedanke in einfachen Formen aus, die außerdem architektonisch wirk
sam sind. 

Fig. 71 b stellt das unter B II 3 besprochenc Beispiel einer mehrstieligen 
Rahmenbrücke dar. Hier ist keine unschöne Verkleidung vorhanden. 

Fig. 71 b. .M.ehrstielige Rahmenbrücke. 

Die nackte Konstruktion, wie sie sich aus dem Entwurf ergeben hat, 
ist es, die durch ihre Einfachheit zur Wirkung kommt. 

Es könnten noch eine ganze Reihe von Beispielen angeführt werden, 
die den Beweis erbringen, daß man im Eisenbetonbau ohne Nach
ahmungen von Holz-, Stein- oder Eisenbauten schöne, wirksame Formen 
gcfunden hat. 

Die neuen Verwaltungs- und Bureaugebäude, die Wohnsiedlungen, 
die Brücken- und andere Ingenieurbauten der nächsten Zeit werden 
dem Bauingcnieur und Architekten reichlich Gelegenheit bieten, durch 
verständnisvolles Zusammenarbeiten, für den Eisenbeton nach einer 
einfachen, materialgerechten und schönen Stilform zu suchen. 
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Bestimmungen für Ausführung von Bauwerken aus 
Eisenbeton. (Vom 13. I. 1916.) 

Vorbemerkung. 

Bauleitung und Ausführung von Eisenbetonbauten fordern eine gründliche 
Kenntnis dieser Bauweise. Daher darf der Bauherr nur solche Unternehmer damit 
betrauen, die diese Kenntnis und eine sorgfältige Ausführung gewährleisten. Den 
Nachweis dafür fordere man (vgl. BGB. § 831). Ebenso darf der Unternehmer 
als verantwortliche Bauleiter von Eisenbetonbauten nur solche Persönlichkeiten 
heranziehen, die diese Bauart gründlich kennen; zur Aufsicht der Arbeiten sind 
nur geschulte Poliere oder zuverlässige Vorarbeiter zu verwenden, die bei Eisen· 
betonbauten schon mit Erfolg tätig gewesen sind. 

Es empfiehlt sich, Teil I dieser Bestimmungen und den Anhang auf jeder 
Baustelle aufzuhängen. 

Teil J. Allgemeine Vorschriften. 

§ 1. Geltungsbereich. 
Die Bestimmungen sind für alle Bauausführungen maßgebend, bei denen 

Beton in Verbindung mit Eisen derart verwendet wird, daß beide Elemente in 
gemeinsamer Wirkung zur Übertragung der äußeren Kräfte nötig sind. 

§ 2. Bauvorlagen. 

1. Für ein Bauwerk, das ganz oder zum Teil aus Eisenbeton hergestellt werden 
soll, sind zur baupolizeilichen Prüfung Zeichnungen, statische Berechnungen und 
Beschreibungen beizubringen, woraus zu ersehen sind: die Gesamtanordnung, 
die Belastungsannahmen, die Querschnitte der einzelnen Teile, die genaue Gestalt 
und Lage der Eiseneinlagen, der Bewegungsfugen u. dgl., ferner Art, Ursprung 
und Beschaffenheit der Baustoffe, die zum Beton verwendet werden sollen, ihr 
Mischungsverhältnis (vgl. § 6) und die gewährleistete Druckfestigkeit!) des Betons 
nach 28· oder 45tägiger Erhärtung (vgl. § 18, Ziff. 1 u. 2). 

2. Die statischen Berechnungen müssen die Sicherheit des Bauwerkes nach 
diesen Bestimmungen in übersichtlicher und prüfbarer Form nachweisen. 

3. Bei noch unerprobter Bauweise kann die Baupolizeibehörde die Zulassung 
abhängig machen vom Ausfall von Probeausführungen und Belastungsversuchen. 
Diese Belastungsversuche sind bis zum Bruche durchzuführen. 

4. Auf Anfordern sind Proben der Baustoffe beizufügen. 

1) Unter Druckfestigkeit ist hier und im folgenden die Druckfestigkeit von 
Würfeln zu verstehen, die nach den "Bestimmungen für Druckversuche an Würfeln 
bei Ausführung von Bauwerken aus Eisenbeton" angefertigt und geprüft worden 
sind. 
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5. Die Vorlagen haben zu unterschreiben der Bauherr, der Entwurfsverfasser 
und vor dem Beginn der Arbeiten auch der ausführende Unternehmer. Wird die 
Ausführung einem anderen Unternehmer übertragen, so ist dies der Baupolizei
behörde sofort mitzuteilen. 

§ 3. Vorläufiger FestigkeitRnachweis. 

Der Unternehmer ist verpflichtet, auf Anfordern der Baupolizeibehörde vor 
Baubeginn den Nachweis zu bringen, daß die Mischungen mit den Baustoffen 
und bei der für den Bau in Aussicht genommenen Verarbeitungsweise die gewähr
leistete Druckfestigkeitl) ergeben. 

§ 4. Bauleitung. 
Der Name des verantwortlichen Bauleiters und seines für die betreffende 

Baustelle zu bestimmenden örtlichen Vertreters ist der Baupolizeibehörde bei 
Beginn der Bauarbeiten anzugeben; ein Wechsel ist sofort mitzuteilen. 

Während der ganzen Dauer der Bauausführung muß entweder der verant
wortliche Bauleiter oder sein Vertreter auf der Baustelle anwesend sein. 

§ 5. Die Ba u stoffe. 

Die Eigenschaften der Baustoffe, die verwendet werden, sind auf Anfordern 
der Baupolizeibehörde durch Zeugnisse nachzuweisen. Im Streitfalle entscheidet 
eine amtliche Prüfungsanstalt. 

1. Zement. Verwendet werden darf nur normalbindender Portland- oder 
Eisenportlandzement, der den jeweils gültigen deutschen Normen für Lieferung 
und Prüfung von Portlandzement und Eisenportlandzement entspricht. 

Die Zeugnisse über die Beschaffenheit müssen Angaben über Raumbeständig
keit, Bindezeit, Mahlfeinheit, Zug- und Druckfestigkeit enthalten. 

Da erfahrungsgemäß die Abbindezeit eines Zementes wechseln kann, muß 
der Unternehmer durch wiederholte Abbindeproben auf der Baustelle feststellen, 
daß kein rasch bindender Zement verwendet wird. 

Der Zement ist in der Ursprungspackung (Fabrikpackung) auf der Verwen
dungsstelle anzuliefern. 

2. Sand, Kies, Grus und Steinschlag sollen möglichst gemischtkörnig 
sein und dürfen keine schädlichen Beimengungen enthalten2). In Zweifelsfällen 
ist der Einfluß von Beimengungen durch Druckversuche festzustellen3). Steine 
sollen wetterbeständig sein. Für Bauteile, die laut polizeilicher Vorschrift feuer-

1) Unter Druckfestigkeit ist hier und im folgenden die Druckfestigkeit von 
'Vürfeln zu verstehen, die nach den "Bestimmungen für Druckversuche an 
Würfeln bei Ausführung von Bauwerken aus Eisenbeton" angefertigt und ge
prüft worden sind. 

2) Soll zerkleinerte Hochofenschlacke als Zuschlag verwendet werden, so ist 
vorher zu prüfen, ob sie sich dazu eignet .. 

3) Es läßt sich keine erschöpfende, allgemeine Bestimmung treffen, wie die 
Baustoffe beschaffen sein müssen, aus denen der Beton hergestellt wird. Lehm, 
Ton und ähnliche Beimischungen wirken schädlich auf die Festigkeit des Betons, 
wenn sie am Sand und Kies festhaften. Sind sie im Sand fein verteilt, ohne an 
den Körne!n zu haften, so schaden sie in der Regel nichts, sie können sogar unter 
Umständen die Festigkeit erhöhen. Im ersten Falle können die Baustoffe zu
weilen durch Waschen zum Betonieren brauchbar werden, im anderen Falle wäre 
Waschen verfehlt. 

Die in verschiedenen Fluß-Kiessanden vorkommenden Braunkohlenteile 
können schädlich wirken, wenn sie in größeren Mengen vorhanden sind. 
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fest sein müssen, dürfen nur solche Zuschlagstoffe verwandt werden, die im Beton 
dem Feuer widerstehen. 

Zweckmäßig wird das Korn der Zuschläge so gehalten, daß die Hohlräume des 
Gemisches möglichst gering werden. Die gröbsten Körner der Zuschläge müssen 
sich noch zwischen die Eiseneinlagen sowie Schalung und Eiseneinlagen ohne 
Verschiebung der Eisen einbringen lassen. 

3. Wasser. Das Wasser darf keine Bestandteile enthalten, die die Erhärtung 
des Betons beeinträchtigen. Bei Zweifeln ist die Brauchbarkeit des Wassers vor
her durch Versuche festzustellen. 

4. Eisen. Das Eisen muß den Mindestforderungen genügen, die für Bau
werkeisen enthalten sind in den Vorschriften für die Lieferung von Eisen 
und Stahl, aufgestellt vom Verein deutscher Eisenhüttenleute 1911. Das Eisen 
darf zum Zwecke der Prüfung weder abgedreht noch ausgeschmiedet oder aus
gewalzt werden; es ist also stets in der Dicke zu prüfen, wie es angeliefert wird. 

Anzahl und Durchführung der Proben richten sich ebenfalls n&ch den ge
nannten Vorschriften. 

Die Kaltbiegeprobe soll in der Regel auf jeder Baustelle durchgeführt werden; 
dabei muß der lichte Durchmesser der Schleife an der Biegestelle gleich dem 
Durchmesser des zu prüfenden Rundeisens sein (bei Flacheisen gleich der Dicke). 
Auf der Zugseite dürfen dabei keine Risse entstehen. 

Für Bauteile, die besonders ungünstigen, rechnerisch nicht faßbaren Bean
spruchungen ausgesetzt sind, kann die Baupolizeibehörde bei Prüfung der Bau
vorlagen ausnahmsweise die Prüfung auf Zug verlangen, wobei die l\Iindestzahlen 
der obengenannten Vorschriften 3700 kg/qcm Bruchspannung und 20 vH. Bruch
dehnung. eingehalten werden müssen. 

§ 6. Zubereitung der Betonmasse. 

1. Betongemenge. Sand, Kies, Grus und Steinschlag werden für den 
Beton nach Raumteilen, Zement nach Gewicht bemessen. 

2. Zur Umrechnung von Gewichtsteilen auf Raumteile ist das Gewicht des 
Zementes nach losem Einfüllen in ein Hektolitergefäß zu bestimmen. 

3. Das Betongemenge soll soviel Sand, Kies oder Kiessand, Grus oder Stein
schlag und Zement enthalten, daß ein dichter Beton entsteht, der eine rostsichere 
Umhüllung der Eiseneinlagen gewährleistet; erfahrungsgemäß wird dies erreicht, 
wenn von 1 cbm Betonmischung wenigstens 1/2 cbm Mörtel enthalten ist. 

4. Die in § 18 Ziff. 1 geforderte Druckfestigkeit des Betons von 150 oder 
180 kgjqcm ist nachzuweisen 1). Solange dieser Nachweis nicht geführt ist, kann 
die Baupolizeibehörde unter Berücksichtigung der Güte der Baustoffe und der 
Bauweise die Verwendung einer Mindestmenge von Zement auf 1 cbm Zuschlag
stoffe vorschreiben. 

5. Betonmasse. Die Festigkeit des Betons nimmt mit steigendem Wasser
zusatz ab; erdfeuchter Beton erreicht eine höhere Festigkeit als weicher und dieser 
wiederum eine höhere Festigkeit als flüssiger Beton. Zur Erreichung der vor
gesehenen Festigkeiten muß somit die Menge des Zements um so größer sein, je 
höher der Wasserzusatz ist; das Mischungsverhältnis von Zement zu Sand und 
Zuschlägen ist deshalb je nach dem Wassergehalt des Betons zu bestimmen. 
Außerdem ist die Art und Zusammensetzung der Zuschläge von Einfluß auf die 
Festigkeit des Betons. Zement, Sand und Wasser bilden den Mörtel, das Binde
mittel des Betons; je größer der Sandgehalt der Betonmasse, desto größer muß 
der Zementgehalt zur Erzielung gleicher Festigkeit sein. 

1) Vgl. die "Bestimmungen für Druckversuche an Würfeln bei Ausführung 
von Bauwerken aus Eisenbeton", 
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6. Mischweise. Die Betonmasse kann von Hand, muß aber bei größeren 
Bauausführungen durch geeignete Mischmaschinen gemischt werden. Die Zu
sammensetzung der Mischung muß an der Mischstelle mit deutlich lesbarer Schrift 
angeschlagen sein und muß sich beim Arbeitsvorgang leicht feststellen lassen. 

a) Bei Hand misch ung ist die Betonmasse auf einer gut gelagerten, kräf
tigen, dichtschließenden Pritsche oder auf sonst ebener, schwer absaugender 
und fester Unterlage herzustellen. Zunächst sind Sand, Kiessand oder 
Grus mit dem Zement trocken zu mischen, bis sie ein gleichfarbiges Ge
menge ergeben; dann ist das Wasser zuzusetzen, hierauf gröbere Zuschläge 
(vgl. § 5, Ziff. 2), die vorher genäßt und wenn nötig gereinigt werden 
müssen. Das Ganze ist noch so lange zu mischen, bis eine gleichmäßige 
Betonmasse entstanden ist. 

b) Bei Maschinenmischung wird das gesamte Gemenge zunächst trocken 
und hierauf unter allmählichem Wasserzusatz solange noch weiter ge
mischt, bis eine innig gemischte, gleichmäßige Betonmasse entstanden ist. 

Die Mischdauer kann als ausreichend angesehen werden, wenn die Steine 
allseitig von inniggemischtem, gleichfarbigem Mörtel umgeben sind. 

§ 7. Verarbeitung der Betonmasse. 

1. Die Betonmasse soll alsbald nach dem Mischen und ohne Unterbrechung 
verarbeitet werden. In Ausnahmefällen darf die Betonmasse einige Zeit unver
arbeitet liegen bleiben; bei trockener und warmer Witterung aber nicht über eine 
Stunde, bei nasser und kühler nicht über zwei Stunden. Nicht sofort verarbeitete 
Betonmasse ist vor Witterungseinflüssen, wie Sonne, Wind, starkem Regen usw., 
zu schützen und unmittelbar vor Verwendung umzuschaufeln. In allen Fällen 
muß die Betonmasse vor Beginn des Abbindens verarbeitet sein. 

2. Bei dem Einbringen der Betonmasse i~t darauf zu achten, daß die Gleich
mäßigkeit der Mischung erhalten bleibt. Gröbere Zuschlagsteile, die sich ab
gesondert haben, sind mit dem Mörtel wieder zu vermengen. 

3. Die Massen sind nacheinander so zeitig (frisch auf frisch) einzubringen, 
daß sie untereinander ausreichend fest binden. Bei Plattenbalken sind Steg und 
Platte in ei ne m Arbeitsvorgang zu betonieren, soweit es die Abmessungen der 
Bauteile zulassen. Die Betonierungsabschnitte sind an die wenigst beanspruchten 
Stellen zu legen. 

4. Die Betonmasse ist in einem dem Wasserzusatz entsprechenden Maße mit 
passend geformten Geräten zu verdichten und so durchzuarbeiten, daß Luftblasen 
entweichen und der Beton die für ihn bestimmten Räume vollständig ausfüllt. 
Zur guten und dichten Umhüllung des Eisens ist weicher oder flüssiger Beton 
der geeignetere. 

Wird für einzelne Bauteile mit geringer Eisenbewehrung ausnahmsweise erd
feuchter Beton verwendet, so ist in Schichten von höchstens 15 cm Stärke zu 
stampfen; dabei darf der erd feuchte Beton nicht zu trocken angemacht werden. 

5. Die Oberfläche abgebundener Schichten ist vor dem Fortsetzen des Beto
nierens aufzurauhen, von losen Bestandteilen zu reinigen und anzunässen. So
dann ist ein dem Mörtel der Betonmasse entsprechender Zementmörtelbrei auf
zubringen, wobei streng darauf zu achten ist, daß dieser Mörtelbrei nicht schon 
abgetrocknet ist oder abgebunden hat, bevor die neue Betonschicht hergestellt wird. 

§ 8. Betonieren bei Frost. 

Bei stärkerem Frost als-3° C an der Arbeitsstelle darf nur betoniert werden, 
wenn in geeigneter Weise gesorgt wird, daß der Frost keinen Schaden bringt. 
Die Baustoffe dürfen nicht gefroren sein. An gefrorene Bauteile darf nicht an-

Pro b s t, Vorlesungen über Risellbeton. H. 39 
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betoniert werden. Beton, der im Abbinden ist, ist besonders sorgfältig vor Kälte· 
einwirkung zu schützen. 

§ 9. Einbringen des Eisens. 

1. Das Eisen ist vor Verwendung von Schmutz, Fett und losem Rost zu 
befreien. 

2. Die Bewehrung muß den Plänen entsprechen. 
3. Besondere Sorgfalt ist zu verwenden auf die vorgeschriebene Form und 

die richtige Lage der Eisen sowie auf eine gute Verknüpfung der durchlaufenden 
Zug- oder Druckeisen mit Verteilungseisen und Bügeln. 

4. In Plattenbalken sind stets Bügel anzuordnen, um den Zusammenhang 
zwischen Platte und Balken zu gewährleisten. 

5. Die Zugeiseneinlagen sind an ihren Enden mit runden oder spitzwinkligen 
Haken zu versehen, deren lichter Durchmesser mindestens gleich dem 2,5 fachen 
des Eisendurchmessers ist. Der lichte Krümmungshalbmes~er von abgebogenem 
Eisen muß das 10- bis 15fache des Eisendurchmessers betragen. 

6. In Balken soll der lichte Abstand der Eiseneinlagen voneinander nach 
jeder Richtung in der Regel mindestens gleich dem Eisendurchmesser, aber nicht 
kleiner als 2 cm sein. Wenn sich geringere Abstände nicht vermeiden lassen, so 
muß durch einen feinen und fetten Mörtel für eine dichte Umhüllung der einzelnen 
Eisen gesorgt werden. 

7. Die Betondeckung der Eiseneinlagen an der Unterseite von Platten soll 
mindestens 1 cm stark sein; die Überdeckung der Bügel an den Rippen und bei 
Säulen muß überall mindestens 1,5 cm, bei Bauten im Freien 2 cm betrageni). 

8. Während des Betonierens sind die Eisen in der richtigen Lage festzuhalten 
und mit der Betonmasse dicht zu umkleiden. 

9. Die Eisen dürfen mit Zement brei nur unmittelbar vorm Einbetonieren 
eingeschlämmt werden, da ein angetrockneter Zement mantel den Verbund zwischen 
Eisen und Beton stört. 

§ 10. Her~tell ung der Schal ungen. 

1. Alle Rüstungen und Einschalungen sind tragfähig herzustellen; sie müssen 
ausreichend widerstandsfähig gegen Durchbiegung und genügend fest sein gegen 
die Einwirkung des Stampfens. Sie müssen auch leicht und gefahrlos wieder ent
fernt werden können (wegen der Notstützen vgl. Ziff. 7). Die Stützen oder Lehr
bögen sind auf Keile, Sandkästen oder Schrauben zu stellen, damit durch deren 
allmähliches Lüften das Lehrgerüst langsam gesenkt werden kann. 

2. Lehrgerüsteisen als alleinige Unterstützung von Deckenschalungen sind 
nur bis zu einer Spannweite von 2,5 m zulässig; bei größerer Spannweite sind 
End- und Zwischenstützen anzuwcnden. Das Abstürzen und Aufstapeln von 
Baustoffen auf solchen Einschalungen ist verboten. 

3. Bei allen unterstützten Lehrgerüsten dürfen gestoßene, d. h. aufeinander
gesetzte Unterstützungshölzer nur bis zu zwei Drittel der Gesamtheit der Stützen 
verwendet werden. Gestoßene Stützen dürfen nur abwechselnd mit aus einem 
Stück geschnittenen Stützen gesetzt werden. Die Schnittflächen der gestoßenen 
Stützen müssen wagerecht glatt aufeinander passen. An der Stoßstelle sind sie 
durch aufgenagelte, mindestens 0,70 m lange, hölzerne Laschen gegen Ausbiegen 
und Knicken zu sichern. Bei Stützen aus Rundholz sind drei, bei solchen aus 
Vierkantholz vier Laschen für jeden Stoß zu verwenden. Mehr als einmal ge
stoßene Stützen sind unzulässig. Wegen der Knickgefahr ist der Stoß nicht ins 

1) Bei nicht reinen Eisenbetonbauten, besonders bei Verwendung von Form
eisen, sind besondere Maßnahmen zu treffen. 
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mittlere Drittel der Stützen zu legen. Stützen unter 7 cm Zopfstärke sind un
zulässig. 

4. Stützen mit Ausziehvorrichtung oder eiserner Verlängerung gelten als nicht 
gestoßen, wenn der Stoß haltbar durch Schrauben gesichert ist. 

5. Die Stützen müssen eine unverrückbare Unterlage aus Holz (Bohlen, Kant· 
hölzern) erhalten. Bei nicht tragfähigem Untergrunde sind besondere Sicherungen 
anzuwenden. 

6. Bei Schalungsgerüsten für' Ingenieurbauten sowie für Hochbauten in 
Räumen von mehr als 5 m Höhe kann ein rechnerischer Festigkeitsnachweis ver
langt werden. 

Stützen von 5 m Länge und darüber sind nach der Längen- und Tiefenrichtung 
untereinander abzuschwerten und knicksicher auszubilden. 

Bei Herstellung von Decken und Gewölben, die mehr als 8 m vom Fußboden 
entfernt sind, oder bei schwer lastenden Bauteilen sind, soweit nicht abgebundene 
Lehrgerüste verwendet werden, die Stützen aus besonders starken oder gekuppelten 
Hölzern zu fertigen, die wagerecht miteinander zu verbinden und durch doppelte 
Kreuzstreben besonders zu sichern sind. 

7. Bei Herstellung der Schalungen ist darauf Rücksicht zu nehmen, daß bei 
der Ausschalung einige Stützen (sog. Notstützen) weiter stehen bleiben können, 
ohne daß daran und an den darübelliegenden Schalbrettern gerührt zu werden 
braucht. In mehrgeschossigen Gebäuden sind die Notstützen derart übereinander 
anzuordnen, daß alle Lastdrucke in gerader Fortsetzung weitergeführt werden. 
Bei den üblichen Spannweiten genügt ei ne Notstütze unter der Mitte jedes Balkens 
und der Mitte von Deckenfeldern, die mehr als 3 m Spannweite haben. Bei Unter
zügen und langen Balken können noch weitere Notstützen verlangt werden. 

8. Vorm Einbringen des Betons sind die Schalungen zu reinigen; Fremd
körper im Innern der Schalungen sind zu beseitigen. Bei Schalungen von Säulen 
sind am Fuß und Ansatz der Auskragungen, bei Schalungen von tiefen Trägern 
an der Unterseite Reinigungsöffnungen anzubringen. 

9. Während des Betonierens einer Decke sind im Geschoß darunter die Keile 
zu prüfen und, wenn erforderlich, nachzutreiben. 

§ 11. Schalungsfristen und Ausschalen. 
1. Die Ausschalung eines Bauteiles, d. h. die Beseitigung der 

Schalung und Stützung mit Ausnahme der Notstützen (s. § 10, Ziff.7), 
darf nicht eher vorgenommen werden, als bis der verantwortliche 
Bauleiter durch die Untersuchung des Bauteiles sich von der aus
reichenden Erhärtung des Betons und Tragfähigkeit des Bauteiles 
überzeugt und die Ausschalung angeordnet hat. 

2. Bis zur genügenden Erhärtung des Betons sind die Bauteile gegen die 
Einwirkung des Frostes und gegen vorzeitiges Austrocknen zu schützen sowie 
vor Erschütterung und Belastung zu bewahren. 

3. Die Fristen zwischen der Beendigung des Betonierens und der Ausschalung 
sind abhängig von der Witterung, der Stützweite und dem Eigengewicht der Bauteile. 

Bei günstiger Witterung darf die seitliche Schalung der Balken und die Ein
schalung der Stützen oder Pfeiler nicht vor drei Tagen, die Schalung von Decken
platten nicht vor Ablauf von acht Tagen, die Stützung der Balken W1d weit
gespannter Deckenplatten nicht vor Ablauf von drei Wochen beseitigt werden. 
Bei großen Stützweiten und Abmessungen sind die Fristen unter Umständen 
bis zu sechs Wochen zu verlängern. 

Besondere Vorsicht ist bei Bauteilen (z. B. Dächern und Dach. 
decken) geboten, die beim Ausschalen nahezu schon die volle rech· 
nungsmäßige Last haben. 

39* 
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4. Die Notstützen (s. § 10, Ziff. 7) sollen nach der Ausschalung überall noch 
wenigstens 14 Tage erhalten bleiben. 

5. Beim· Ausschalen sind die Stützen und Lehrbögen zunächst abzusenken; 
das ruckweise Wegschlagen und Abzwängen ist verboten. Auch sonst ist jede Er
schütterung dabei zu vermeiden. 

6. Tritt während der Erhärtung Frost ein, so sind die in Ziff. 3 und 4 vor
geschriebenen Fristen mindestens nm die Daner der Frostzeit zu verlängern. 
Bei Wiederaufnahme der Arbeiten nach dem Frost und vor jed~r weiteren Aus
schalung ist der Beton darauf zu untersuchen, ob er abgebunden hat und genügend 
erhärtet, nicht nur h::trt geiroren i~t. 

7. Über den Gang der Arbeiten ist ein Tagebuch zu führen, woraus die Zeit
abschnitte für die Ausführung der einzelnen Arbeiten stets nachgewiesen werden 
können. Frosttage sind darin nnter Angabe der Grade und der Stunde ilrer 
Messung besonders zu vermerken. 

Das Tagebuch ist den Aufsichtsbeamten auf Verlangen vorzuzeigen. 
8. Im Baubetriebe dürfen Decken während der ersten drei Tage nach der 

Herstellung überhaupt nicht und vom 4. bis 14. Tage nur dann benutzt werden, 
wenn sie durch einen Bretterbelag geschützt sind. 

Es ist verboten, Lasten (Steine, Balken, Bretter, Träger usw.) auf frisch her
gestellte Decken abzuwerfen oder abzukippen, oder Baustoffe, die nicht sofort 
verwendet werden, auf noch nicht ausgeschalte Deckßn aufzustapeln. 

§ 12. Prüfung während der Ausführung. Probe belastungen. 

1. Die Baupolizeibehörde kann während der Bauausführung Anfertigung und 
Prüfung von Probekörpern verlangen1). Die Probekörper hat der Unternehmer 
auf der Baustelle herzustellen, auf Verlangen der Baupolizeibehörde in Gegen
wart des Baupolizeibeamten. Sie sind anzufertigen und zu prüfen nach den "Be
stimmungen für Druckversuche an Würfeln bei Ausführung von Bauwerken aus 
Eisenbeton". 

2. Die Festigkeitsprüfung kann auf der Baustelle oder an anderer Prüfungs
stelle mittels einer Betonpresse, deren Zuverlässigkeit von einer staatlichen Ver
suchsanstalt bescheinigt ist, oder in einer staatlichen Prüfungsanstalt vorgenommen 
werden. 

3. Wegen der Schwierigkeit einer nachträglichen Prüfung muß vorm Beto
nieren der verantwortliche Bauleiter die plangemäße Anordnung und die Quer
schnitte der Eisen prüfen. Nachträgliches Aufstemmen des Betons ist möglichst 
zu vermeiden. 

4. Probebelastungen sollen auf den unbedingt notwendigen Umfang beschränkt 
werden. Sie sind nicht vor 45 tägiger Erhärtung des Betons vorzunehmen und 
nur in ganz besonderen Fällen bis zum Bruch durchzuführen, wenn es ohne Schädi
gung des Bauwerkes möglich ist. 

5. Bei Deckenplatten und Balken ist die Probebelastung folgendermaßen 
vorzunehmen: . 

Die Belastung ist so anzubringen, daß sie in sich beweglich ist und der Durch
biegung der Decke folgen kann. 

Bei Belastung eines Deckenfeldes soll, wenn mit p die gleichmäßig verteilte 
Nutzlast bezeichnet wird, die Probelast den Wert von 1,5 p nicht übersteigen. 

Bei Nutzlasten über 1000 kgjqm kann die Probelast bis zur einfachen Nutz
last ermäßigt werden. 

1) Wegen der durch die baupolizeiliche Überwachung entstehenden Kosten 
wird auf den Runderlaß des Ministers der öffentlichen Arbeiten vom 16. April 1904 
(Zentral bl. d. Ballverw. 1904, S. 253) verwiesen. 
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Bei Probe belastungen von Brückenbauten und anderen Bauwerken, wobei 
sichtbare Zugrisse im Beton vermieden werden sollen, sind die wirklichen, der 
Berechnung zugrunde gelegten Verkehrslasten aufzubringen, z. B. Menschen
gedränge (oder eine diesem gleichwertige Belastung), Eisenbahnzug, auch in Be
wegung, Dampfwalze usw. 

6. Die Probelast muß mindestens 12 Stunden liegen bleiben; danach erst ist 
die größte Durchbiegung zu messen. Die bleibende Durchbiegung ist frühestens 
12 Stunden nach Beseitigung der Probelast festzustellen. 

Unter Ausschaltung des Einflusses etwaiger Auflagersenkungen darf die 
bleibende Durchbiegung höchstens 1/4 der gemessenen Gesamtdurchbiegung 
betragen. 

§ 13. Anzeigen an die Baupolizeibehörde. 

Der Baupolizeibehörde ist Anzeige zu machen: 
1. vom beabsichtigten Beginn der Betonarbeiten, bei Hochbauten in jedem 

einzelnen Geschoß; 
2. von der beabsichtigten Entfernung der Schalungen und Stützen; 
3. vom Wiederbeginn der Betonarbeiten nach längeren Frostzeiten nach 

Eintritt milderer Witterung. 
Die Anzeigen müssen, sofern die Baupolizeibehörde nicht ausdrücklich anders 

bestimmt, spätestens 48 Stunden vor dem Beginn der Arbeiten oder vor der be
absichtigten Entfernung der Schalungen und Stützen der Baupolizeibehörde 
vorliegen. 

Teil H. Leitsätze für die statische Berechnung. 

§ 14. Belastungsannahmen. 

1. Bei Hochbauten sind die jeweils gültigen amtlichen Vorschriften zu be
achtcn1 ). 

2. Für Tngenieurbautcn ist die Belastung durch Eigengewicht ebenfalls nach 
den in Ziff. 1 genannten amtlichen Vorschriften zu berechnen2 ). 

§ 15. Einfluß der Wärmeschwankungen und des Schwindens. 

1. Bei gewöhnlichen Hochbauten können die Wärmeschwankungen außer Be
rechnung bleiben; es genügt im allgemeinen, Schwindfugen "in Abständen von 
30 bis 40 m anzuordnen. In besonderen Fällen sowie bei Ingenieurbauten empfiehlt 
es sich, diese Abstände zu verkleinern. 

2. Bei rahmen- und bogenförmigen Tragwerken von großen Spannweiten 
sowie allgemein bei Ingenieurbauten muß der Einfluß der Wärme berücksichtigt 
werden, wenn dadurch innere Spannungen entstehen. Soll bei mittlerer Jahres
wärme betoniert werden, so ist mit einem Wärmeunterschied von ± 15 0 C zu 
rechnen. Wird bei anderer Wärme betoniert, so ist zu beachten, daß die statischen 
Verhältnisse dadurch eine Änderung erfahren. 

Der außerdem zu ermittelnde Einfluß des Schwindens des Betons an der Luft 
ist dem eines Wärmeabfalles von 15 0 C gleich zu achten. 

Als Wärmeausdehnungszahl von Beton ist 1 : 105 einzusetzen. 

1) Zur Zeit gelten die Bestimmungen über die bei Hochbauten anzunehmenden 
Belastungen usw. vom 31. Januar 1910 (Zentralbl. d. Bauverw., S. 101) sowie 
die hierzu ergangenen und etwa noch ergehenden Ergänzungen. Die in diesen 
Bestimmungen mitenthaltenen Vorschriften über die Beanspruchung der Bau
stoffe kommen für Eisenbetonbauten nicht in Betracht. 

2) Wegen der Bemessung der Nutzlasten wird auf die von den Provinzial-, 
Kommunalbehörden usw. erlassenen Vorschriften verwiesen. 
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3. Bei Tragwerken, deren geringste Abmessung 70 cm oder mehr beträgt, 
und solchen, die durch Überschüttung . oder sonst hinreichend geschützt sind, 
dürfen die Wärmeschwankungen geringer, mit ± 10° C, in die Rechnung ein
gestellt werden. 

§ 16. Ermittlung der äußeren Kräfte. 

1. Bei statisch bestimmten Tragwerken sind Auflagerkräfte, Querkräfte und 
Biegungsmomente nach den Regeln der Statik zu ermitteln. 

Bei der Berechnung der unbekannten Größen statisch unbestimmter Trag
werke und der elastischen Formänderung aller Tragwerke sind die aus dem vollen 
Betonquerschnitt einschließlich der Zugzone und aus der zehnfachen Fläche der 
Längseisen gebildeten ideellen Querschnittsflächen und die daraus errechneten 
Trägheitsmomente (n = 10) 1), sowie eine für Druck und Zug im Beton gleich 
große Formänderungszahl E = 210 000 kg/qcm in Rechnung zu stellen. Für die 
Ermittlung der äußeren Kräfte (Einspannungsmomente und Auflagerkräfte) kann 
in der Regel unter Vernachlässigung der Eiseneinlagen mit unveränderlichem 

IE---.l -----t 

Trägheitsmoment gerechnet werden. 
2. Bei beiderseits frei aufliegenden Platten ist 

die Lichtweite zuzüglich der Deckenstärke in Feld
mitte, bei frei aufliegenden Balken die Entfernung 
der Auflagermitten als Stützweite in die Berechnung 
einzuführen. Bei außergewöhnlich großen Auflager

längen ist die Stützweite gleich der um 5 vH. vergrößerten Lichtweite zu wählen. 
3. Bei durchgehenden Platten und Balken gilt als Stützweite die Entfernung 

zwischen den Mitten der Stützen. Ist bei Hochbauten die Stützenbreite D gleich 
oder größer als der fünfte Teil der Stockwerkhöhe, so sind durchgehend aus
gebildete Balken nicht mehr als durchgehend, sondern als an der Stütze voll 

- ...,_- SfiifzW2ife • ! E 

eingespannt zu berechnen. Hierbei ist vorausgesetzt, daß die Balken entweder 
mit der Stütze biegungsfest verbunden sind, oder daß eine entsprechende Auflast 
über den Stützen vorhanden ist, wobei als Stützweite die um 5 vH. vergrößerte 
Lichtweite zu rechnen ist. 

4. Bei durchgehenden Balken kann zur Aufnahme des Stützenmomentes die 
durch Verlängerung der flachen Balkenschrägen bis zur Stützenmitte sich er
gebende Balkenhöhe h als wirksam angenommen werden; dabei ist zu beachten, 
daß der am stärksten beanspruchte Querschnitt nicht immer über der Stützen
mitte liegt. 

Die in Rechnung zu stellende Neigung der Schrägen soll nicht steiler als 
I : 3 sein; das Maß b (s. Fig.) ist so zu wählen, daß der Momentennullpunkt 
außerhalb der Schräge zu liegen kommt. 

5. Eisenbetonstützen in fester Verbindung mit Balken sind ausnahmsweise, 
auf Verlangen der Baupolizeibehörde, auf Biegung zu untersuchen, insbesondere 
bei Brücken und ähnlichen Ingenieurbauten. Bei Endstützen ist, wenn eine 

1) Vgl. § 17, Ziff. 2. 
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genaue Berechnung auf Rahmenwirkung nicht angestellt wird, wenigstens ein 
solches Biegungsmoment zu berücksichtigen, das ein Drittel des Momentes im 
Endfelde bei freier Auflagerung des Balkens über der Endstütze ist. 

6. Bei Berechnung des Momentes in den Feldmitten darf eine Einspannung 
an den Balken- und Plattenenden nur so weit berücksichtigt werden, als sie durch 
bauliche Maßnahmen gesichert und rechnerisch nachweisbar ist. 

Wenn freie Auflagerung im Mauerwerk angenommen wird, muß gleichwohl 
durch obere Eiseneinlagen und einen ausreichenden Betonquerschnitt an der 
Unterseite einer doch vorhandenen, unbeabsichtigten Einspannung Rechnung 
getragen werden; dies ist namentlich bei Rippendecken mit oder ohne Ausfüllung 
der Zwischenräume zu beachten. 

Mit Rücksicht auI' die Querkräfte sind bei Balken - auch bei freier 
Auflagerung - einige abgebogene Eisen bis über das Auflager hinweg zu 
führen. 

7. Die Berechnung durchgehender Tragwerke (vgl. Ziff. 1, Abs. 2) ist stets 
für die ungünstigste Stellung der Nutzlast durchzuführen; aufwärts biegende 
Momente in Feldmitte sind zu berücksichtigen. 

\Venn nur ständige Belastung vorkommt, darf das Feldmoment bei gleichen 
p12 . 

Stützweiten in den l\fittelfeldern nicht unter 24 angenommen werden. 

8. Platten in Hochbauten, die einerseits oder beiderseits mit Eisenbetonrippen 
starr verbunden sind, können bei annähernd gleicher Feldweite und gleichmäßiger 
Belastung zur Vereinfachung der Rechnung derart als eingespannt berechnet 

pl2 
werden, daß die größten Feldmomente der Mittelfelder zu 14' der Endfelder 

pl2 
zu -fI - angenommen werden; dabei ist 1 der Achsabstand der Rippen. An den 

Rippen ist vollkommene Einspannung anzunehmen. 
Bei wesentlich verschiedenen Feldweiten sind die Feldmomente bei ungünstigster 

Laststellung unter Annahme eines durchgehenden Trägers nachzuweisen; aufwärts 
biegende Momente in den Feldmitten sind zu berücksichtigen. 

Die Verstärkung von Deckenplatten durch Kehlen oder Schrägen darf nur 
so weit in Rechnung gestellt werden, als die Neigung nicht steiler als 1 : 3 ist. 

H. Die Breite der Druckplatte eines Plattenbalkens darf, von der Rippen
achse aus nach jeder Seite gemessen, nicht größer angenommen werden als die 
4fache Rippenbreite, die 8fache Plattendicke, die 2fache Trägerhöhe einschl. 
Plattendicke oder die halbe zugehörige Plattenfeldweite. Bei einseitigen Platten
balken ist die 3fache Rippenbreite, die 6fache Plattendicke und die 11/"fachc 
Trägerhöhe maßgebend. Das kleinste dieser Maße ist zu wählen. 

Liegen die Deckeneisen gleichlaufend mit den Hauptbalken, so sind recht
winklig zu ihnen besondere Eiseneinlagen anzuordnen, die die l\fitwirkung der 
anschließenden Deckenplatte auf die gerechnete Breite sichern, und zwar wenigstens 
8 Eisen von 7 mm Durchmesser auf 1 III Balkenlänge. 

10. Die wirksame Balkenhöhe, d. h. der Abstand der äußeren Beton-Druck
kante vom Schwerpunkt der Eiseneinlagen, muß mindestens betragen: 

Bei Balken, Unterzügen und Rippendecken mit oder ohne Ausfüllung 
der Zwischenräume 1/20 der Stützweite (vgl. Ziff. 2 u. 3). 

Bei massiven Eisenbetonplatten und Hohlsteindeckenplatten (Stein
decken mit auf Druck beanspruchten Steinen) 1/27 der Stützweite. Bei 
durchlaufenden Platten gilt als Stützweite die größte Entfernung der 
Momentennullpunkte. 

11. Bei ringum aufliegenden rechteckigen Platten mit gekreuzten Eisen
einlagen ist, wenn nicht nach genauerem Verfahren gerechnet wird, bei gleich-
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mäßig verteilter Belastung p, wenn die Länge a und die Breite b beträgt, die 
Belastung wie folgt zu verteilen: 

b4 
für die Stützweite a wird p" = P ~~~~ 

a4 + b4 ' 

a4 
für die Stützweite b wird Pb = P --~~ 

a 4 + b4 

Mit diesen Belastungswerten ist die Berechnung nach den Regeln durchzu
führen, die für frei aufliegende, eingespannte oder durchgehende Platten gelten 
(vgl. ZifL 7 u. 8). 

12. Die sich rechnungsmäßig ergebende Dicke der Platten und der platten
förmigen Teile der Platten balken ist überall auf mindestens 8 cm zu bringen. 
Ausgenommen von dieser Vorschrift sind Dachplatten und untergehängte Decken, 
die nur zum Abschluß dienen oder nur zwecks Reinigung u. dgl. begangen werden, 
sowie fabrikmäßig hergestellte fertig verlegte Eisenbetonplatten. 

Die Druckplatten von Rippendecken mit oder ohne Ausfüllung der Zwischen
räume (vgl. Ziff. 10) bis zu 0,6 m Achsabstand müssen mindestens 5 cm stark 
sein. Solche Decken müssen zur Lastverteilung Querrippen von der Stärke und 
Bewehrung der Tragrippen erhalten, und zwar bei Deckenspannweiten von 4 bis 
6 meine Querrippe, bei Spannweiten über 6 m mindestens zwei. Bei starken 
Einzellasten ist ein besonderer Festigkeitsnachweis erforderlich. 

Bei vollen Deckenplatten darf in der Gegend der größten Momente der Eisen
abstand 15 cm nicht überschreiten. 

13. Platten mit oder ohne verteilende Deckschicht von der Stützweite l, die 
Einzellasten (z. B. Raddrucke oder Drucke von Maschinenfüßen) aufzunehmen 
haben, sind auf Biegung zu berechnen wie plattenförmige Balken von der Breite 
2/31. In der Richtung der Zugeisen kann bei Berechnung von Brückenplatten 
und Decken, die mit schweren Maschinen belastet werden, eine Lastverteilung 
auf die Länge t + 2 8 angenommen werden. 

-: ..... . 

Zu.f~qenl 

;.,,--- t '2 (s'''J-.J 

14. Für die Berechnung der Schubspannungen kann in der Platten mit te 
ehenfalls eine Plattenbreite von % l angenommen werden; am Auflager ist da
gegen nur t + 2 (8 + h) in Rechnung zu stellen. Zwischenwerte sind angemessen 
einzuschalten. 

§ 17. Ermittlung der inneren Kräfte. 

1. Die Spannungen im Querschnitt des auf Biegung oder des auf Biegung 
mit Achsdruck beanspruchten Körpers sind unter der Annahme zu berechnen, 
daß sich die Dehnungen wie die Abstände von der Nullinie verhalten. Die zu
lässigen Beanspruchungen des Betons auf Druck und des Eisens auf Zug sowie 
die zulässigen Schub- und Haftspannungen haben zur Voraussetzung, daß das 
Eisen alle Zugspannungen im Querschnitt aufnimmt, daß also von einer Mit
wirkung des Betons auf Zug ganz abgesehen wird. 

2. Für die Bemessung der Bauteile ist das Verhältnis der Elastizitätsmaße 
von Eisen und Beton zu n = 15 anzunehmen (vgl. § 16, Ziff. 1). 

3. In Balken sind die Schubspannungen TO nachzuweisen (vgl. § 18, Ziff. 10). 
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Geht der ohne Rücksicht auf abgebogene Eisen oder Bügel errechnete Wert 
der Schubspannung über 14 kg/qcm hinaus, so ist zunächst die Rippenstärke zu 
vergrößern, bis dieser Wert erreicht oder unterschritten wird. Sodann sind die 
Anordnungen so zu treffen, daß die Schubspannungen in denjenigen Balkenteilen, 
wo der für Beton zulässige Wert von 4 kg/qcm überschritten wird, durch auf
gebogene Eisen, durch die Bügel (vgl. § 9, Ziff. 4) oder durch beide zusammen 
vollkommen aufgenommen werden. 

4. Die Haftspannungen brauchen nicht berechnet zu werden, wenn die Enden 
der Eisen mit runden oder spitzwinkligen Haken versehen und dabei die Eisen 
nicht stärker als 26 mm sind. 

5. Bei Brücken unter Gleisen, die von Hauptbahn- Lokomotiven 
befahren werden, soll zur Vermeidung von Hissen nachstehende Regel befolgt 
werden: 

Unter Festhaltung des Wertes 0,::;: 750 kgjqcm und 0bz::;: 24 kg/qcm darf 
für nur auf Biegung beanspruchte Rippenbalken, deren in Rechnung 
gestellte Platten breite b = IX' bl ist, das aus der umstehenden Zeichnung und 

Tafel hervorgehende Bewehrungsverhältnis ft = b F'h (d. h. Eisenquerschnitt 
l' 1 

geteilt durch Rippenhöhe [nur bis Plattenunterkante] mal Rippenbreite) nicht 
überschritten werden l ). 

Bei Bogen-, Rahmen- und sonstigen statisch unbestimmten 
Brücken, die von Hauptbahnlokomotiven befahren werden, mÜHsen auch die 
auftretenden Betonzugspannungen unter Berücksichtigung der Achskräfte nach
gewiesen werden. Auch dabei ist n = 15 anzunehmen; die so errechnete Beton
zugspannung darf nicht den Wert von 24 kg/qcm übersteigen. Dabei ist die 
Wirkung der Wärmeschwankungen und das Schwinden des Betons nach § If> 
zu berücksichtigen. 

Vorausgesetzt wird, daß die betreffenden Bauteile nach dem Einstampfen 
mindestens sechs Wochen lang feucht gehalten und vor Einwirkung der Sonnen
strahlen geschützt werden. Bei Brjicken über Bahnanlagen wird ein besonderer 
Schutz (z. B; durch Schutzanstrich oder aufgehängte Schutztafeln) gegen die 
Einwirkung der schwefligen Rauchgase empfohlen; seine Ausführung ist den 
besonderen Verhältnissen anzupassen. 

6.2 ) Bei Stützen ohne Knickgefahr und mit gewöhnlicher Bügelbeweh
ru ng berechnet sich die zulässige zentrische Belastung aus der Formel 

P = Ob (Fb + 15Fe ) , 

worin Ob die zulässige Druckspannung des Betons für Stützen (vgl. § 18, Ziff. 3), 
Fb die Durchschnittsfläche des Betons und F, diejenige der Längseisen bedeutet. 

l) Zu diesem Zweck wählt man zunächst eine bestimmte Rippenhöhe hl 
M 

und ermittelt angenähert Fe = ( d)' Da die Plattenstärke d schon 
0,92hl + 2 0, 

vorher bekannt ist, so kann auch f1 = h~ und : = d~'b . ß berechnet werden. 

In der Tafel sucht man nun den Schnittpunkt der {1-Linie mit der .E..-Linie und 

liest die Abszisse IX und die Ordinate ft ab. Die gesuchte Rippenbreite ~st b1 = ~. 
IX 

Die Ordinate ft gibt zur Kontrolle ft = b F,h,- (vgl. Zentral bl. d. Bauverw. 1914, 
S. 204 und 1915, S. 391). l' 1 

2) Änderungen in diesen Einzelbestimmungen bleiben vorbehalten, bis nach 
Abschluß der weiter im Gange befindlichen Versuche. 
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Die Anwendung dieser Formel ist nur gestattet, wenn die Längseisen zu
sammen mindestens 0,8 vH. und nicht mehr als 3 vH. des Betonquerschnittes 
ausmachen und durch Bügel verbunden sind (vgl. ]'ußnote auf S. 617). Der 
Abstand der Bügel (von Mitte zu Mitte gemessen) darf nicht größer sein als die 
kleinste Abmessung des Stützenquerschnittes und nicht über das Zwölffache der 
Stärke der Längsstäbe hinausgehen. 

7. 1) Bei umschnürten Säulen und anderen umschnürten Druckgliedern 
mit kreisförmigem Kernquerschnitt soll die zulässige zentrische Last aus der Formel 

P = Ob (Fk + 15F, + 45F,) 
berechnet werden. Hierin bedeutet F k den Querschnitt des um~chnürtcn Kerns 

(durch die Mitte der Querbewehrungseisen begrenzt) F, = ;r • D . f, wenn D den 
8 

mittleren Krümmungsdurchmesser der Querbewehrungseisen, t den Querschnitt 
der letzteren und 8 ihren Abstand in Richtung der Säulenach~e (von Mitte bis 
Mitte) bezeichnet. 

Dabei muß sein 
(Fk + 15F, + 45F,)<2Fb • 

Als umschnürte Säulen sind solche mit Querbewehrung nach der Schrauben
linie (Spiralbewehrung) und gleichwertigen Wicklungen2 ) oder mit Ringbewehrung 
versehene Säulen mit kreisförmigem Kernquerschnitt anzusehen, bei denen das 
Verhältnis der Ganghöhe der Schraubenlinie oder des Abstandes der Ringe zum 
Durchmesser des Kernquerschnittes kleiner als 1/5 ist. Der Abstand der Schrauben
windungen oder der Ringe soll nicht über 8 cm hinausgehen. Die Längsbeweh
rung (F,) soll mindestens 1/3 der Querbewehrung (F,) sein. 

8.!) Qu~dratischen oder rechteckigen Umschnürungen wird eine Erhöhung 
der Tragfähigkeit nicht zuerkannt; nach dieser Art bewehrte Stützen und Druck
glieder sind daher nach den Vorschriften in Ziff. 6 zu berechnen. 

9. Beträgt die Höhe einer zentrisch belasteten Stütze mehr als das 15fache 
der kleinsten Querschnittabmessung, so ist die Stütze auch auf Knicken zu be
rechnen. Hierbei ist die Eulersche Formel anzuwenden unter Voraussetzung 
einer zehnfachen Sicherheit. Das Elastizitätsmaß des Betons ist zu 140000 kg/qcm 
anzunehmen. Das erforderliche Trägheitsmoment berechnet sich dann zu 

J (in cm4 ) = 70P ·l2, 

worin P die Belastung der Stütze in t und I die volle Stablänge (Stockwerks
höhe) in mist. 

Die Benutzung anderer Knickformeln soll nicht ausgeschlossen sein; doch 
bedarf es daneben des Nachweises der Knicksicherheit nach der Eulerschen Formel. 

10. Ist eine Stütze exzentrisch belastet oder ist die Möglichkeit vorhanden, 
daß sie seitliche Drucke erhält (z. B. in Fabriken und Lagerhäusern), so sind 
neben dem Nachweis der Knicksicherheit (vgl. Ziff. 9) die größten Kanten
pressungen aus der Gleichung 

zu ermitteln (vgl. § 16, Ziff. 5). 

P M 
o=p±W 

Beträgt die Höhe der Stütze mehr als das 20fache der kleinsten Querschnitts-

abmessung, so ist M noch um den Wert P - 2~ , der der Wirkung der Knickkraft 

am Hebelarm der Durchbiegung Rechnung tragen soll, zu vermehren. 

1) Änderungen in diesen Einzelbestimmungen bleiben vorbehalten, bis nach 
Abschluß der weiter im Gange befindlichen Versuche. 

2) Die Gleichwertigkeit ist nachzuweisen. 
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§ 18. Zulässige Spannungen. 
1. Die nachstehend für Beton angegebenen Spannungen sind unter der Vor

aussetzung zulässig, daß der Beton, auch wenn flüssig angemacht und entsprechend 
der Verarbeitung im Bauwerk behandelt, nach 28 Tagen Erhärtung eine Würfel
festigkeit (s. Anhang) von mindestens 150 kg/qcm und nach 45 Tagen von min
destens 180 kg/qcm hat. Ist der Beton für Säulen oder Stützen bestimmt, so 
muß die Würfelfestigkeit nach 28 Tagen mindestens 180 kg/qcm und nach 45 Tagen 
mindestens 210 kg/qcm betragen. Im Streitfall entscheidet die Prüfung nach 
45 Tagen. 

2. Wird bei Beton, auch wenn flüssig angemacht, nach 45 Tagen eine Würfel
festigkeit von mehr als 245 kg/qcm nachgewiesen, so darf bei Hochbauten der 
Beton in Säulen und Stützen (Ziff. 3, a) anstatt mit 35 kg/qcm mit 1/7, in Rahmen 
und Bogen (Ziff. 4, b) anstatt mit 40 kg/qcm mit 1/6 der nachgewiesenen Würfel
festigkeit, jedoch nicht mit über 50 kg/qcm beansprucht werden. 

3. Zentrischer Druck. Als zulässige Druckspannung des Betons (Jb gelten 
folgende Werte: 

a) bei Hochbauten allgemein. . . . . . 35 kgjqcm 
b) bei Säulen mehrgeschossiger Gebäude 

im Dachgeschoß1) . . . 25 
im darunterliegenden Geschoß 30 
in den folgenden Geschossen . 35 
Die nach Ziff. 2 u. u. zulässige Spannungserhöhung ist für die höheren 

Geschosse in gleichem Verhältnis wie vorstehend zu ermäßigen. 
c) bei Stützen von Brücken . . . . . . . . . . . . . . . . 30 kg/qcm 

(vgl. Ziff. 5). 
4. Biegung und exzentrischer Druck. Nach dem Grad der Erschütte

rungen wird die zulässige Druckbeanspruchung des Betons (Jb und die Zugspan
nung des Eisens (J. wie nachstehend festgesetzt: 

Art des Bauwerks oder des Bauteils 

a) Hochbauten (einschl. Fabriken) mit vorwiegend 
ruhender Last. . . . . . . .. ..... . 

b) Rahmen und Bogen . . . . .. ..... . 
Wegen Erhöhung der Betonspannung bei Rahmen 

und Bogen vgl. Ziff. 2. 
c) Platten von weniger als 10 cm Stärke sowie Bau

teile, die der unmittelbaren Einwirkung von Stößen 
und Erschütterungen durch Maschinen usw. aus
gesetzt sind, Haupttreppen, Tanzsäle, Fabriken usw. 

d) Die Teile von Straßenbrücken, die der unmittelbaren 
Erschütterung durch Lastwagen und Dampfwalzen 
ausgesetzt sind, sehr stark (z. B. dureh schwere Ma
schinen) erschütterte sonstige Tragwerke und Durch-
fahrten ................... . 

e) Die übrigen Teile von Straßenbrücken . . . . . . 
f) Brücken unter Eisenbahngleisen bei einem Schotter

bett von mindestens 0,30 m Stärke (vgl. auch § 17, 
Ziff. 5) . . . . . . . . . . .. ..... . 

(Jb I (J, 

kg/qcm , kg!'lcm 

40 
40 

35 

35 
40 

30 

1200 
1200 

1000 

900 
1000 

750 

1) Empfohlen wird, die Seitenlänge des Querschnittes bei Mittelstützen zu 
mindestens 25 cm anzunehmen. 
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5. Auf Verlangen der Baupolizei ist in den Gruppen c, d und e (Ziff. 4) die 
veränderliche Last mit dem 1,5fachen in die Rechnung einzusetzen; dann sind 
aber die Werte ab = 40 kgjqcm und Oe = 1200 kgjqcm der Rechnung zugrunde 
zu legen. Ausnahmsweise kann in Gruppe c für Bauteile, die besondcrs starken 
Erschütterungen (z. B. durch Rotationsmaschinen) ausgesetzt sind, eine Erhöhung 
des Beiwertes über 1,5 (bis höchstens 2) gefordert werden. 

Wird mit dem Beiwert 1,5 gerechnet, so kann bei Berechnung von Brücken
stützen (vgl. Ziff. 3, c) von der Druckspannung Ob = 40 kgjqcm ausgegangen 
werden. 

6. An den Unterseiten der Schrägen oder Kehlen von Plattenbalken, wo 
diese an die Mittelstützen anschließen, kann die Druckspannung um Ij3' jedoch 
nicht über 50 kgjqcm erhöht werden. 

7. Bei Bauteilen, die auf exzentrischen Druck beansprucht werden, darf der 

Wert ; die in Ziff. 3 für zentrischen Druck genannten Werte nicht überschreiten 

Wenn zur Vereinfachung der Rechnung die Formel ° = ; ± ~ zugrunde gelegt 

wird, so darf der Beton am Rande bis zu 5 kgjqcm auf Zug beansprucht werden. 
S. Werden in der statischen Berechnung außer der ständigen Last und der 

ungünstigen Nutzlast (einschl. der Fliehkraft bei Bahnbrücken) auch noch Schnee
last, die größten Winddrucke, die Brems- und Reibungskräfte und bei statisch 
unbestimmten Tragwerken der Einfluß der Wärmeschwankung und des Schwindens 
(vgl. § 15 Ziff. 2,), ferner in Hochbauten bei Stützen die von den Unterzügen auf 
sie übertragene Biegung, also sämtliche möglichen Einwirkungen berücksichtigt, 
so dürfen bei ungünstigster Zusammenzählung dieser Spannungen die in Ziff. 3 u. 4 
angegebenen Betondruck- und Eiscnspannungen um 30 vH. überschritten werden, 
wobei als äußerste Grenzen der Eisenspannung 1200 kgjqcm und der Betondruck
spannung 60 kgjqcm einzuhalten sind. Maßgebend ist der ungünstigste Be
lastungsfall. 

9. Ausnahmsweise können bei Gelenken und anderen besonderen Bauteilen 
höhere Beanspruchungen zugelassen werden. 

10. Schubspannung. Die Schubspannung '0 des Betons darf 4 kgjqcm 

nicht überschreiten. Sie ist zu berechnen aus der Gleichung To = b~- , worin bo 
o • z 

bei Plattenbalken die Stegbreite und z den Abstand des Eisenschwerpunktes vom 
Druckmittelpunkt bedeutet. 

11. Haftspannung. Die zulässige Haftspannung '1 (Gleitwiderstand) be
trägt 4,5 kgjqcm. Dabei ist für die auf Biegung beanspruchten Platten und Balken 
vorausgesetzt, daß sie, wenn nur gerade Eisen mit oder ohne Bügel vorhanden 

. d d GI' h bo • '0 sm , aus er elC ung '1 = -- berechnet wird. 
u 

Sind dagegen Eisen nach der einfachen oder mehrfachen Strebenanordnung 
abgebogen, so daß sie imstande sind, die gesamten schrägen· Zugspannungen 
allein aufzunehmen, so ist für die Berechnung der Haftspannung an den unteren 
gerade geführten Eisen nur die halbe Querkraft in Ansatz zu bringen. 

12. Drehungsspannung. Die zulässige Drehungsspannung des .Betons 
beträgt für rechteckige Querschnitte Ta = 4 kgjqcm1). 

1) Bezüglich einer zweckmäßigen Bewehrung vgl. Heft 16 der Veröffent
lichungen des Deutschen Ausschusses für Eisenbeton. Berlin 1912. Verlag von 
Wilhelm Ernst & Sohn. 
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Teil III: Bestimmungen für Ausführung von Bauwerken aus Beton. 
(Vom 13. I. 1916.) 

Vorbemerkung. 

1. Unter Beton im allgemeinen wird verstanden ein Gemenge von Mörtel 
und Zuschlägen. Der Mörtel setzt sich zusammen aus dem Bindemittel, Sand 
und Wasser; Zuschläge sind Kies, Grus oder Steinschlag (Schotter). 

Als Beton im Sinne der nachfolgenden Vorschriften gilt nur Zementbeton, 
d. h. ein Beton, bei dem als Bindemittel Portlandzement, Eisenportlandzement 
oder andere als Z e m e nt anerkannte Bindemittel benutzt werden 1). 

Je nach dem Verwendungszweck des Betons können Zuschläge von Traß, 
Kalk od. dgl. beigegeben werden. 

2. Wie Vorbemerkung für Eisenbeton. 

Vorschriften. 

§ 1. Geltungsbereich. 
Diese Bestimmungen sind für alle Ausführungen von Bauwerken aus Beton 

maßgebend (vgl. § 9, Ziff. 14 nebst Fußnote). 

§§ 2 und 3. Bau vorlagen wie für Eisenbeton. 

§ 4. Zulässige Beanspruchung. 

1. Die größte Druckbeanspruchung des Betons für ruhende Last darf 1/5 
seiner Druckfestigkeit2 ) nicht überschreiten; sie darf nicht größer sein als 50 kgjqcm. 
Ausnahmsweise können bei Gelenken und anderen besonderen Bauteilen höhere 
Beanspruchungen zugelassen werden. Die Zugfestigkeit des Betons ist bei der 
Berechnung der größten Druckspannung nicht in Ansatz zu bringen. 

2. Bei Stützen und Pfeilern ist die Druckbeanspruchung (bei exzentrischer 
Belastung die größte Kantenpressung) mit zunehmendem Verhältnis von Höhe 
(Länge) zur kleinsten Dicke abzumindern und höchstens anzunehmen: 

für das Verhältnis 1 : 1 zu 1/5 der Druckfestigkeit3) 

5 : 1. " 1/10 " 

10 : 1 " 1/20 " 

Zwischenwerte sind geradlinig einzuschalten. 

§ 5. Knicksicherheit. 
1. Beträgt die Höhe einer zentrisch belasteten Stütze mehr als das 15fache 

der kleinsten Querschnittabmessung, so ist die Stütze außer auf Achsdruck auch 
auf Knicken zu berechnen. Hierbei ist die Eulersche Formel anzuwenden unter 
Voraussetzung einer lOfachen Sicherheit. Das Elastizitätsmaß des Betons ist zu 

1) Für die Herstellung von Beton aus Traß, Kalk und ähnlichen Bindemitteln 
ohne nennenswerten Zusatz von Zement haben diese Bestimmungen somit keine 
Gültigkeit. 

2) Unter Druckfestigkeit ist hier und im folgenden die Druckfestigkeit von 
Würfeln zu verstehen, die nach Maßgabe der "Bestimmungen für Druckver
suche an Würfeln bei Ausführung von Bauwerken aus Beton" angefertigt und 
geprüft worden sind (s. Anhang). 

3) Unter Druckfestigkeit ist hier und im folgenden die Druckfestigkeit von 
Würfelu zu verstehen, die nach Maßgabe der "Bestimmungen für Druckver
suche an Würfeln bei Ausführung von Bauwerken aus Beton" angefertigt und 
geprüft worden sind (s. Anhang). 
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140000 kg/qcm anzunehmen. Das erforderliche Trägheitsmoment berechnet sich 
dann zu: 

J (in cm4 ) = 70P· 12 , 

worin P die Belastung der Stütze in t und 1 die volle Stablänge (Stockwerks
höhe) in mist. 

Die Benutzung anderer Knickformeln soll nicht ausgeschlossen sein, doch 
bedarf es daneben des Nachweises der Knicksicherheit nach der Eulerschen Formel. 

2. Ist eine Stütze exzentrisch belastet, oder ist die Möglichkeit vorhanden, 
daß sie seitliche Drucke erhält (z_ B. in Fabriken und Lagerhäusern), so sind 
neben dem Nachweis der Knicksicherheit (vgl. Ziff. 1) die größten Kanten
pressungen zu ermitteln (vgl. § 4). 

§ 6. Bauleitung = § 4 Eisenbeton. 

§ 7. Die Baustoffe. 

Die Eigenschaften der Baustoffe, die verwendet werden, sind auf Anfordern 
der Baupolizeibehörde durch Zeugnisse nachzuweisen. Im Streitfall entscheidet 
eine amtliche Prüfungsanstalt. 

1. Z e m e n t. Verwendet werden darf nur normal bindender Zement, der den 
jeweils giiltigen, behördlich anerkannten Vorschriften für Lieferung und Prüfung 
von Zement entspricht. 

Die Zeugnisse über die Beschaffenheit müssen Angaben über Raumbeständig
keit, Bindezeit, Mahlfeinheit, Zug- und Druckfestigkeit enthalten. 

Da erfahrungsmäßig die Abbindezeit eines Zementes wechseln kann, muß 
der Unternehmer durch wiederholte Abbindeproben auf der Baustelle feststellen, 
daß kein rasch bindender Zement verwendet wird. 

Der Zement ist in der Ursprungspackung (Fabrikpackung) auf der Verwen
dungsstelle anzuliefern. 

2. Sand, Kies und sonstige Zuschläge. 
a) Im Sinne dieser Bestimmungen ist zu verstehen: 

unter Sand: Gruben-, Fluß-, Sec-, Brech- oder Quetschsand, Schlacken
sand1) (in Wasser gekörnte Hochofenschlacke geeigneter Zusammen
setzung), Bimssand1) usw. bis zu höchstens 7 mm Korngröße; 

unter Kies: Kiesgraupen, Kiessteine, Kiesel, Bimskies1), von 7 mm 
Korngröße aufwärts bis etwa 70 mm größter Abmessung; 

unter Kiessand: das natürliche Gemenge von Sand und Kies, wie es 
sich an der Gewinnungsstelle vorfindet; 

unter Stei ngrus: zerkleinertes Gestein zwischen etwa 7 und etwa 25 mm; 
unter Steinschlag (Schotter): von Hand oder mit der Maschine zer

kleinertes Gestein zwischen etwa 25 und etwa 70 mm größter Ab
messung. 

In Kies, Steingrus und Steinschlag dürfen bis zu 10 vH. feinere Teile ent
halten sein.-

b) Sand, Kies, Grus, Steinschlag usw. dürfen keine schädlichen Beimengungen 
enthalten. In Zweifelsfällen ist der Einfluß von Beimengungen durch 
Versuche festzustellen 2). 

1) Bimssand und Bimskies eignen sich zur Herstellung leichter und poriger 
Bauteile, dagegen nicht für stark beanspruchte Bauteile. Das gleiche gilt für 
Schlackensand, .der schaumig und weich gefallen ist. 

2) Sollen Schlacken (Kessel- oder Lokomotivschlacke, zerkleinerte Hochofen
schlacke, Müllverbrennungsrückstände u. dgl.) als Zuschlag verwendet werden, so 
ist vorher zu prüfen, ob sie sich dazu eignen. 
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c) Zur Erzielung eines dichten Betons ist es erforderlich, daß Sand, Kies, 
Grus und Steinschlag gemischtkörnig sind, d. h. Stücke von verschiedener 
Form und Korngröße in richtiger Menge enthalten. 

d) Die als Zuschlag verwendeten Baustoffe sollen in der Regel mindestens 
die gleiche Festigkeit besitzen, wie der erhärtete Mörtel des Betons 1). 

e) Größere druckfeste Steine können in den Beton eingebettet werden, 
sofern Zweck, Art und Abmessungen des Betonkörpers dies zulassen 
und für eine sachgemäße Verteilung solcher Einlagen innerhalb des 
Betonkörpers sowie für Verwendung ausreichend weicher Betonmasse 
zur Erzielung einer vollständig dichten Umschließung dieser Einlagen 
Sorge getragen wird. 

3. Wasser. Das Wasser darf keine Be~tandteile enthalten, die die Erhärtung 
des Betons beeinträchtigen. Bei Zweifeln ist die Brauchbarkeit des Wassers vor
her durch Versuche festzustellen. 

§ 8. Zubereitung der Betonmasse. 

1. Betongemenge. Sand, Kies, Grus und Steinschlag werden für den Beton 
nach Raumteilen, Zement nach Gewicht bemessen. 

Zur Umrechnung von Gewichtsteilen auf Raumteile ist das Gewicht des 
Zementes nach losem Einfüllen in ein Hektolitergefäß zu bestimmen. 

2. Mischweise. Die Betonmasse kann von Hand, muß aber bei größeren 
Bauausführungen durch geeignete Mischmaschinen gemischt werden. Die Zu
sammensetzung der Mischung muß an der Mischstelle mit deutlich lesbarer Schrift 
angeschlagen sein und muß sich beim Arbeitsvorgang leicht feststellen lassen. 

a) Bei Handmischung ist die Betonmasse auf einer gut gelagerten, 
kräftigen, dicht schließenden Pritsche oder auf sonst ebener, schwer ab
saugender und fester Unterlage herzustellen. Zunächst sind Sand, Kies
sand oder Grus mit dem Zement trocken zu mischen, bis sie ein gleich
farbiges Gemenge ergeben; dann ist das Wasser zuzusetzen, hierauf 
gröbere Zuschläge, die vorher genäßt und wenn nötig gereinigt werden 
müssen. Das Ganze ist noch solange zu mischen, bis eine gleichmäßige 
Betonmasse entstanden ist. 

b) Bei Maschinenmisch ung wird das gesamte Gemenge zunächst trocken 
und hierauf unter allmählichem Wasserzusatz so lange noch weiter ge
mischt, bis eine innig gemischte, gleichmäßige Betonmasse entstanden ist. 

c) Sollen außer Zement noch andere Stoffe (Traß, Kalk u. dgl.) in Pulver
form zugesetzt werden, so darf dies, um Nesterbildung zu vermeiden, 
nur so geschehen (z. B. durch Vermahlen auf der Baustelle), daß eine 
innige Mischung gewährleistet ist. 

<1) Die Misch<1auer kann als ausreichend angesehen werden, wenn die Steine 
allseitig von innig gemischtem, gleichfarbigem Mörtel umgeben sind. 

3. Wasserz usa tz. Der Wasserzusatz richtet sich nach der Art der Bau
stoffe, dem Mischungsverhältnis, der Witterung, dem Feuchtigkeitsgehalt und der 
Wasseraufnahmefähigkeit der Baustoffe sowie nach dem Verwendungszweck des 
Betons. 

Je nach der Menge des zugesetzten Wassers unterscheidet man: 
a) Erdfeuchte Betonmasse. Die Betonmasse gilt als erdfeucht, wenn 

beim Formen eines Handballens die innere Handfläche sichtlich naß 
wird; sie enthält nur soviel Wasser, daß erst bei beendigtem Stampfen 
an der Oberfläche Wasser austritt. 

Erdfeuchte Betonmasse muß gestampft werden. 
-----

1) Weiche Gesteine, schwach gebrannte Ziegelsteine u. dgl. sind nicht geeignet. 
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b) Weiche Betonmasse. Weiche Betonmasse enthält soviel Wasser, 
daß die Ränder der durch einen Stampfstoß hervorgerufenen Vertiefung 
eine kurze Zeit stehen und nur langsam verlaufen. 

Weiche Betonmasse verlangt weniger große Stampfarbeit als erd· 
feuchte. 

c) Flüssige Betonmasse. Flüssige Betonmasse enthält so viel Wasser, 
daß sie fließt. Stampfen ist unmöglich. Die Masse ist so zu verteilen, 
daß keine Hohlräume entstehen. 

Erdfeuchter Beton ergibt die größte Druckfestigkeit, diese nimmt mit höherem 
Wasserzusatz ab. Soll bei höherem Wasserzusatz die gleiche Festigkeit erreicht 
werden wie bei erdfeuchtem Beton, so ist ein größerer Zementzusatz erforderlich. 

§ 9. Verarbeitung der Betonmasse. 

Allgemeine Bestimmung. 

1. Die Betonmasse soll alsbald nach dem Mischen eingebracht und ohne 
Unterbrechung verarbeitet werden. In Ausnahmefällen darf die Betonmasse 
einige Zeit unverarbeitet liegen bleiben; bei trockener und warmer Witterung 
aber nicht über eine Stunde, bei kühler und nasser nicht über zwei Stunden. 
Nicht sofort verarbeitete Betonmasse ist vor Witterungseinflüssen, wie Sonne, 
Wind, starkem Regen usw., zu schützen und unmittelbar vor Verwendung um· 
zuschaufeln. In allen Fällen muß die Betonmasse vor Beginn des Abbindens ver· 
arbeitet sein. 

2. Bei dem Einbringen der Betonmasse ist darauf zu achten, daß die Gleich· 
mäßigkeit der Mischung erhalten bleibt. Gröbere Zuschlagteile, die sich abgesondert 
haben, sind mit dem Mörtel wieder zu vermengen. 

3. Man unterscheidet: 
a) Stampfbeton, 
b) Schüttbeton, 
c) Gußbeton, 
d) Füllbeton. 

a) Stampfbeton. 

4. Die Betonmusse darf in die Verwendungsstelle (Baugrube, Verschalung) 
nur schichtenweise und nur in solcher Höhe eingebracht werden, daß die fertig 
gestampfte Schicht in der Regel nicht stärker ist als 

15 cm bei erdfeuchter Masse, 
20 cm bei weicher Masse. 

Die einzelnen Schichten sollen, wo es die Bauausführung gestattet, recht· 
winklig zu der im Bauwerk auftretenden Druckrichtung und, wo dies nicht mög· 
lieh ist, gleichlaufend mit der Druckrichtung eingelegt werden. 

Die Massen sind nacheinander so zeitig (frisch auf frisch) einzubringen, daß 
die einzelnen Schichten untereinander ausreichend fest binden. Es ist unbedingt 
erforderlich, daß vor dem Weiterarbeiten auf einer soeben fertig gestampften 
Schicht die Oberfläche dieser Schicht durch Abkehren mit Stahlbesen, Kelle oder 
sonstwie gehörig aufgerauht wird. 

Treten frische Stampfschichten mit bereits abgebundenen -in Berührung 
(Weiterarbeiten am nächsten Tage), so muß für ausreichend festen Zusammen· 
schluß der Betonschichten gesorgt werden. Neben einer geeigneten Gliederung 
der in Betracht kommenden Betonkörper selbst (z. B. stufenartige Abtreppungen) 
ist die Oberfläche der zuletzt gestampften Schicht sofort nach Beendigung der 
Stampfarbeit gehörig aufzurauhen. Diese erhärtete und aufgerauhte Oberfläche 
ist vor dem Fortsetzen des Betonierens von losen Bestandteilen zu reinigen und 
anzunässen. Sodann ist ein dem Mörtel der Betonmasse entsprechender Zement· 

Pro b s t, Vorlesungen über Eisenbeton. II. 40 
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mörtelbrei aufzubringen, wobei streng darauf zu achten ist, daß dieser Mörtelbrei 
nicht schon abgetrocknet ist oder abgebunden hat, bevor die neue Betonschicht 
hergestellt wird. 

5. Für erdfeuchte Betonmasse sind quadratische oder rechteckige Stampfer 
von 12 bis 16 cm Seitenlänge und 12 bis 17 kg Gewicht zu verwenden, sofern 
nicht mechanisch betriebene Stampfer zur Anwendung kommen. Für weiche 
Betonmasse können leichtere und anders geformte Stampfer verwendet werden. 

6. Die Stampfarbeit erhöht innerhalb gewisser Grenzen die Festigkeit, und 
zwar bei erdfeuchter Betonmasse mehr als bei feuchter. Die Verwendung erd
feuchter Betonmasse empfiehlt sich nur dort, wo die Gewähr für eine ausgiebige 
Stampfarbeit, sei es von Hand ooer maschinell, gegeben iEt. Besondere Sorgfalt 
ist auf das Stampfen der Ecken und Außenseiten (längs der Verschalung) zu ver
wenden. Die einzelnen Stampfflächen sollen sich etwas überdecken. 

b) Schüttbeton. 

7. Schüttbeton kommt hauptsächlich für die Herstellung unter Wasser in 
Frage. Die Betonmasse muß in weichem Zustand eingebracht werden 1). 

8. Das Schütten geschieht in Trichtern oder Senkkasten, bei geringen Wasser
tiefen auch unmittelbar aus dem Fördergefäß. Freier ]'all der Betonmasse durch 
das Wasser muß vermieden werden, deshalb sind die Trichter vor dem Versenken 
mit Betonmasse zu füllen und während des Schüttens stets genügend gefüllt zu 
halten; die Senkkasten sind geschlossen bis auf die Schüttfläche herabzulassen. 

Die Massen sind nacheinander so zeitig (frisch auf frisch) einzubringen, daß 
ein ausreichend festes Binden der einzelnen Schichten untereinander eintreten 
kann. Beim Aufbringen neuer Schichten auf abgebundenen Beton muß der darauf 
abgesetzte Schlamm durch geeignete Mittel (z. B. Absaugen) entfernt werden, 
damit eine gute Verbindung der Schichten stattfindet. Bei Herstellung stärker 
beanspruchter Bauteile (z. B. Schleusenböden) ist die Arbeit ohne Unterbrechung 
in Tag- und Nachtschichten auszuführen. 

9. Das Wasser in der Baugrube ist ruhig, d. h. ohne Strömung und Auftrieb 
zu erhalten, da sonst ein Ausspülen des Zementes aus dem Beton durch fließendes 
Wasser eintreten würde. 

c) Gußbeton. 

10. Die Betonmasse muß genügend flüssigen Mörtel enthalten, damit dieser 
alle Hohlräume der Zuschläge (Kies, Schotter) ausfüllt. Kiessand muß soviel 
feine Teile enthalten, daß eine flüssige Masse entsteht. 

Das Mischen der Gußbetonmasse muß in dicht schließenden Maschinen ge
schehen, um Auslaufen des Mörtels während des Mischens zu verhindern. 

11. Bei dem Einbringen der Betonmasse ist darauf zu achten, daß keine 
Entmischung eintritt. Das Einbringen kann mit Hilfe von Rinnen, Röhren u. dgl 
geschehen, damit der Gußbeton vermöge seiner eigenen Schwere an die Ver
wendungsstelle fließt. Bei steiler Neigung trennt sieh in der Rinne das grobe 
Material von dem Mörtel, durchläuft die Rinne schneller und fällt infolge flacherer 
Wurfparabel an anderer Stelle nieder als der Mörtel. Hierdurch können z. B. 
bei Schotter- und grobem Kiesbeton Steinnester entstehen, die sich nur durch 
Handarbeit beseitigen lassen. Bei steiler Rinnenneigung (mehr als 25 vH. gegen 
die Wagerechte) ist daher vor der Rinnenmündung eine Klappe oder ein Trichter 
derartig anzubringen, daß die Betonmasse möglichst senkrecht niederfällt. Die 
Rinnen werden vorteilhaft derart beweglich angeordnet, daß sie die ganze Grund
fläche des zu betonierenden Bauteiles bestreichen können. 

1) Das Auswaschen des Zementes kann durch geringen Zusatz von hydrau
lischem oder Fettkalk (in Seewasser Traß-Kalk) abgemindert werden. 
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Um der Entmischung des Betons beim freien Fall vorzubeugen, soll der Aus
lauf der Zubringer nicht höher als 2 m über der Verwendungsstelle liegen. 

Gröbere Zuschlagteile, die sich beim Einbringen der Betonmasse abgeRomlert 
haben, sind mit dem Mörtel wieder zu vermengen. 

12. Der Gußbeton ist in hohen Schichten herzustellen, wenn nicht der ganze 
Bauteil in einem Guß betoniert werden kann. Zu diesem Zweck sind bei größerer 
Grundrißausdehnung einzelne Bauabschnitte zu bilden. Die Massen sind inner
halb einer Arbeitsschicht so zeitig (frisch auf frisch) einzubringen, daß die ein
zelnen über- oder nebeneinander licgenden Betonstrmfen ausreichend fest binden. 

Bei längerer Unterbrechung der Arbeit (Weiterarbeiten am folgenden Tage) 
muß für ausreichend festen Zusammensehluß der Beton8chichten gesorgt werden. 
Xeben einer geeigneten Gliederung der in Betracht kommenden Betonkörper selbst 
ist die Oberfläche der zuletzt gegossenen Schicht möglichst unregelmäßig und 
muh zu gestalten. In besonders wichtigen Fällen kann dies dadurch geschehen, 
daß Bruchsteinbrocken, Stücke von starken Rundeisen, Schienenstücke u. dgl. 
mindestens bis zur Hälfte ihrer Höhe oder Länge als Dübel in die noch nicht er
härtete Schicht eingelassen werden, so daß der überstehende Teil dieser Dübel 
in die neu aufzubringende Schicht hineinragt. Vor dem Aufbringen neuer Beton
massen am nächsten Tage ist die alte Oberfläche durch Abkehren zu reinigen 
und gehörig anzunässen. 

Stampfen ist bei Gußbeton nicht möglich. Kann die Betonmasse nicht von 
selbst überall hinfließen, so ist durch Nachhelfen mit geeigneten Geräten dafür 
zu sorgen, daß sie alle Bauteile, auch die Ecken und Außen flächen (längs der 
Verschalung) satt ausfüllt. 

d) Füllbeton. 

1:3. Füllbeton kommt in erdfeuchtem, weichem oder flüssigem Zustand da 
zur Anwendung, wo es sich um die Herstellung wenig beanspruchter zusammen
hiingender Massen handelt. Seine Verarb8itung richtet sich nach Material und 
Zweck. 

14. Die hier gegebenen Vorschriften finden Finngemiißc Anwendung auch für 
Eisenbauwerke mit Betonumhüllung und für Beton mit Eisenein
lagen 1) . .Für rostschützende Umhüllung der Eiseneinlagen ist zu sorgen. 

§ 10. Betonieren bei Frost. 

Bei stärkerem Frost als - 3 0 C an der Arbeitsstelle darf nur betoniert werden, 
wenn in geeigneter Weise gesorgt wird, daß der Frost keinen Schaden bringt. 
Die Baustoffe dürfen nicht gefroren sein. An gefrorene Bauteile darf nicht an
betoniert werden. Beton, der im Abbinden ist, ist besonders sorgfältig vor Kälte
einwirkung zu s('hützen. 

§ 11. Herstellung der Schalungen. 

(§ 10, 1, 3, 4, 5, 6, 8 Bestimmungen für Eisenbeton.) 

§ 12. Schalungsfristen und Ausschalen wie § 11 Eisenbeton. 

4. Tritt während der Erhärtung Frost ein, so sind die sonst erforderlichen 
Ausschalungsfristen mindestens um die Dauer der Frostzeit zu verlängern. Bei 
Wiederaufnahme der Arbeiten nach dem Frost und vor jeder weiteren Ausschalung 
ist der Beton darauf zu untersuchen, ob er abgebunden hat und genügend erhärtet, 
nicht nur hart gefroren ist. 

1) Hierunter ist nicht Eisenbeton im eigentlichen Sinne zu verstehen. Für 
diesen gelten die "Bestimmungen für Ausführung von Bauwerken aus Eisenbeton 
vom 13. Januar 1916". 

40* 
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§ 13. Prüfung während der Ausführung. Probebclastungen. 

1. Die Baupolizeibehörde kann während der Bauausführung Anfertigung und 
Prüfung von Probekörpern verlangen1). Die Probekörper hat der Unternchmer 
auf der Baustelle herzustellen, auf Verlangen der Baupolizeibehörde in Gegenwart 
des Baupolizeibeamten. Sie sind anzufertigen und zu prüfen nach den "Bestim
mungen für Druckversuche an Würfeln bei Ausführung von Bauwerken aus Beton". 

2. Die Festigkeitsprüfung kann auf der Baustelle oder an anderer Prüfungs
stelle mittels einer Betonpresse, deren Zuverlässigkeit von einer staatlichen Ver
suchsanstalt bescheinigt ist, oder in einer staatlichen Prüfungsanstalt vorgenommen 
werden. 

3. Probebelastungen sollen auf den unbedingt notwendigen Umfang beschränkt 
werden. Sie sind nicht vor 45 tägiger Erhärtung des Betons vorzunehmen. 

Bei Probebelastung von Brüokenbauten sind die wirklichen der Berechnung 
zugrunde gelegten Verlmhr~lasten oder gleichwertige Belastungen aufzubringen. 

Teil IV: Erlaß, betreffend die baupolizeiliehe Behandlung ebener 
Steindecken bei Hochbauten. 

(23. Kovember 1918.) 
Die Bestimmungen für die Ausführung von Bauwerken aus Eisenbeton vom 

13. Januar 1916 (Zentralbl. d. Bauverw. 1916, S. 113) finden auf ebene Decken 
aus Ziegelsteinen mit Eiseneinlagcn sinngemäß Anwendung, sofern die statischen 
Verhältnisse, namentlich die Form und Lage der Eisenstäbe, den Voraussetzungen 
entsprechen, die den genannten Bestimmungen zugrunde liegen. 

Das Elastizitätsmaß des Ziegelkörpers ist dabei zum fünfzehnten Teile von 
dem des Eisens anzunehmen (n = 15). 

Druckbeans pruch ung. Die bei der Biegung in der Steinlage auftretende 
größte Druckspannung soll, die Verwendung von Zementmörtel (Misohungs
verhältnis 1 : 3 mit höchstens 7 vH. Weißkalkzusab:) vorausgesetzt, nicht 15 vH. 
der durch amtliche Zeugnisse nachzuweisenden Druckfestigkeit der Steine über
schreiten, in keinem Falle aber mehr als 35 kg/qcm betragen. 

Überbeton. Eine zur Erhöhung der Tragfähigkeit aufgebrachte Betonschicht 
bleibt, wenn sie weniger als 3 cm stark ist, bei der Tragfähigkeitsberechnung 
außer Betracht; bei mindestens 3 cm, aber nicht mehr als 5 cm Stärke ist die 
Tragfähigkeit nach obigen Vorschriften für Steineisendecken zu berechnen. Hat 
jedoch die Betonschicht eine größere Stärke als 5 em, dann ist die Decke stets 
als eine Eisenbetondecke nach den Bestimmungen vom 13. Januar 1916 zu be
handeln. Der zu Verstärkung über den Decken aufgebrachte Beton darf bei 
einem Mischungsverhältnis von 1 Raumteil Zement auf 3 Raumteile Kiessand 
höchstens mit 35 kg/qcm auf Druck beansprucht werden. 

In jeder Fuge soll höchstens ein Eisen liegen. Bei der Verwendung von Rund
eisen muß die Mörtelstärke unterhalb der Eisen mindestens 1 cm, bei I,'lacheisen 
mindestens 1/12 cm betragen; im übrigen müssen die Eisen in den Fugen satt in 
Mörtel eingebettet liegen. 

Einspann ungsmoment. Decken, die beiderseits auf den unteren Flanschen 
eiserner Träger aufliegen und dicht an die Stege dieser Träger anschließen, sowie 
Decken, die auf gestelzten Auflagern über den Unterflanschen von eisernen Trägern 
aufliegen und bei denen eine Verspannung zwischen Decke und Trägeroberflansch 
durch Beton hergestellt wird, dürfen als halb eingespannt ange8ehen und nach 

pl2 
der Formel M = 10 berechnet werden. Dahei ist vorausgesetzt, daß die ge-
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stelzten Auflager aus Beton im Mischungsverhältllis 1 : 3 bestehen und mit einer 
flachen N"eigung - nicht steiler als 1 : 3 - an die Decken anschließen. 

Ansteigende Steindecken (Treppenläufe) gelten im allgemeinen nicht als 

halbeingespannte Decken und müssen wie frei aufliegende Decken mit M = 'E!_ 
berechnet werden. 12 8 

Ausnahmsweise kann jedoch auch mit ~O- gerechnet werden, wenn besondere 

Vorkehrungen fiir eine sichere Einspannung getroffen sind. 
Wird freie Auflagerung im Mauerwerk angenommen, so muß durch obere 

Eiseneinlagen einer etwa doch vorhandenen unbeabsichtigten Einspannung Rech· 
nung getragen werden. 

Größte Lichtweite. Die Liehtweite·der Steineisendecken darf 6,50 m 
nicht übersteigen. 

Mindesthöhe der Deckensteine. Für die Mindestabmessungen der 
Deckensteine gelten die Vorschriften unter § 16 Ziffer 10 der Bestimmungen für 
die Ausführung von Bauwerken aus Eisenbeton vom 13. Januar 1916 mit der 
Maßgabe, daß die Steine bei belasteten Decken mindestens 10 cm, bei Dach· 
eindeckllngen mindestens 6 cm stark sein müssen. 

Amtliche Prüfung der Deckensteine. Die Übereinstimmung der Güte 
der zur Verwendung kommenden Ziegelsteine mit der durch die Prüfungszeugnisse 
amtlicher Versuchsanstalten nachgewiesenen ist fortdauernd sorgfältig zu über· 
w"achen. Daher ist eine Wiederholung der Prüfung durch solche Anstalten nach 
den Weisungen und unter entsprechender Mitwirkung der Baupolizeibehörde in 
angemessenen Zwischenräumen (etwa 1 Jahr) erforderlich. Der geforderte Nach· 
weis über die Druckfestigkeit der Deckensteine ist nur durch Versuche an ganzen 
Steinen zu erbringen. 

Erschütterungszuschläge. N"ach dem Grade der Erschütterungen wird 
die zulässige Druckspannung (J, sowohl der Steine wie des Überbetons und die 
Zugspannung des Eisens 0, wie nachstehend festgesetzt: 

Art des Bauwerk oder des Bauteil 

a) Decken in Hoehbauten mit vorwiegend ruhenden 
Lasten ................... . 

b) Decken in Fabriken, Tanzsälen, die der unmittel. 
baren Einwirkung von ~tiißcn und Erschütterungen 
ausgesetzt sind . . . . . . . . . . . . . . . . 

c) Decken in Durchfahrten und Hofunterkellerungen 
und sonstige Decken, die sehr stark (z. B. durch 
schwcre Maschinen) erschüttert werden 

(J, (Je 

kgjqcm kgjqcm 

35 1200 

30 1000 

2;'"; 900 

Auf Verlangen der Baupolizeibehörde ibt in der Gruppe b) in Fällen mit 
besonders großen Erschütterungen und Stößen die veränderliche Last mit ihrem 
1,5fachen und in Gruppe c) mit ihrem 2fachen in die Rechnung einzusetzen, 
dann dürfen aber als Werte (J, = 35 kgjqcm und 0, = 1200 kgjqcm der Rech· 
nung zugrunde gelegt werden. Bei Berechnung von Unterzügen kann im all. 
gemeinen von den Zuschlägen für Erschütterungen Abstand genommen werden, 
jedoch dürfen die Bauglieder die unter b) und c) angegebenen Spannungen nicht 
überschreiten. 

Schubspannung. Die zulässige Schubbeanspruchung '0 der Deckensteine 
wird auf 2,5 kg/qcm festgesetzt. Sollten größere Druckfestigkeiten der Decken· 
steine mit mehr als 225 kgjqcm nachgewiesen werden, so kann eine entsprechende 
Steigerung der Schubspannungen, jedoch nur bis höchstens 4 kgjqcm, zugelassen 
werden. Bei höherer Schubspannung sind Vollsteine oder Vollbeton zu wählen 
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und die Schubspanllullgen im Bereiche der höheren Werte vollständig durch Ei:;cn 
a uf7-unehmen. 

Haftspannung. Die zulässige Haftspannung Tl beträgt 4,5kg/qcm. 
Bei höheren Werten sind besondere Vorkehrungen (Haken, Splinte) zur Auf

nahme der Haftspannungen zu treffen. 
Schutzschicht. Alle Steineisendecken müssen, um eine Abnutzung der 

Tragkonstruktionen zu verhüten, eine besondere Schutzschicht erhalten. Es 
bleibt überlassen, für diese Schutzschicht, sei es in Wohn-, Geschäfts- oder Fabrik
gebäuden, ein genügend widerstandsfähiges Material in hinreichender Stärke 
(etwa 1 bis 2 cm) zu verwenden. 

Die zur Verstärkung der Deckenplatte etwa erforderliche Aufbetonierung 
wird nicht gleichzeitig als Schutzschicht zugelassen. 

Eisenlose Sieindecken. Auf ebene Decken ohne Eiseneinlagen sind 
vorstehende Vorschriften nicht anwendbar. 

Solche Decken sind, falls sie aus Steinen Kleinescher oder ähnlicher Art untcr 
Verwendung guter Materialien (Mörtel wie bei den Steineisendecken) sachgemäß 
ausgeführt werden und zur Aufnahme des wagerechten Schubes Vorkehrungen 
getroffen sind, auf Grund bisheriger Erfahrungen und Probebelastungen mit 
folgenden Spannweiten zulässig: 

Bei Wohngebäuden bis 1 = 1,30 m bei 10 cm hohen Steinen, bis 1 = 1,40 m 
bei 12 cm hohen Steinen. 

Bei Fabrikgebäuden bis 1 = 1,0 m bei 10 cm hohen Steinen, bis 1 = 1,1O·m 
bei 12 cm hohen Steinen, wobei vorausgesetzt wird, daß die Schalung mit 3 bis 
5 cm Stich ausgeführt wird. 

Probebelastungen, die als Grundlage für die Zulassung neuer Bauweisen für 
ebene Steindecken ohne Eiseneinlagen dienen sollen, sind unter Mitwirkung des 
Materialprüfungsamtes in Berlin-Lichterfelde auszuführen. 

Wegen der Verpflichtung zur Tragung der Kosten, welche durch die bau
polizeiliche Prüfung der vorerwähnten Konstruktionen, die Überwachung ihrer 
Ausführung und die Bauabnahme clltstehen, gilt das im Erlasse des Ministms 
der öffentlichen Arbeiten vom 16. April 1904 (Zcntralbl. d. Bauvcrw. 1904, S. 253) 
Gesagte. 
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Vorschriften der Stadt NewYork für den Entwurf 
von trägerlosen Eisenbetondecken (v. August 1920)1). 

§ 1. Anwendung. 
Die Bestimmungen für den Entwurf von trägerlosen Eisenbetondecken sollen 

bei solchen Decken und Dächern Anwendung finden, die aus 3 oder mehr Reihen 
von Feldern bestehen, ohne Balken oder Unterzüge, von Säulen unterstüt,r,t, so 
daß die Konstruktion kontinuierlich über die Säulen hinweg reicht und mit ihnen 
einen monolithischen Bau bildet. 

§ 2. Übereinstimmung mit den Bauvorschriften. 

Beim Entwurf von trägerlosen Eisenbetondecken soll der Artikel 16 der Bau
vorschriften Berücksichtigung finden für solche Fälle, wie sie dort angegeben 
sind. Die allgemeinen Bauvorschriften gelten für alle Fälle, die in den vorliegenden 
Bestimmungen nicht besonders besprochen werden. 

§ 3. Annahmen. 

Die Voraussetzungen für die Berechnung der Querschnitte bleiben dieselben 
wie bei anderen Eisenbetonbauten. 

§4. Beanspruchungen. 

a) Die zulässige Schcrspannung am Umfange der Siiulenköpfe soll 8,4 kgjcm2 

(120 Pfund pro Quadratzoll) nicht übersteigen. Die wlässigc Scherspannung im 
i:lchnitt längs des Umfanges der Unterlagsplatte ROll 4,2 kgjcm2 nicht übersteigen 
(60 Pfund pro Quadratzoll); vorausgesetzt ist, daß dic Bewchrung für positive 
und negative Momente voll ausgenutzt wird. 

b) Die Randspannung im Beton auf Druck über dem Säulenkopf soll 
52,8 kgjcm2 (750 Pfund pro Quadratzoll) nicht übersteigen. 

§5. Säulen. 

Die geringste Abmessung von i:liiulen, die als Unterstützung bei trägerlosen 
Eisenbetondecken dienen, soll nieht kleiner sein als 1/15 der durchschnittlichen 
Spannweite eines der angrenzenden Deckenfelder; aber keinesfalls soll die geringste 
Abmessung einer inneren Säule, die als Unterstützung einer Decke oder eines 
Daches dient, kleiner sein als 40,6 cm (16 Zoll), wenn die Säule rund, oder 35,6 cm 
(14 Zoll), wenn die Säule quadratisch ist. Auch soll die kleinste Abmessung einer 
äußeren Säule nicht kleiner sein als 35,6 cm (14 Zoll). 

1) Diese Bestimmungen wurden nach längeren Verhandlungen der Baubehörden 
mit namhaften Ingenieuren und Architekten auf Grund von Versuehen und mehr
jährigen Erfahrungen angenommen. 
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§ 6. Säulenkopf. 

Jede Eisenbetonsäule, die eine trägerlose Decke unterstützt, soll einen Säulen
kopf haben, dessen Durchmesser nicht kleiner ist als das 0,225fache der durch

><--minO,J3l-.! 

Fig. 1. Innensäule. 

schnittlichen Spannweite eines der 
angrenzenden Deckenfelder (Fig. I). 
Dieser Durchmesser soll im Rorizon
talschnitt a ... a gemessen werden, 
wo die Stärke des Säulenkopfes in 
vertikaler Richtung mindestens 3,8 cm 
(11/2 Zoll) ist. Bei polygonalen Quer
schnitten soll dies der Durchmesser 
des eingeschriebenen Kreises im Rod
zontalschnitt a . •. a sein. Die Neigung 
des wirksamen Säulenkopfes gegen die 
Vertikale soll nicht mehr als 45° be
tragen. Bei der Anordnung von Unter
lagsplatten mit geringeren Abmessun
gen als sie in § 7 über dem Säulen
kopf vorgesehen sind, soll als Säulen
kopfdurchmesser der Durchmesser an
genommen werden, der innerhalb der 
Verlängerung der unter 45° geneigten 
Außenlinie mit der Unterkante der 
Platte liegt (Fig. I). 

§ 7. Säulenplatte. 

Wird eine trägerlose Eisenbetondecke über dem Säulenkopf verstärkt, so 
wird der verstärkte Teil als Unterlagsplatte bezeichnet, deren Abmessungen durch 

die Scherspannungen längs des Schnittes am 
Umfange der Platte bedingt sind. Keines
falls soll die Breite der Platte kleiner sein als 
ein Drittel der durchschnittlichen Spann
weite irgendeines der angrenzenden Decken
felder (Fig. I). 

Die Stärke der Unterlagsplatte, die keines
falls kleiner sein soll als ein Drittel der 
Deckenstärke, berechne man aus dem nega
tiven Stützen moment, das über die ganze 
Breite der Unterlagsplatte verteilt gedacht 
wird. Wo bei Innensäulen Unterlagsplatten 
verwendet werden, sollen entsprechende Un-

Fig. 2. Außensäule. terlagsplatten bei den Randsäulen angeord-
net werden, und sollen da eine Breite be

kommen bis zu 1/6 der Feldweite, gemessen vom Mittelpunkt der Säule aus (Fig.2). 

§ 8. Deckenstärke. 

Dic Stärke einer trägerlosen Eisenbetondecke soll nicht kleiner sein, als sie 
sich aus der Formel ergibt d = 0,09l· Jlq + 3,9 für Decken ohne Unterlags
platten und d = 0,075 l· Vq + 2,5 für Decken mit Unterlagsplatten, wobei d die 
DecKenstärke in cm, l die durchschnittliche Spannweite der Decke in mund q 
die gesamte (ständige und veränderliche) Belastung in kg/qcm einzusetzen sind. 
Keinesfalls soll die Deckenstärke kleiner sein als 1/32 der durchschnittlichen Spann-
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weite der Decken oder 1/40 der durchschnittlichen Spannweite bei Dächern, bzw. 
nicht kleiner als 15,2 em (6 Zoll) bei Decken oder 12,7 cm (5 Zoll) bei Dächern. 

§ 9. Bewehrung. 

a) Bei Berechnung der Momente für irgendeinen Schnitt können alle Eisen
einlagen, welche durch diesen Schnitt gehen, in Rechnung gesetzt werden, voraus
gesetzt, daß diese Eisen nach jeder Richtung weit genug gehen, so daß sie den 
vollen Betrag der Spannung, die in diesem Schnitt herrscht, aufnehmen können. 
Als wirksamer Eisenquerschnitt sollen die Eisen gerechnet werden, die die Schnitt
fläche kreuzen, multipliziert mit dem Sinus des Winkels, den die Richtung der 
Eisen mit der Schnittebene bildet. Die Bewehrung soll so verteilt werden, daß 
sie zur Aufnahme der Momente in jedem beliebigen Schnitt genügt. 

b) Stoßstellen der Eisen sollen an die Stellen der kleinsten Spannungen gelegt 
werden. Die Überlappung der Eisen an einer Stoßstelle soll nicht kleiner sein als 
80 Eisendurchmesser, mindestens 61 cm (2 Fuß). Benachbarte Eisen sollen nach 
Möglichkeit an verschiedenen Stellen gestoßen werden. Deckeneisen, die zur 
Aufnahme der negativen Momente über die Säulenköpfe geführt werden, sollen 
mindestens bis zu den Momentenimllpunkten geführt werden. 

c) Wird die Bewehrung in Bändern angeordnet, so sollen wenigstens 50 v. H. 
der Eiseneinlagen in jedem Band mindestens von Mitte zu Mitte Säule reichen, 
sowohl rechtwinklig wie diagonal gemessen. Eiseneinlagen, die als positive Be-

wehrung der Quer- oder Mittelbänder verwendet werden, sollen mindestens -"- + 40 
2 

Eisendurchmesser, für die Diagonalbänder mindestens 7/10 I +40 Eisendurch
messer lang sein. Keine Eiseneinlage, die als negative Bewehrung benützt wird, 

I 
soll kürzer sein als 2' Die Bewehrung, die bei Randfeldern senkrecht zur Außen-

wand verläuft, soll bis zum äußeren Rande der Decke reichen. Alle Eiseneinlagen 
sollen genügend verankert sein. 

d) Entsprechende Maßnahmen sind vorzusehen, um die Deckenbewehrung in 
der Lage festzuhalten, wie sie bei den Berechnungen angenommen war. 

§ 10. Wendepunkte der Biegungslinie. 
(Momentennullpunkte. ) 

Bei der Bestimmung der Biegungsmomente für andere Querschnitte als sie 
in diesen Regeln angeführt sind, soll angenommen werden, daß die Momenten-

nullpunkte in einem Abstande J. von der Säulenachse liegen für Decken ohne 
4 

Unterlagsplatten und 3/10 I für Decken mit Unterlagsplatten; beides rechtwinklig 
und diagonal gemessen. 

§ 11. Verteilung der Biegungsmomente. 

Beim Entwurf von trägerlosen Eisenbetondecken werden für Querschnitts
bemessungen die Biegungsmomente in verschiedene Zonen eingeteilt. 

Teilt man die innerhalb der 4 Säulenachsen liegende Fläche in vier Teile, so 
erhält man: 

a) Die Innenzone aus den beiden inneren Vierteln. 
b) Die Außenzone sind die angrenzenden Streifen zu beiden Seiten der 

Säulenmittellinie. 
c) Die Säulenkopfzone die Viertel zu beiden Seiten der Säulenachse. 
d) Die Mittelzone als die inneren Viertel zwischen den Säulenkopfzonen 

(Fig. 3). 
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§ 12. Biegungsmomente. 

Beim Entwurf sollen hinsichtlich der Biegungsmomente folgende Annahmen 
gemacht werden. [Bezeichnungen: q die totale (ständige und veränderliche) 
Belastung des betrachteten Feldes, einschließlich des Gewichtes der "Unterlags-

I platte; p die veränderliche Be-
SdUlenkopfzon~1 lastung; [ die Spannweite eines 

Mille/zone quadratischen Feldes, gemessen 
, . -_. - t! ;- ' -. ~ - zwischen Säulenmitten, oder die 
1 <> I 
1 !'! ' ',_ durchschnittliche Spannweite eines 
: ~ " ' 1 

,r ~ '" rechteckigen Feldes; I. das Ver-
.. fL------t-----------).<-i------- hältnis der größeren zur kleineren 
~ ~! ! ~ I : , Spannweite; h die freie Länge 
~~I' : !"; i I dieser Säule in cm gemessen von 
-'< ~ : <! r Oberkante Decke bis zum Ansatz-;;; :l:: l1uRenZDnt, Inflenzonc ~ 'AuRU/zone, 
:-s "'- -- I ~ I punkt des Säulen kopfes ; J das 

I r Trägheitsmoment des Querschnit-
~ ------~--------- "V)'_-}- ----- 1 tcs der Eisenbetonsäule. ) 

r-. ~-.l.I.--,-\~ -~r:- - t~:,' _~/~< I. ~i:er=u~::~:~~S~~~~~d~;r 
~ positiven und negativen Momente 

r r soll nicht kleiner sein als 1/17 q [2. 

~l-~ ><- ~l Eine Differenz von 15 v. H. für 

k---------- l --------~ das Moment in irgendeinem Schnitt 
soll zulässig sein. Fig.3. 

Keinesfalls soll bei Decken mit 
Unterlagsplatten die Summe der 

negativen Momente kleiner sein als 66 v. H., noch soll die Summe der positiven 
Momente kleiner sein als 34 v. H. der Gesamtmomente. 

Bei Decken ohne UnterIagsplatten soll die Summe der negativen Momente 
nicht kleiner sein als 60 v. H., die Summe der positiven Momente nicht kleiner 
als 40 v. H. des Gesamtmomentes. 

1. Zweigsystem (Fig. 4). 

Bei Decken mit Vntcrlagsplatten sollen für 1 m Breite die Momente betragen 
für die Sä ule n ko pfzo n e : 

für die 

für die 

für die 
Fig.4. 

Für Decken ohne Unterlagsplatten: 

q [2 
.lIfl = ~- [6; 

Mittelzone: 
q 12 

M 2 = - ' 665; , 
Außenzone: 

q [2 
M 3 = + -40 ; 

Innenzone: 
ql2 

11f4 = + 66~5; 

1 
M 3 = + 3C5 q[2, 
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2. Vierwegsystem (li'ig. 5). 

Die negativen Momente sollen ebenso bestimmt werden wie bei den Zweiweg
systemen. 

Das positive Moment bei Decken mit Unterlagsplatten : 
1 

JI3 = + 50 ql2 = 21'14 

Bei Decken ohne Unterlagsplatten. 

Fig. 5. 

M = + -~-(f12 
~ 3 37" 

)C. I 

\ " \ ! 
\ / \ " 

----T~:,'T;?·:-----
'\, I , \ i----/--~ '~-: ':.- \~---l 

---L--l---i---- --\-1 
,~,/fGli/~\> \ L®l\ \ 

I ~I ,~ \ 
'---- - - ...1 __ 1- - - - ---- -'- - -r-- ----~ 

I f \ I 

t.?- l ~ 
I ' , ' 

Fig. 6. 

3. Drei wegsystem. 

Bei dem Dreiwegsystem (Fig. 6) sollen die negativen Momente ffl i 

und 1112 und das positive Moment JI3 für die Außenzone ebenso bestimmt werden 
wie beim Vierwegsystem. 

Hierbei sollen I den Abstand von Mitte zu Mitte Säule und die Last q die Be
lastung des parallelogrammförmigen Feldes andeuten. 

H. Innere rechteckige Felder. 

I 
1. Wenn das Verhältnis ;. = I; ;;:= 1,1 ist, so können alle Beredmungen wie 

für quadratische Felder durchgeführt werden, deren Seiten länge gleich ist der 
durchschnittlichen Spannweite. Die Bewehrung in der kurzen und langen gich
tung soll gleichmäßig verteilt werden, entsprechend den Koeffizienten der Bie
gungsmomente, wie sie für innere quadratische Felder gelten. 

2. Liegt das Verhältnis ;. zwischen 1,1 und 1,33, so sollen die Koeffizienten 
der Biegungsmomente, wie sie für innere quadratische Felder gelten, in folgender 
Weise angewandt werden: 

a) Bei Zweiwegsystemen sollen die negativen Momente MI und M 2 und 
die positiven Momente JI3 und -M4 im rechten Winkel zur langen Säulenachse 
so bestimmt werden wie für ein quadratisches Feld von einer Seitenlänge gleich' 
der größeren Abmessung des rechteckigen Feldes. 

Die entsprechenden Momente rechtwinklig zur kurzen Richtung sollen so 
bestimmt werden wie für ein quadratisches Feld von der Seitenlänge gleich der 
kleineren Abmessung des rechteckigen Feldes. 
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Keinesfalls soll die Bewehrung in der kurzen Richtung weniger betragen 
als 2/3 derjenigen in der langen Richtung. Die Last soll der Belastung des be· 
trachteten rechteckigen Feldes entsprechen. 

b) Bei Vierwegs ys te men soll das negative Moment M 1 und das positive 
Moment M 3 für die rechtwinklig verlaufenden Bänder ebenso bestimmt werden 
wie die entsprechenden Zonen bei Zweiwegsystemen. 

Bei den diagonal verlaufenden Bändern sollen die negativen Momente M 1 

und M 2 und das positive Moment in der Innenzone M, so bestimmt werden, wie 
für ein quadratisches Feld mit einer Seitenlänge gleich der durchschnittlichen 
Spannweite des rechteckligen Feldes und mit der Belastung des betrachteten 
rechteckigen Feldes. 

c) Bei Dreiwegsystemen sollen die.negativen und positiven Momente für 
die Bänder, die parallel zur langen Spannweite verlaufen, so bestimmt werden, 
wie für ein quadratisches Feld, dessen Seitenlänge gleich ist der größeren Ab· 
messung. Die Momente für die Bänder, die parallel zur kurzen Richtung verlaufen 
sollen so bestimmt werden wie für ein quadratisches Feld, dessen Seitenlänge 
gleich ist der kleineren Abmessung und mit der Belastung des betrachteten paral
lelogrammförmigen Feldes. 

IH. Randfelder. 

Die negativen Momente über der ersten inneren Säulenreihe und die positiven 
Momente in der Mitte der Randfelder in Schnitten parallel zur Wand sollen um 
20% vergrößert werden, gegenüber den Werten, wie sie sich für die entsprechenden 
Innenfelder ergeben. 

Die negativen Momente an der Außenwand und parallel dazu sollen unter 
Berücksichtigung des Einspannungsgrades bestimmt werden. 

Das negative Moment in der Mittelzone soll niemals kleiner sein als 50 v. H. 
und das negative Moment in der Säulenkopfzone nicht kleiner sein als 80 v. H. 
der entsprechenden Momente an der ersten inneren Säulenreihe. 

IV. Innensäulen 

sollen unter Berücksichtigung der Biegungsmomente berechnet werden, welche 
durch ungleichmäßig belastete Felder, exzentrische Belastung oder ungleich
mäßige Verteilung der Säulen verursacht werden. Das Biegungsmoment infolge 
ungleichmäßig belasteter Felder soll 1/40 q 12 betragen und soll von dcn Säulen 

direkt über bzw. unter der betrachteten Decke im Verhältnisi. aufgenommen 
h werden. 

V. Randsäulen 

sollen so bestimmt werden, daß sie in gleicher Weise wie Innensäulen biegung-sfest 
sind, nur daß in der Formel für das Moment q durch p zu ersetzen ist. Das so be
rechnete Moment kann durch Berücksichtigung des Gegenmomentes ermäßigt 
werden, welches durch die Auflast jenseits der Verbindung der SäulenachseIl 
entsteht. 

VI. Dachsäulen 

sollen so berechnet werden, daß sie das Gesamtmoment aufnehmen können, welches 
sich aus ungleichmäßig belasteten Feldern ergibt. Die Berechnung erfolgt wie 
unter IV und V. 



Anhang H. 637 

§ 13. Wände und Öffnungen. 

Beim Entwurf von trägerIosen Eisenbetondecken soll eine Verstärkung der 
Decke oder der Träger vorgesehen werden, wenn Wände oder andere Einzellasten 
aufzunehmen sind. Die Berechnung solcher Decken soll unter einer Belastung 
erfolgen gleich der Gesamtlast, vermehrt um einen 20prozentigen Zuschlag. Für 
den Fall, daß Öffnungen in der Decke die Tragfähigkeit der Decke verringern, 
sind Träger vorzusehen. 

§ 14. Sonderfälle. 

Bei Bauten, die eine so geringe Ausdehnung haben, daß weniger als drei Reihen 
Deckenfelder vorhanden sind, oder bei denen die äußeren UnterIagsplatten, Säulen· 
köpfe oder Randsäulen weggelassen sind, oder bei denen unregelmäßige oder be· 
sondere Felder benützt werden und für welche vorstehende Bestimmungen nicht 
direkt anwendbar sind, sollen besondere Berechnungen vorgelegt werden. 
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Sachregister. 
(Die Zahlen bedeuten die Seitenzahlen.) 

"Ackermann "-Decke 28. 
Arbeitsleistungen (Stunden) bei Eisen

betonbauten 600. 
Architektur im Eisenbetonbau 601. 
Auflagerquerschnitt, Bemessung bei 

Platten 20. 
-, Bemessung bei T-Balken 55. 
Auslauf trichter bei Silos, Berechnung 

von 221 u. f. 

Balkenbrücken, Berechnung von 269 u.f 
Belastungsannahmen bei Straßenbrük

ken aus Eisenbeton 270. 
Bemessung von Deckenplatten 14. 
- von I·Qucrschnitten (ohne Beton

zug) 52 u. f. 
- von Querschnitten auf Biegung und 

Druck 146. 
- - - - - Zug 241. 
Bcmessungstafel für rechteek. Quer

schnitte mit doppelt symm. Rpweh
rung bei Biegung und Druck 127. 

- - - - - - Zug 205. 
Betonfundamcnte von Stützpn 1:3:3. 
Betonpfähle 256. 
Biegungsspannungen bei Platten ] 4. 
- bei T-förmigen Querschnitten 4\J. 
- bei I-Querschnitten :302. 
Biegungsmomente bei trägerloscn Dck

ken, Verteilung der 162. 
J3iegung und Druck bei rechteck. Quer

schnitten 126, 127 u. f. 
- - -, Bemessung von Querschnit

ten 411, 429, 455, 477. 
- und Zug, Spannungsnachweis 205. 
- - -, Bemessung von Querschnit-

ten 241 u. f. 
Bimshohlsteindecke 29. 
Bogenbrücken 416 u. f. 
-, Angaben über Abmessungen ausge

führter - 469. 
Brückenkanal, Beispiel 566. 

Deckcn im Hochbau, Berechnung und 
Konstruktion 9. 

- - -, Entwerfen 19. 
Dehnungsfugen 589. 
Dichtung eines Brückenkanals 566. 
- von Schleusensohlen und Wänden 

564. 
- von Wassel'bauten 486. 
Dimensonierung von Querschnitten s. 

Bemessung. 
Dreigelenkbogen, Berechnung und Kon

struktion 416 u. f. 
Druckluftsenkkammer, Untersuchung 

490. 
Druckrohrleitungen, Untersuchung 514. 
Dücker aus Eisenbeton, Untersuchung 

50ß. 

EigengC'wicht, Einfluß auf Momente bei 
Decken im Hochbau 10, ]2. 

Einbettungstiefe des Eisens 2ß, 259, 
482. 

Einspannung oder Kontinuität bpi Plat
ten und Unterzügen 10, :37, 41. 

Eisenbahnbrücken, eingespannter Bo-
gen 411 u. f., 478. 

-, durchlaufende Balkenbl'ückcn 47:3. 
-, Querschnittsbemessung bei 472. 
Eiseneinlagen, Vcrteilung bei Df'cken

platten 24. 
-, Verteilung bei T- QuerschnitIPn 

57. 
bei trägerlosen Decken IG4. 

-, steife, nach Melan 587. 
-, schräge, bei Hauptträgern von Bal-

kenbrückcn 295--298. 
-, Materialverteilung bei Unterzügl'n 

123, 125. 
Eisenlisten, Aufstellung von - bei T

Trägern 299. 
Eisenquerschnitte bei Platten 30. 
- bei T-Querschnitkn 57. 
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Eisenquerschnitte bei Stützen im Hoch
bau 66. 

- bei trägerlosen Decken 164. 
Endfelder, Berechnung der Momente 

bei Platten 23. 
-, - - - bei Unterzügen 41. 

Fabrikmäßig hergestellte Balkendecken 
32. 

Fahrbahnplatte bei Straßenbrücken, 
Berechnung von 269, 314, 323. 

Fehlerhafte Konstruktionen und Aus
führungen von Brücken, Beobachtun
gen an 262-265. 

- Fundierungen von Bogen brücken 263. 
Feldmomente bei Decken 9. 
- bei Unterzügen 40, 41. 
Feldweiten, Einfluß gleicher und un

gleicher 21, 23. 
Förderanlagen für große Betonmassen 

575. 
- für Gußbeton 576. 
Fundamentgurte 248. 
Fundamentplatte, Berechnung von -n 

250 u. f. 
- bei Silos, Berechnung von 229 u. f. 

Gelenke bei Rahmen 319. 
Gerberträger bei Eisenbetonbalken-

brücken 287. 
Graphische Ermittlung der Spannungen 

bei Biegung und axialem Druck 429. 
Gründung auf Schlammboden 252. 
- von Stützen bei zentrischer Bean

spruchung 245. 
- von Stützen, amFuße eingespannt246. 
- von Rahmenstützen, Berechnung 

131 u. f. 
- durch Eisenbetonpfähle 310. 
Grundwasser, Isolierung von Beton 

gegen 569. 
-, Untersuchung von - bei Grün

dungen 244. 
Gußbeton, Herstellung und Verarbei

tung von 576 u. f. 

Herstellugg und Verarbeitung großer 
Betonmassen 576. 

Hohldecken 28. 
Hohlkörperdecken 28. 

Isolierung von Mauerwerk gegen Grund
wasser 566. 

Joche bei Rahmenbrücken, Konstruk
tion und Berechnung von 402 u. f. 

Kammerschleuse, Untersuchung einer 
540. 

-, statische Berechnung einer 544. 
Kanalbrücke, Beispiel einer 566. 
Knicksicherheit von Stützen im Hoch-

bau 68. 
Kontinuierliche Träger, Vergleich mit 

eingesp. - bei Platten und Unter
zügen 10, 37, 41. 

- Balkenbrücken, Berechnung von 
269 u. f. 

Kreuzweise bewehrte Decken im Hoch
bau, Berechnung 33. 

IJager, bewegliche bei Brücken, Berech
nung von 307. 

-, feste bei Brücken, Berechnung von 
308. 

- für eingehängte Träger 309. 
Leergerüste 582. 

Massenberechnung 594. 
"Mast"pfähle 256. 
Materialbedarf und Mischungsverhält

nis von Beton 570. 
Materialverteilungslinie für die Eisen

einlagen bei Rahmen 123, 125. 
Mindesthöhe und Mindesteisenquer

schnitt bei Unterzügen (ohne Beton
zug) 50 u. f. 

- bei Rahmenquerschnitten 111. 
Mischen und Verarbeiten von Beton, 

Allgemeines 568. 
Mischmaschinen, Allgemeines über 573. 
Mischungsverhältnis und Materialbedarf 

bei Beton 566. 
Mittelfelder, Berechnung der Momente 

bei Platten und Unterzügen im Hoch
bau 22, 41. 

Momente in Endfeldern und Mittelfel
dern bei Platten und Unterzügen im 
Hochbau 13, 41. 

- bei Silozellen mitHilfe der Zuglinie2 10. 
- - - nach verschiedenen Methoden 

230 u. f. 
Momentverteilung bei einer Fahrbahn

platte einer Straßenbrücke, ungün
stigste 325. 

Näherungsberechnung von Stockwerks
rahmen 42. 

- von Momenten für Platten und 
Unterzüge im Hochbau 13, 22, 41. 

Normalhöhe bei Platten und T-Quer
schnitten 18, 47, 50. 
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Normaleisengehalt bei Platten und T
Querschnitten 18, 47, 51. 

Pfähle aus Beton, im Erdreich her-
gestellt 255_ 

- aus Eisenbeton 256. 
- - -, Berechnung von 226, 310. 
Pilzdecken, Konstruktion und Berech

nung von 151, 154. 
-, Beispiele 166. 

Querkräfte bei Deckenplatten im Hoch
bau 25. 

bei Unterzügen im Hochbau 44. 
- bei Eisenbetonbalkenbrücken 280. 
- bei Rahmen 105, 120. 
Quel'schnittsausbildung der Unterzüge 

der Hochbauten 44 u. f. 
- - Eisenbeton balkenbrücken 278,297. 
- bei Rahmen 108. 122 u. f. 
Querschnittsbemessung bei Eisenbeton

bogenbrücken 472. 
- bei rechteck. Querschnitten auf Bie

gung 14. 
- bei T-förmigen Querschnitten auf 

Biegung 52. 
- auf Biegung und axialem Druck 479. 
- - - - - Zug 241. 
Rahmen, statische Achse 73. 
-, zweistielig, mit Fußgelenken 75ff. 
-, -, an den Fürsten eingespannt 90ff. 
-, Zweigelenk bei Straßenbrücken 313. 
-, zweistielig, mit Kragarmen bei 

Straßenbrüeken 322 u. f. 
-, dreistieliger, für eine Wagenhalle 

181 u. f. 
-, lllchrstielige, bpi Stra/3enbrücken, 

Entwurf und Berechnung 349 u. f. 
Rahlllenquerschnitt bei Biegung mit 

axialem Druck, Berechnung 126,127. 
Rahmenpfosten, Berechnung bei Zwei

gelenkrahmen 126 u. f., 319. 
Rahmenstützen, Berechnung von 126, 

127, 309. 
-, Gründungen von 132. 
Rand( - r-)träger, Ermittlung der Mo

mente und Spannungsnachweise bei 
Brückenträgern 132, 300, 345. 

-, Ermittlung der Momente und Span
nungsnachweise bei Rahmenbrücken 
397 u. f. 

Rippendecken 29. 
Rißlängen und -weiten bei Brücken, be

obachtete und zulässige 262,263, 265. 

Rostersdwillullgen an Eiseneinlagen, 
Beobachtungen bei Brücken (v. Per
kuhn, Wörnle, Bühler und Rühl) 
262-265. 

Rostbildung bei BrückC'n, ersache, Ent
stehung, ,-organg und Verhinderun
gen 2(i8. 

Schacht. oder Sparschkusen 555. 
Schalungen - Schalholz 585 u. f. 
Schlalllmgrünn.ung 2:-'2. 
Schleusen 539. 
Schräge Eiseneinlagen bei Hauptträgern 

von Eisenbetonbalken, Verteilung 
und Spannungsnachweis 29.1-298. 

Schubspamumgen, Berechnung bei Dpk-
kenplatten im Hochbau 24. 

-, - bei ünterzügen im Hochbau 56. 
-, - bei EisenbetonbalkenbrÜcken284. 
Schwinden, Bprechnung des Einflusses 

bei RahlllC'n 117. 
-, - - - bei Rahmenbrücken 343. 
-, ~laßnahmen gegen 2.59. 
Schwindfugen 589. 
Seewasser. Eisenbeton im 483 u. f. 
Senkkammer, lJntersuchung und Ein-

schalungsgerüst einer Druckluft- 490. 
"Siegwart"dpckcn :32. 
Silobauten 199 u. f. 
SilozeIIpn. BercchnnngPIl VOll rechtecki

gen 199 u. f. 
-, - von gewölbü'll 216 u. f. 
Silowänck, Berpchnungpn von gewölb-

ten 206 u. f. 
Silos, großräumige 2i7. 
- mit schrägPIl TaHPhpn 278. 
"Simplex"pfähle 25H. 
Spannungsnachwpis hPi T -Quersc hnit-

ten (ohne Jlitwirkung der Betonzug
spannung) 4:l, 45 u. f. 

- bei RahmpnquC'J'schnitten 108 u. f. 
- bei T- QuerscImitten unter )/fitwir-

kungdpsBetons bis zu den Zugeisenl12. 
- bei T-Querschnitten (doppelt be

wehrt) ohne und mit Berücksichtigung 
des Betonzugquersclm. 279. 

- für Biegung und axialem Druck 
429 u. f., 455. 

- für Biegung und axialem Zug 205. 
Spundwand-Eisenbeton 537. 
Statische Achse eines Rahmens i3. 
Stegbreite bei T- Querschnitten im 

Hochbau 58. 

Pro b s t, Vorlesungen über Eisenbeton. II. 41 
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Steineisendecken 27 u. f. 
Stockwerksrahmen, Käherungsberech. 

nung von 42. 
Straßenbrücken, Eiscnbptonplatten. 

balken 269 u. f. 
-, Zwcigelenkrahnwn 313 u. f. 
-, zwcistielige Rahmenbrücke mit 

Kragarmen :~22 u. f. 
~~, mchrstielige Rahmenbrücke 349 u.f. 
-, Dreigelenkbogen 410 u. f. 
"Strauß"pfähle 256. 
Stützen, Biegungsmomente bei Stützen 

im Hochbau 42, 44. 
-, Berechnung der-im Hochbau 59 u.f. 
--, Querschnittsausbildung und Ver· 

teilung im Hochbau 66. 
- bei Silos, Berechnung 225 u. f. 
Stützendrücke bC'i Eisenbctonbalken· 

brücken 285. 
Stützenmomente bei Deckellplatten im 

Hochbau 20. 
- für Unterzüge im Hochbau 40, 41. 
Stützlinien bei Rahmen ] 15. 
Stützmauern aus Eisenbeton. aus Beton 

mit Eiseneinlagen 528. 
-, Winkel. (aufgelöste) 524. 

Templ'raturl'influß bC'i Rahmen, Be· 
rechnung 11;,. 

- bei Rahmenbrücken 343. 
- bpi Bogenbrücken 454. 
Temperaturfugen 589. 
Trägerlose Deckl'n 147 u. f. 
~- -, Berechnung von 154 u. f. 
- -, KiiherungsvC'rfahren für die BC'· 

rechnung 162. 
- -, 2 Beispil'lp 166 u. f. 
Trägheitsmoment, Berücksichtigung des 

veriinderlichl'n T bei der Berechnung 
von Rahmenträgern 350 u. f. 

Traßzusatz bC'i Wasserbauten 483. 
Trennungsfugen 588. 

Ufer mauern aus Eisenbeton, Unter· 
suchung 532. 

Unterzüge, Berechnung u. Konstrukt. 36 
- als Glieder C'ines Stockwerksrah· 

mens 37 ff. 
-, Querschnittsausbildung und Vertei· 

lung 44 u. f., 58. 
-, Mindesthähe und Mindesteisenquer. 

schnitte (ohne Betonzug) 51 u. f. 

Unterzüge, Berechnung der Auflager. 
querschnitte (Vouten) 54. 

-, Berechnung der schrägen Eisenein· 
lagen 55. 

Verarbeiten von Beton 568. 
- von großen Betonmassen 576. 
Verstärkung von T· Querschnitten durch 

Druckplatten am Auflager 279. 
- - - durch Spiralbewehrung 295. 
Verteilung der Unterzüge und Stützen 

im Hochbau, wirtschaftl. 67, 73. 
- der Eiseneinlagen in T·Querschnit. 

ten 57. 
VertE'ilungseisen bC'i DeckenplattE'n 24, 

26. 
Yierwegsystem der Eiseneinlagen bei 

trägerlosen Decken 165. 
-, Berechnungsbeispicl 1i3. 
"Yisintini"balken 32. 
Vouten bei Deckenplatten 21. 
- bei Unterzügpn, BerechnungE'n 55. 

~Wärmeeinfluß bei Rahmen 115. 
- bei Rahmenbl'ücken 400 u. f. 
- bei Bogenbrückpn 454. 
\Vasserbau, Eisenbpton im 482. 
Winkelstützmauer 524. 
WirtsehaftliC'he Vpl'tC'ilung dE'r rntcr· 

züge und Stützen im Hochbau H7, 73. 

Zpllensilos, Konstruktion und Bprech
nung YOll IHH U. f. 

ZentriselH'r Druck und Biegung, Be· 
rpc-hnung J 2ß u. f. 

- Zug und Bipgung, Bl'rechnung 205, 
240 u. f. 

"Zuglini~" zur Ermittlung der ~lomcnte 
bpi Silo7.C'llen 210. 

Zug, rpinpr, bei Eisenbetonquerschnitten 
514. 

Zugspannungen im Beton bei Brücken, 
Bt'rechnung von 4i5. 

- - -- -- -, zulässige 260. 
- - - bei \Vasscrbauwerken 488. 
- in dC'lI schrägen EiseneinlageIl, Be· 

rechnung 56, 295. 
Zwcigelenkrahl1lPIl bei einem Hophbau 

75 u. f. 
- bei einpr Straßpllbrücke 314. 
Zwciwpgsystem dpr Eiseneinlagpn bei 

trägerlosen Dl'ckpn 165. 
-, BerechnungsbeiRpid 168. 



Verlag von Juli us S p ri nge r in Berlin W 9 

Vorlesungen über Eisenbeton 
\' on 

Dr.-Ing. E. Probst 
ora. Profrs.sül' an der Technischen Hoch~chull' in Karlsruhe 

Erster Hand: 

Allgemeille Grllndlagen. - Theorie und Vcrsuchsforschung. - Grundlag"cn für die 
statische Berechnung. - Statisch unbestimmtc Träg"er im Lichte dcr \' ersuche. 

Mit 1.1 Textfig-uren. 191G. Gebunden Preis M. 18.-

Aus den zahlreichen Besprec hungen: 
!Jer erste Band des zwei Bände umfassenden Werkes ist dem Studium der Eigenheiten 

des Eisellueton:-: gewidmet; er umfaßt die Grundlagen und die Theorie für die Berechllung von 
Eisenbeton. Im besonderen werden die heiden Baustoffe Beton nnd Eisen näher besprochen 
an der Hand verschiedener Untersuchungen und unter Berücksichtigung derjenigen Eigenschaften, 
welche beim Zusammenwirken beider Stoffe in Frage kommen. Dann werden die Ursachen und 
Wirkungen dieses Zusammenarbeiten. von Beton und Eisen behandelt. Darauf bauen sich die 
wissenschaftlichen Torschungen zur Ermittlung der Form· und Spannungsändernngen auf und als 
schließliches Ergebnis die Aufstellung der Urnndsätze für die Statik des Eisenbetons. Zum 
Schluß werden die Theorien der über mehrere Stützen durchlaufenden Trä!!er und trägerlosen 
Eisenbetonplatten an der Hand von Yersllchen besprochen. 

Diese kurze Inhaltsangabe zeigt bereits, daß es sich um ein strpng wissenschaftliches 
Werk ersten Ranges handelt; es kann allen denen bestens empfohlen werden, die in das 
Gebiet des Eisenbetons gründlich eindringen und ~ein Wesen wissenschaftlich erfassen wollen . 

.. 'Piplhau" 

IIntersuchungen an durchlaufenden Eisenhetonkonstruktionen. Ver
suchsvorhereitungen lllld ) .. usführllngen Ion Geh. Hofrat Prof. Dr.-Ing. Scheit 
in Dresden; Versuchsplall, j<;ntwurf, Bearheitung der Ergebnisse und SchluJ.\
folgerungen Ion Privatdozent Ih.-Ing-. E. Probst in Berlin. Mit 52 Text
figuren. 1912" Preis .M. 5.--

Einfluß der Armatur und der Risse im Beton auf die Tragsicherheit. 
Ergebnisse alls den U ntl'rslichungcn der c\ hteilung J für Metallprüfung mit 
armierten Betonbalkerl. Bearbeitet und besprochen von Dr.-Ing. E. l'robst, 
ZiYilingenieur. (ErgällzllB!.("sheft 1, 1907 der Mitteilungen aus delll MatE'rial
prüfungsalllt zu (;roß-Licllterfelde \\'est. Herausgegeben im Auftrag"e der 
AufsichtskollllIlission.) :\Iit n Tf'xtfig-urE'n lind 9 Tafeln. 1917. Preis M. Jr).-

Ausgeführte }~isenbetonkonstl'llktionen_ \'eunundzwanzi!.( Beispiele aus 
der Praxis. \'011 Dipl.-Ing". O. Hausen in Hanau. .vIit 125 Textfig"uren. 
1919. Preis .M. 8.-; gebunden M. 9.611 

nie Hrundzüge des Eisenbetonbaues. Von Dr.-Ing. E. h. lI. }'oerster, 
Geheimcr Hofrat, on!. Professor an der Technischen Hochschule Dresden. 
Z w ei te, verbesserte und \'ermehrte Aufla!.("e. Mit 170 Textabbildungen. 
1921. Gebunden Preis :vr. 38.-

Tabellen zur Berechnung von einfach und doppelt armierten Balken 
und Platten aus Eisenbeton, mit Hilfstafel für Plattenbalken . 
.Anf!.("e~teJlt \"on lng. Ernst Geyer. Mit 4 'l'cxtfiguren. 1921. Preis M. G.-

Hierzu TcuPl'Ungszuschläge 



Verlag von Julius Springer in Berlin W 9 

Berechnung von Rahmenkonstruktionen und statisch unbestimmten 
Systemen des Eisen- und Eisenbetonbaues. Von lng. P. E. Glaser 
in Ilmenau i. Thür. :Mit 112 Textabbildungen. 1919. Preis M.9.-

Tabellen für die Berechnung von Eisenbetonkonstruktionen. Von 
lng. G. Funke in Leipzig. 1909. Preis M. -.60 

Die Berechnung statisch unbestimmter Tragwerke nach der Methode 
des Viermomentensatzes. Von lng. Fr. Bleich in Wien. Mit 108 Text-
figuren. 1918. Preis .'\1. 12.-

-~-"- -~~ 

Die Knickfestigkeit. Von Privatdozent Dr.-Ing. Rudolf Mayer in Karlsruhe. 
Mit 280 Textabbildungen und 87 Tabellen. 1921. 

Preis M. 120.-; gebunden ::\1. 130.-

Statik der Vierendeelträger. Von Dr.-Ing". Karl Kriso. Mit 185 Text-
figuren und 11 Tabellen. 1922. Preis M. 140.-; gebunden M. 160.-

Die Eisenkonstruktionen. Ein Lehrbuch für Schule und Zeichentisch nebst 
einem Anhang mit Zahlen tafeln zum Gebrauch beim Berechnen und Ent
werfen eiserner Bauwerke. Von Dipl.-Ing. Professor Dr. L. Geusen, Studien
rat in Dortmund. D ri tte, verbesserte Auflage. Mit 522 Figuren im Text 
und auf 2 farbigen Tafeln. 1921. Gebunden Preis :M. 96.-

Taschenbuch für Bauingenieure. Unter Mitarbeit zahlreicher Fach
gelehrter herausgegeben von Geh. Hofrat Professor Dr.-Ing. E. h. M. Foerster 
in Dresden. Vierte, verbesserte und erweiterte Auflage. :Ylit 3193 Text
;figuren. In zwei Teilen. 1921. Gebunden Preis M. 160.-

Betriebskosten und Organisation im Baumaschinenwesen. Ein 
Beitrag zur Erleichterung der Kostenanschläge für Bauingenieure mit zahl
reichen Tabellen der HauptabmessuRgen der gangbarsten Großgeräte. Von 
Dipl.-Tng. Dr. Georg Garbotz, Privatdozent an der Technischen Hochschule 
Darmstadt. Mit 23 Textabbildungen. 1922. Preis M. 48.-

Kostenberechnung im Ingenieurbau. Von Dr.-Ing. Hugo Ritter. 
Erscheint Anfang Sommer 1922 

Hierzu Teuerungszuschläge 




