

	h-a^ jX +
	Die Dehnungsfähigkeit des Eisenbetons.
	Die Berechtigung, bei den umschnürten Säulen die B
	850000
	37,80
	40,5
	21,02
	1600000
	51,86
	54,5
	28,84
	900000
	38,90
	41,5
	21,63
	Wir geben in der Tafel Abbildung 143 eine graphisc


	Einfache Biegung beim achteckigen Querschnitt.


	/=4-rf3+2-ß-^(4-^-
	+J4±P4'-4)-^G+4)]. _^L[r/.^e^4) + f;.^e + 4)]=o. . . 5)
	-s4«'(«+4)=° 20>
	4+4
	e ~ y + X
	F’=^ iöoö =25’61 cm‘
	(• - -”)
	Bei den Balken der Reihe 28 wurden nach Eintritt d
	Die Einsenkungen.
	Kellerdichtungen.
	Neuere Bogenarten aus Eisenbeton.




	/’ = 4'(1“^)-tg!!(450 “<pw-
	Bestimmungen
	x=—150 L V 1 + 15 .14jr -1J=8’63
	Elastische Bogenträger







[image: ]

Bibiioteka Politechniki Krakowskiej

100000325932
[image: ]
[image: ]

Der Eisenbetonbau.

POLITW^K AJg^BOWSK A

Wydzia J           ’va Wodnego

rj p>p ^rfowy Zapar nhtmi Wodsych

EISEN BETON BAU

SEINE

THEORIE UND ANWENDUNG.

HERAUSGEGEBEN

VOX

PROFESSOR Tr.-Jmi. ,E. MÖRSCH,

DIREKTOR DER FIRMA WAYSS & FREYTAG A.-G.

VIERTE,

VOLLSTÄNDIG NEU BEARBEITETE UND VERMEHRTE AUFLAGE.

MIT 742 TEXTABBILDUNGEN, 3 ANHÄNGEN UND 4 TABELLEN.

MIT VERSUCHEN UND BAUAUSFÜHRUNGEN DER FIRMA

WAYSS & FREYTAG A.-G.,

NEUSTADT a. d. H. etc.

HERAUSGEBER DER ERSTEN UND ZWEITEN AUFLAGE.
[image: ]

STUTTGART 1912.

VERLAG VON KONRAD WITTWER.
[image: ]

Nachdruck auch im Auszug verboten. Alle Rechte vorbehalten.

Copyright 1912 by Konrad Wittwer, Stuttgart Germany.

Druck der Union Deutsche Verlagsgesellschaft in Stuttgart.

Vorwort zur vierten Auflage.

Die großen Fortschritte, die auf dem Gebiete des Versuchs und in der Anwendung des Eisenbetons gemacht wurden, erforderten eine vollständige Neubearbeitung der im Jahre 1908 erschienenen dritten Auflage dieses Buches. Der Inhalt ist nahezu auf das Doppelte angewachsen und die Zahl der Abbildungen stieg von 347 auf 742. Seiner Entstehung nach nimmt das Buch in der heutigen Literatur des Eisenbetons eine gewisse Sonderstellung ein.

Die im Jahre 1902 von der Firma Wayß & Freytag A.-O. herausgegebene, vom Unterzeichneten verfaßte erste Auflage hatte den Zweck, bei der Menge der angepriesenen Systeme die Interessenten mit den wissenschaftlichen Grundlagen des Eisenbetons und den damals vorliegenden Versuchsresultaten bekannt zu machen. Die Firma sah sich hierzu veranlaßt, weil damals Systeme mit ganz unwissenschaftlichen Berechnungsweisen, die keine genügende Sicherheit boten, in reklame-hafter Weise sich Geltung zu verschaffen suchten.

Der Anklang, welchen diese ursprünglich nicht für den Buchhandel bestimmte Ausgabe gefunden hatte, und das reichhaltige Material an Versuchen und Ausführungen, das sich im Betriebe der Firma ansammelte, führten zur zweiten und dritten Auflage. In der letzteren sind die inzwischen angestellten Versuche der Eisenbetonkommission der Jubiläumsstiftung der deutschen Industrie eingehend berücksichtigt worden.

Bei der vierten Auflage ist wie früher das Hauptgewicht auf den theoretischen Teil gelegt. Die Versuche des Deutschen Ausschusses für Eisenbeton haben dazu ein sehr wertvolles Material geliefert. Von Versuchen der Firma Wayß & Freytag A.-G. kamen hier besonders die Säulenversuche in Betracht. Die Bearbeitung der vierten Auflage erstreckte sich infolge der geschäftlichen Inanspruchnahme des Verfassers auf einen Zeitraum von P/a Jahren, es konnten daher die inzwischen veröffentlichten Torsionsversuche des Deutschen Ausschusses nicht mehr verwertet werden, die das Gebiet erschöpfender behandeln als die beschriebenen Versuche der Firma Wayß & Freytag A.-G.

Gegenüber der dritten Auflage sind insbesondere die Abschnitte über Gleitwiderstand, Säulen, Biegungsversuche, Biegung mit Axialdruck und Einfluß der Schubkräfte erweitert worden. Namentlich das letztere Kapitel hat infolge der neuen Versuche des Deutschen Ausschusses eine beträchtliche Vermehrung erfahren. Die Untersuchungen über die Beziehungen zwischen Formänderung und Biegungsmoment führten zu sehr überraschenden und für die Anwendung wichtigen Ergebnissen über die Berechnung statisch unbestimmter Konstruktionen.

Diejenigen Kapitel, bei denen es sich um die Entwicklung neuer Ansichten aus dem Versuchsmaterial handelt, sind besonders ausführlich gehalten. Die Klarstellung der statischen Wirkungsweise auf Grund der Versuche ist dabei als Hauptzweck verfolgt, deshalb ist auch von der in andern Lehrbüchern des Eisenbetons üblichen Einschaltung von Abschnitten aus der Statik und Elastizitätslehre abgesehen. Wer den Eisenbeton gründlich kennen lernen will, muß über gute Vorkenntnisse aus der Statik der Baukonstruktionen verfügen. Bei den Anwendungen ist daher die Berechnung der äußeren Kraftwirkungen nur in solchen Fällen angegeben, wo die Lehrbücher der Statik keine Auskunft geben.

Hinsichtlich der Beispiele für die Anwendung des Eisenbetons kann man vielleicht bei seiner heutigen Entwicklung den Standpunkt des vorliegenden Buches einseitig nennen. Wenn man aber berücksichtigt, in welchem Maße die in den früheren Auflagen dargelegten Grundsätze für die Konstruktion und Berechnung inzwischen Allgemeingut geworden sind, und daß auch das Material der Firma, sich auf fast allen Anwendungsgebieten beträchtlich vermehrt hat, so wird man den Standpunkt des Verfassers verstehen, daß er nur Bauten seiner Firma oder auch solches Material zur Darstellung benutzte, bei dem er als Projektverfasser, Gutachter und Bauleiter mitgewirkt hat.

Alle diejenigen Bauten, bei welchen im Text oder an den Abbildungen nichts anderes vermerkt ist, sind von der Firma Wayß & Frey tag A-G. ausgeführt. Bei einigen wenigen Lösungen, für die eigene Beispiele nicht zur Verfügung standen, wurde auf die entsprechende Literatur verwiesen. Auf den meisten Gebieten war das Material indessen so reichhaltig, daß nur eine Auswahl der typischen Lösungen gegeben werden konnte. Eine vollständige Darstellung der Anwendungen des Eisenbetons ist im Rahmen dieses Buches auch gar nicht möglich.

Wenn auch die wissenschaftliche Erkenntnis des Eisenbetons heute schon bedeutende Fortschritte gemacht hat, so kann man sie doch nicht als abgeschlossen bezeichnen. Auf viele Fragen sollen noch die vom Deutschen Ausschuß für Eisenbeton anzustellenden Versuche Antwort geben. Diese zurzeit im großen Stil mit reichlichen Mitteln der Regierung und der Interessenten betriebene wissenschaftliche Forschung steht in der Geschichte der Technik einzig da. Das Interesse dafür wurde durch die Vorarbeiten der ausführenden Firmen in Verbindung mit den Materialprüfungsanstalten geweckt.

Neustadt a. d. Haardt, Mai 1912.

Professor         E. Mörsch,

Direktor der Firma IFßij/Z & rreytag A.-G.
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Allgemeines.

Als Konstruktionen aus »Eisenbeton« werden jene Konstruktionen bezeichnet, welche derart aus Portlandzementbeton in Verbindung mit Eisen hergestellt werden, daß beide Elemente zu gemeinsamer statischer Wirkung gegen äußere Beanspruchungen gelangen können.

Hierbei gilt als Grundgesetz, daß der Beton hauptsächlich die Druckkräfte aufnehmen soll, während dem Eisen die Aufgabe zufällt, einen großen Teil der Zugkräfte aufzunehmen, also dem Beton anscheinend eine höhere Zugfestigkeit zu verleihen.

Aus dieser Verbindung der zwei sonst so ungleichen Baustoffe Beton und Eisen ergeben sich mancherlei Vorteile und wertvolle Eigenschaften der betreffenden Konstruktionen.

Die so erstellten Bauwerke verbinden die Massigkeit des Betonbaus mit der leichten Erscheinung und Formgebung der Eisenkonstruktionen und verdanken ihre weite Verbreitung und die tägliche Erweiterung ihrer Anwendungsgebiete den großen wirtschaftlichen Vorzügen gegenüber den entsprechenden Konstruktionen in Stein, Holz oder Eisen. In den meisten Fällen schon billiger in der Herstellung wegen der rationellen Ausnützung der Festigkeitseigenschaften der beiden verwendeten Materialien, entfallen bei ihnen, im Gegensatz zu den Holz- und Eisenkonstruktionen, alle Unterhaltungskosten. Eine weitere vorzügliche Eigenschaft der Eisenbetonbauten ist ihre Feuersicherheit, vermöge welcher sie schon seit langer Zeit Eingang im Hochbau, als Monierwände, Treppengewölbe und feuersichere Ummantelungen von eisernen Trägern und Säulen gefunden haben. Heute führen wir Säulen und Träger aus denjenigen Materialien aus, welche früher die feuersichere Verkleidung abgegeben haben und erhalten dadurch eine einheitliche und billigere feuerfeste Konstruktion.

Die angeführten Vorzüge des Eisenbetons und seine Verwendbarkeit zu den oben erwähnten biegungsfesten Konstruktionsteilen Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                                1 der Träger, Säulen und Platten ergeben sich aus folgenden grundlegenden Eigenschaften des Betons und des Eisens bzw. ihrer Verbindung:

1. Der Beton schützt das von ihm umhüllte Eisen am vollkommensten gegen Rostbildung. Diese Tatsache ist heute wohl allgemein bekannt und anerkannt; sie hat aber zur Voraussetzung, daß der Beton in fettem Mischungsverhältnis hergestellt und im sog. plastischen Zustand (nicht erdfeucht) eingebracht wird, da nur dann die notwendige innige Umhüllung und Anhaftung stattfindet. Wenn man mehr magere und trockene Betonmischungen verwendet, ist es nötig, die Eiseneinlagen unmittelbar vor dem Einbringen des Betons mit Zementmörtel zu begießen, damit die erwünschte Haftung und Rostsicherheit erreicht wird.

Als Beweis für die rostschützende Eigenschaft des Betons kann die große Anzahl der Wasserbehälter und Entwässerungsröhren dienen, welche, nach Monters Bauweise hergestellt, schon jahrzehntelang ihren Zweck erfüllen und keine Spur von Rost an den Eiseneinlagen erkennen lassen. Es liegen auch Untersuchungen an 20 Jahre alten Kanalisationen aus Monierröhren vor, in denen sich die Eisenstäbe so unversehrt und rostfrei, selbst noch so blau gezeigt haben, wie sie aus dem Walzwerk gekommen waren. Wir finden diese Tatsache immer von neuem bestätigt bei Probebelastungen, Abbrucharbeiten an alten Behältern und Decken, wie überhaupt keine unserer zahlreichen Konstruktionen im Laufe der Jahre einen Mangel gezeigt hat, der auf ein Rosten der Eiseneinlage zurückzuführen wäre. Nachstehend geben wir im Auszug ein Zeugnis des Professors Bauschtnger wieder, das über Untersuchungsergebnisse bezüglich des Rostschutzes im Jahre 1892 ausgestellt wurde. Es handelte sich um Überreste von Versuchsobjekten, welche im Oktober 1887 geprüft worden waren. Diese Bruchstücke von Platten waren bis zum Jahre 1892 im Freien gelegen.

»Von jenen Platten wurde mittels eines Hammers an verschiedenen Stellen die über den Drähten liegende Betonschicht abgeschlagen. Dabei zeigte sich, daß der Beton immer nur an der vom Hammer zunächst betroffenen Stelle absprang, ein Zeichen, daß er an den darunter liegenden Drähten gut haftete. Diese Drähte zeigten sich schon dicht neben dem Bruchrande rostfrei und ebenso natürlich überall im Innern.

Im Jahre 1892 wurden einige Bruchstücke von 6—8 cm starken Monierplatten untersucht, welche um einen Kanaleinlauf gelegt und fast fortwährend an den dem Einlauf zunächst liegenden Seiten mit Wasser bedeckt waren, das häufig mit Jauche vermischt war. — Die Stücke lagen nach Aussage des Besitzers seit zirka 4 Jahren am Platze und waren von ihm beim Verkauf der von den Versuchen im Jahre 1887 erhaltenen Bruchstücke erworben worden. Sie zeigten deutlich die Bruchränder, aus denen die Einlagedrähte bis zu 5 cm Länge hervorragten. An einer dieser Platten, gerade bei derjenigen, welche etwas tiefer lag als die andere, war die Drahteinlage zunächst ihrer oberen Fläche gelegen; hier wurde die kaum 1 cm starke Betonschicht über den Drähten abgemeißelt. Der Beton zeigte sich außerordentlich hart, sehr gut an den Drähten haftend und diese schon in ganz geringer, höchstens 1 cm betragender Entfernung vom Bruchrande völlig rostfrei.« (Vergl. Zeitschr. »Beton und Eisen« Heft IV, 1504, Seite 193.)

Als im Jahre 1908 am Gaswerk Grasbrook in Hamburg die alten Gasometer abgebrochen wurden, zeigten sich die 50 Jahre lang im Beton eingebettet gewesenen starken Verankerungseisen noch völlig rostfrei.

Auch der Einfluß der Rauchgase aus Lokomotiven ist für den Eisenbeton nicht schädlich, wie durch Untersuchungen an den 13 Jahre alten Moniergewölben über die Bahngleise in Mödling nachgewiesen wurde.

2. Der Gleitwiderstand oder die Haftung des einbetonierten Eisens im Beton ist ziemlich bedeutend und etwa gleich der Scherfestigkeit des Betons. Die Haftfestigkeit kann zwar ziffernmäßig durch direkten Versuch nachgewiesen werden, die Notwendigkeit ihres Vorhandenseins ergibt sich aber schon aus der großen Biegungsfestigkeit der armierten Betonplatte im Vergleich zu derjenigen der reinen Betontafeln. Wäre nämlich dieser Gleitwiderstand nicht vorhanden, so müßte eine auf Biegung beanspruchte Platte mit Eiseneinlagen weniger leisten, als eine gleich dicke Betonplatte ohne Eisen, denn jede mit dem Zement sich nicht vereinigende Einlage würde nur dazu beitragen, den Betonquerschnitt zu schwächen.

Mit einer Haftfestigkeit von 35 kg/qcm ergibt sich z. B. die Länge, mit welcher ein Eisenstab im Beton stecken muß, damit er vor Erreichung seiner Streckgrenze (2600 kg'qcm) nicht mehr herausgezogen werden kann,

und man ersieht hieraus, daß die Krafteintragung vom Beton in das Eisen oder umgekehrt auf verhältnismäßig kurzem Wege stattfinden kann.

Trotz des Gleitwiderstandes sollen aber die Enden der Eisen immer mit Haken versehen sein, da dies ein Mittel ist, um ohne besondere Kosten die Sicherheit gegen Gleiten bedeutend zu erhöhen.

3. Die Temperaturausdehnungskoeffizienten von Eisen und Beton sind nahezu gleich groß. Diese Ausdehnungskoeffizienten werden nach den Versuchen von Bouniceau (Annales des ponts et chaussees 1863, Seite 181) für 1 0 C. auf

0,00001235 für Stabeisen,

0,00001370 für Portlandzementbeton angegeben, es ist jedoch zu erwarten, daß der Ausdehnungskoeffizient für Beton je nach der Beschaffenheit des Kies- und Sandmaterials kleinen Schwankungen unterworfen sein wird.

Eingehende Versuche sind von Dr. Keller in Nr. 24 der Tonindustriezeitung 1894 mitgeteilt. Das zum Beton der Probekörper verwendete Kies- und Sandmaterial bestand zur Hälfte aus Rheinkies mit 20 mm Korngröße und zur Hälfte aus Rheinsand. Als mittlere Ausdehnungskoeffizienten für 1 0 C. ergaben sich bei Temperaturen von — 16 0 bis 72 0 C. die folgenden Werte:

Mischungsverhältnis 1 : 0 Ausdehnungskoeff. 0,0000126

„          1:2         „         0,0000101

„          1:4         „         0,0000104

„          1:8         „         0,0000095

Der Temperaturausdehnungskoeffizient des Eisens wird gewöhnlich zu 0,000012 angenommen.

Der früher gegen die Monierkonstruktionen erhobene Einwand, daß der Zusammenhang der beiden ganz verschieden gearteten Stoffe durch Wärmewechsel gefährdet werden müsse, ist demnach nicht stichhaltig, da die Wärmeausdehnungsverhältnisse beider Stoffe fast völlig übereinstimmen und das ganz eingehüllte Eisen keinen erheblich anderen Wärmegrad annehmen kann, als die Umhüllung. Hierzu kommt, daß derartige Körper als recht schlechte Wärmeleiter überhaupt nur wenig Wärme in sich aufnehmen und dies nur langsam in den der Temperaturwirkung direkt ausgesetzten Teilen. Die Umhüllung schützt somit das Eisen sehr wirksam gegen die Wärme.

Bei den gewöhnlichen Temperaturunterschieden kann übrigens eine Differenz in der Längenausdehnung durch ganz geringe innere Spannungen ausgeglichen werden.

Einen größeren Einfluß auf die Verteilung der Spannungen zwischen Eisen und Beton haben jedenfalls die Volumänderungen des Betons, die von seinem Feuchtigkeitsgehalt abhängen. Durch Versuche, namentlich der französischen Kommission1), ist nachgewiesen, daß der Beton beim Erhärten an der Luft schwindet, während er unter Wasser sein Volumen vergrößert. Allgemein gültige Zahlen für die verschie-


denen Zementsorten und verschiedenen Mischungsverhältnisse lassen sich noch nicht angeben, obwohl diese Erscheinungen seitens der Konstrukteure mehr Beachtung verdienen, als ihnen bisher zuteil geworden ist.

Die bei Eisenbetonbauten vorkommenden Konstruktionselemente bestehen in Platten, Plattenbalken, Säulen und Gewölben, deren Merkmale zunächst kurz beschrieben werden sollen:




Platten.




Sie sind die einfachsten auf Biegung beanspruchten Eisenbetonkonstruktionen.




Bekanntlich entstehen bei einer an beiden Enden frei aufliegenden




und in der Mitte belasteten Platte an den




oberen Fasern Druckspan




nungen und an den unteren Fasern Zugspannungen. Da nun die Zugfestigkeit
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des Betons bedeutend kleiner ist als die




Druckfestigkeit, so erfolgt der Bruch einer derartigen Platte aus Beton infolge Überschreitens der Zugfestigkeit des Betons, und es ist der Zweck der Eiseneinlagen, diesen Mangel zu beheben und die Zugfestigkeit zu vergrößern, indem sie den
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größten Teil der Zugkräfte auf nehmen. Bei

der Bemessung des einzulegenden Eisenquerschnitts ist die Eisenein




lage in ein angemessenes Verhältnis zur Druckfestigkeit des Betons




zu bringen.

Unter der Voraussetzung einer frei an den Enden aufliegenden Platte werden daher die Eisenstäbe in der Richtung der Zugspannungen und möglichst nahe an die untere Seite zu legen sein, so zwar, daß sie noch genügend mit Beton umhüllt sind (Abbildung 1, oben). In gutem Mörtel eingelegte dünne Drähte werden von 0,5 cm Mörtel noch sicher eingehüllt; stärkeren Drähten wird man mindestens 1 cm Ab-
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Abb. 2. Eisenbetondecke zwischen I-Trägern (Voutendecke).




stand von der Außenfläche geben, und stärkere Eisen erfordern größere Abstände. Gewöhnlich sind außer den die Zugspannungen aufnehmenden »Tragstäben« noch senkrecht dazu sogen. »Verteilungsstäbe« angeordnet, welche den Zweck haben, die Tragstäbe während der Deckenherstellung in ihrem gegenseitigen Abstand zu erhalten, und die daher an den Kreuzungsstellen mit den Tragstäben durch Bindedraht verbunden werden.

Es ist klar, daß es ganz von den Auflagerungs- und Beanspruchungsverhältnissen abhängt, in welcher Anzahl und Stärke diese Verteilungsstäbe anzubringen sind. Sodann aber haben sie die Funktion, bei der Einwirkung konzentrierter Lasten eine größere Plattenbreite zur Aufnahme der Last heranzuziehen. Der Querschnitt der Tragstäbe ändert sich je nach der Spannweite und der aufzunehmenden Nutzlast; ihre Entfernung voneinander beträgt 8—20 cm, wobei noch bemerkt sei, daß kleinere Durchmesser der Eisen und geringe Abstände derselben wirksamer sein werden, als starke Eisen und große Entfernungen. Der Durchmesser der Verteilungsstäbe ist 5—8 mm, ihr Abstand 10—40 cm.

Eine weitere wesentliche Aufgabe fällt den Verteilungsstäben in
[image: ]
Abb. 3. Eiseneinlagen in einer kontinuierlichen Eisenbetondecke zwischen I-Trägern, Voutendecke, Feld 2.


den Fällen zu, wo vermöge der Auflagerbedingungen der Platte senkrecht zu den Tragstäben Spannungen infolge Wärmeänderung und Schwinden des Betons auftreten, indem sie dann diese Spannungen aufnehmen können und dadurch die Bildung von Rissen verhindern.

Bisher haben wir angenommen, daß die Platte an ihren Enden frei aufliege; bei den meisten Konstruktionen ist indessen an den Auflagern eine gewisse Einspannung in den Umfassungsmauern vorhanden, oder die Platte geht kontinuierlich über Träger aus Walzeisen oder Eisenbeton weg. Durch diese Einspannung bezw. Kontinuität der Platte vermindert sich das Moment in der Mitte derselben, aber gleichzeitig treten entgegengesetzte Biegungsmomente an den Stützen auf und es müssen daher zur Aufnahme der Zugspannungen in der oberen Querschnittshälfte die Eisen in der Nähe der Stützen in die obere Zone eingelegt werden. Wir gelangen auf diese Weise zu den abgebogenen Eisen, deren Verlauf in bezug auf die Neutralachse sich nach der Maximalmomentenlinie richtet.

Die einfachen abgebogenen Eisen genügen gewöhnlich nicht, da die Nutzlast ihre Lage wechseln kann. Man erhält vielmehr eine positive und eine negative Maximalmomentenlinie, welcher die Armierung zu entsprechen hat

Häufig wird auch noch eine durchgehende obere Einlage nötig, namentlich wenn eine kleine Spannweite an eine große anstößt.

i
[image: ]
-----Momentenlinien für vollständige Einspannung.

Abbildung 3 zeigt die Anordnung der Eiseneinlage in dem Feld 2 der kontinuierlichen Decke zwischen I-Trägern mit vier Öffnungen. Die gestrichelte Linie, welche in Abbildung 4 zwischen die beiden Maximalmomentenlinien eingezeichnet ist, bedeutet die Momentenlinie bei vollkommener Einspannung der Enden und gleichmäßig verteilter ql2                      ql2

Vollbelastung mit in der Mitte und--jy an den Enden (vergl.


auch Abbildung 1 unten).

Die kontinuierlichen Eisenbetondecken zwischen I-Trä-
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Abb. 5. Eiseneinlagen einer kontinuierlichen Deckenplatte, die Stückzahlen der Eisen verstehen sich für 1 m Plattenbreite.


gern werden als sogen. Voutendecken ausgeführt. Der Vorteil der Voute, d. h. der von selbst sich ergebenden Verstärkung des Betonquerschnitts am I-Träger besteht darin, daß für die Stützenmomente, welche die Momente der zwischenliegenden Querschnitte weit überwiegen, keine besonderen Verstärkungen in den Eiseneinlagen notwendig sind. Die Verstärkung des Betonquerschnitts an den Auflagern wird dann notwendig, wenn die Plattenstärke in der Mitte so gering bemessen ist, daß daselbst die Druckfestigkeit des Betons voll ausgenützt ist. Würde in diesem Falle die Platte in derselben Stärke über den Zwischenstützen ausgeführt, so wäre dort der Beton unzulässig hoch beansprucht.

Nach der Theorie des kontinuierlichen Trägers mit veränderlichem Querschnitt ergibt sich aus der Verstärkung der Platte durch die Voute eine ziemliche Verminderung des Momentes in Feldmitte, der eine entsprechende Vergrößerung des Stützenmomentes gegenübersteht.

In ähnlicher Weise werden auch die Deckenplatten armiert, die kontinuierlich über Eisenbetonträger fortlaufen. Man wird aus Mangel an bestimmten Anhaltspunkten in beiden Fällen auf den Drehungswiderstand der I- oder Eisenbetonträger verzichten und dadurch einen etwas größeren Sicherheitsgrad erreichen. (Vergl. Abbildung 5.)

Die Abbiegung der Deckeneisen erfolgt bei dünnen Decken bis etwa 10 cm zweckmäßig in der Neigung 1 :3, bei dickeren und kürzeren Deckenplatten kann die Neigung der Abbiegung steiler sein 1:2 bis l:P/2. Dabei erscheint es zweckmäßig, bei allen kontinuierlichen Platten, abgesehen von der den Momenten angepaßten Verteilung, so viel Eisen abzubiegen, daß die Abbiegungen imstande sind, bei einem völligen Reißen des Betons an der Abbiegestelle den ganzen Auflagerdruck des mittleren Plattenstücks, das dann als eingehängter Träger wirkt, nach den Konsolenden zu übertragen. Diese Sicherheitsmaßregel läßt sich immer leicht befolgen und ist um so mehr angezeigt, je geringer die oben durchgehende Eiseneinlage ist und je mehr der Beton Zusatzkräften infolge Schwindens und Temperaturveränderung ausgesetzt ist. Es ist deshalb die zuweilen angewendete völlige Trennung der oberen und unteren Armierung nicht zu empfehlen.

Anstatt die Enden der gebogenen und oberen Eisenstangen einfach als Haken auszubilden, erscheint es zweckmäßig, namentlich die zunächst der Mittelstütze gelegenen Enden noch flach nach unten abzubiegen, damit sie dort in der Druckzone des Betons verankert werden.

Hat eine Deckenplatte annähernd quadratische Grundrißform und liegt sie auf allen vier Rändern auf, so ist es zweckmäßig, in beiden Richtungen entsprechend den auftretenden Spannungen mit Tragstäben zu armieren, so daß zwei sich kreuzende Lagen derselben erhalten und weitere Verteilungsstäbe nicht nötig werden. Man spricht in diesem Fall von einer quadratisch armierten Platte. Bei rechteckiger, nicht zu sehr vom Quadrat abweichender Grundrißform legt man, den höheren Spannungen entsprechend, die stärkeren Stäbe in der Richtung der kleineren Spannweite. Je länger die Rechtecksform ist, um so mehr verlieren die langen Stäbe ihre statische Bedeutung und sind schließlich nur noch Verteilungsstäbe.

Die quadratisch armierte Platte wird auch nach beiden Richtungen kontinuierlich zwischen Eisenbetonträgern ausgeführt. Die Anordnung der Armierung ist dann nach beiden Richtungen ähnlich wie diejenige der Tragstäbe bei der einfach kontinuierlichen Platte.

Die Zahl der »Systeme« der armierten Platten oder Deckenkonstruktionen ist sehr groß und fortwährend tauchen wieder neue »Systeme« auf, die in den meisten Fällen keine Verbesserung bedeuten und bald wieder der Vergessenheit anheimfallen.

Einen Fortschritt bedeuten diejenigen Deckenkonstruktionen, bei welchen darauf ausgegangen ist, den Abstand zwischen Zug- und Druckzone möglichst zu vergrößern, ohne daß dadurch das Eigengewicht wesentlich erhöht wird. Dies kann durch Anordnung von einlage aufnehmen (Abbildung 6). Da die Zugspannungen von den Eisen aufgenommen werden, kann der auf der Zugseite gelegene Beton teilweise durch leichteres Material ersetzt werden.


Rippen erzielt werden, welche durch zwischenliegende Hohl-steine oder Streifen aus leichterem Schlackenbeton begrenzt sind und welche im unteren Teil die Eisen-
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Abb. 6.




Plattenbalken.

Denken wir uns bei den zuletzt genannten Platten die Hohlsteine oder das sonstige leichte Ausfüllmaterial weggenommen, so entsteht eine Decke, welche aus aneinandergereihten T-Trägern aus Beton mit Eiseneinlage im unteren Teil der Stege besteht. Werden nun diese nach unten vorstehenden armierten Rippen weiter auseinander gelegt und entsprechend stärker ausge-bildet, so wird die obere, y             U             ||

die Druckgurtung bildende             Abb. 7> Plattenbaiken-Querschnitt.

Betonschicht als eine zwi

schen die Rippen gespannte ebene Betondecke nach den beschriebenen Grundsätzen mit Eiseneinlagen zu versehen sein. Dadurch entsteht die Plattenbalkenkonstruktion, auch Rippenplatte genannt, bei der die Decke mit den Eisenbetonrippen ein statisch wirksames T-Profil bildet.

Es ist auch möglich, Eisenbetonträger mit einfachem rechteckigem Querschnitt und genügender Tragfähigkeit zu bilden, es ist aber klar, daß die Beiziehung einer obenaufliegenden Decke zur Aufnahme der Druckspannungen von wirtschaftlichem Vorteil sein muß. Die Beanspruchung der oberen Betonplatte in zwei zu einander senkrechten Richtungen, einmal als Druckgurtung des Balkens, sodann als zwischen die Rippen gespannte kontinuierliche Platte, bietet nichts Bedenkliches und kommt bei einer großen Zahl anderer Konstruktionen vor.

Vom theoretischen Standpunkte aus bietet eine durch Rippen verstärkte Platte eine sparsamere Materialausnützung dar, als ein Träger von vollem Rechteckquerschnitt. Bis zu einer gewissen Spannweite jedoch werden die größeren Einschalungskosten der Rippen die Er-
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Abb. 10.




sparnis an Material ausgleichen, so daß die Plattenbalken erst etwa von 3—4 m Spannweite an vorteilhaft ausgeführt werden können.

Zwischen der Decke und der Rippe treten naturgemäß Schubspannungen auf, zu deren Übertragung besondere vertikalstehende Eiseneinlagen, die sogen. »Bügel«, angeordnet werden, die aus 6 — 10 mm starkem Rundeisen bestehen. Umschließen diese Bügel die unteren Eiseneinlagen ganz, so schützen sie den Beton des Stegs in der Nähe der Auflager gegen etwaige Längsrisse, wie sie durch die hakenförmigen Umbiegungen der unteren Eiseneinlage und die hierdurch hervorgerufene sprengende Wirkung verursacht werden können. Die Bügel vermehren also dann die Haftfestigkeit oder sichern wenigstens den in der Berechnung vorausgesetzten Betrag. Zur sicheren Verbindung des Stegs mit der Platte sind die Bügel in allen Fällen angezeigt.
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Die Übergänge von Balken und Deckenplatte werden zur besseren Übertragung der Kräfte zweckmäßig nach einer der Abbildungen 8 — 10 ausgebildet, wobei noch der Vorzug gewonnen wird, daß die Decke an der Stelle der größten Momente eine wünschenswerte Verstärkung erhält. In dieser Weise läßt sich auch die Voutendecke zwischen Eisenbetonträgern ausführen (Abbildung 8).

Wie bei den Deckenplatten kann die untere Armierung nicht als hinreichend befunden werden, namentlich wenn an den Trägerenden Einspannung vorhanden ist oder wenn die Träger ununterbrochen über mehrere Stützen weglaufen. Es müssen dann, ganz wie bei den ebenen Platten, an den Stellen, wo negative Momente auftreten, Eisen oben in der Nähe der Plattenoberkante eingelegt werden, was auch durch Abbiegen und Übergreifen der Eisen erreicht werden kann.

Je nach den Belastungsverhältnissen kann, namentlich bei un-
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Abb. 12. Armierung' und Momentenlinien eines kontinuierlichen Plattenbalkens mit drei Öffnungen.


gleichen Spannweiten, eine durchgehende obere Armierung in einzelnen Feldern notwendig werden.

An den frei aufliegenden Enden der Plattenbalken sind bei größeren Belastungen ebenfalls einige der unten liegenden Eisen nach oben abzubiegen, und zwar hat diese Abbiegung (etwa unter 45 °) zu erfolgen wegen der Schubkräfte oder besser wegen der schief gerichteten Hauptzugspannungen im Steg, die durch die abgebogenen Eisen aufgenommen werden sollen. Da die Momente gegen die Enden hin abnehmen, so sind dort nicht mehr alle Eisen unten nötig, so daß ein Teil derselben abgebogen werden kann.

Die Rippen liegen bei Decken gewöhnlich unter der Deckenplatte, jedoch kommen auch Fälle vor, wo die Balkenrippen auf der Oberseite der Deckenplatte ausgeführt werden. Die Art und Weise der Benützung der Konstruktion wird für die eine oder andere Anordnung maßgebend sein.

Wie aus den Momentenlinien für eingespannte und kontinuierliche Träger hervorgeht, sind die Momente teils positiv, teils negativ; es kann daher von keinem besonderen Vorteil begleitet sein, die Rippe über der Deckenplatte anzubringen.

An den Mittelstützen, wo die Momente am größten sind, treten an der Balkenunterkante große Druckspannungen auf, zu deren Verminderung der Trägerquerschnitt daselbst zweckmäßig erhöht wird, was in der Form einer Konsole oder einer voutenförmigen Ausrundung geschehen kann. In den Ausnahmefällen der oben liegenden Balkenrippe ist an den Mittelstützen ohne Voute auszukommen, weil hier für die Übertragung der großen Druckspannungen an der Unterkante die größere Breite der Deckenplatte zur Verfügung steht.

Die Konsole oder Voute am Anschluß an die Mittelstütze hat noch den großen Vorteil, daß sie die Schubspannungen dort vermindert, einmal wegen der größeren Trägerhöhe und sodann weil die Druckspannungen an der Unterseite schief nach oben gerichtet sind, also schon einem Teil der Querkraft das Gleichgewicht halten (Abbildung 13).

Die Abbildungen 11 und 12 zeigen die zweckmäßige Anordnung der Eiseneinlagen in einem einfachen k--------—7777    ------------V frei aufliegenden und einem konti-,

\ nuierlichen Plattenbaiken. Durch die '—Abbiegungen und Übergreifungen der

Eisen an der Mittelstütze wird eine ökonomische, dem Momentenverlauf angepaßte Eisen verteilung erzielt, gleichzeitig erhöhen die Abbiegungen den

Abb. 13               Widerstand des Stegs gegen die Schub

kräfte. Von diesem Standpunkt aus und mit Rücksicht auf die bessere Verankerung im Beton des Stegs erscheint es empfehlenswert, wenigstens die der Mittelstütze zunächst endigenden oberen Eisen noch in schiefer Richtung nach unten abzubiegen, wie dies in Abbildung 14 dargestellt ist. Dort ist auch angegeben, wie die Voute durch besondere Eisen zur Erhöhung ihrer Druckfestigkeit armiert werden kann.

Wenn die Rundeisen im Steg des Plattenbalkens nicht nebeneinander Platz finden, können sie in zwei Schichten übereinander angeordnet werden, dabei werden dann zweckmäßig die abzubiegenden Eisen oben hingelegt, Abbildung 11. Wir halten jedoch diese Anordnung nur für einen Notbehelf, da die nebeneinander liegenden Eisen statisch viel wirksamer sind, weil ihr Schwerpunkt dann tiefer liegt, als wenn sie in zwei Schichten übereinander eingelegt werden. Bei ungleichen Stützweiten durchlaufender Träger kann, wenn eine große Öffnung voll belastet ist, in einer anliegenden kleinen eine durchgehende obere Armierung nötig werden. Eine etwaige Einspannung der Träger über Eisenbetonstützen oder inneren Scheidemauern ist sehr gering und wird am besten ganz vernachlässigt; ebenso vorsichtig ist auch bei der Endauflagerung auf Mauern zu verfahren, wo eineEinspannungnurinden seltensten Fällen vorhanden istodernurdurchbesondere konstruktive Maßregeln bewirkt werden kann.
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An den frei aufliegenden Enden der Plattenbalken ist darauf zu achten, daß noch einige gerade Eisen der unteren Einlage auf die Auflager hinausgehen; ihre Zahl kann aus der zulässigen Haftspannung bestimmt werden.

Bei größeren Spannweiten reichen die gewöhnlichen Längen der Rundeisen nicht aus, so daß Schweißungen nötig werden. Diese
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Abb. 15. Eisenbetondecke mit Trägern nur in einer Richtung.
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Abb. 16. Eisenbetondecke mit Haupt- und Nebenträgern.




Schweißstellen sind natürlich dahin zu legen, wo das Eisen nicht voll beansprucht ist, d. h. im allgemeinen in die Abbiegungen. Indessen können Eisen bis über 22 m Länge auf besondere Bestellung von den Hüttenwerken bezogen werden.

Ist ein Raum von bestimmter Grundrißfläche zu überdecken, so wird derselbe durch Hauptträger, wenn notwendig mit Mittelstützen, in einzelne Felder eingeteilt, die entweder durch die Decke direkt


überspannt werden können, Abbildung 15, oder es werden senkrecht zu den Hauptträgern noch Nebenträger eingezogen, um eine geringere
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Spannweite der Deckenplatte zu erhalten, Abbildung 16. Die letztere liegt in einem solchen Fall auf allen vier Seiten desRechteckes auf und kann dann auch mit einer, allerdings schwächeren Armierung in der Längenrichtung versehen werden. Die Hauptarmierung wird in der Breitenrichtung senkrecht zu den Nebenträgern gelegt. Bei Vorhandensein von Haupt-und Nebenträgern wird die Deckenplatte als Gurtung des Hauptträgers auf Druck beansprucht und diese Beanspruchung kommt dann zur Biegungsspannung der Deckenplatte hinzu.

Säulen.
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Abb. 17. Fuß und Querschnitt einer Eisenbetonsäule.




Die Säulen aus Eisenbeton haben ähnlich wie die eisernen und gemauerten Stützen in der Hauptsache große vertikale Lasten aufzunehmen. Gegenüber den Pfeilern aus Stampfbeton haben Eisenbetonsäulen den Vorzug der größeren Druckfestigkeit, welche durch die zweckmäßige Anordnung derEiseneinlagen bedingt ist. Aus diesem Grunde können die armierten Betonpfeiler bei gleicher Tragfähigkeit mit geringerem Querschnitt ausdas zur Erlangung größerer Feuersicherheit mit Beton ausgestampft wird.


gebildet werden als solche ohne Armierung. Mit den eigentlichen Eisenbetonsäulen dürfen jene Pfeiler nicht verwechselt werden, die ein an sich schon tragfähiges Gerippe aus Walzprofilen besitzen,



Unter den Eisenbetonsäulen in engerem Sinn versteht man diejenigen mit vertikalen Längseisen in Verbindung mit einer quergerichteten Armierung; sie sind folgendermaßen ausgebildet:

Der Betonpfeiler von irgend einer Querschnittsform schließt eine gewisse Anzahl vertikal stehender Rundeisenstangen ein, die in der Nähe des Umfanges untergebracht sind. In gewissen Abständen sind diese Rundeisen durch die Querarmierung miteinander verbunden.
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A bb. 19.

Diagonalbügel.
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Abb. 18.

Schleifenbügel.
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Abb. 20. Umschließungsbügel.




[image: ]
Abb. 21.

Spirale mit viereckigem Kern D R.P. 149944.
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Abb. 22.

Spirale mit rundem Kern D.R.P. 149944.
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Abb. 23.

Kreisförmige Ringe.




Die letztere wird zurzeit in verschiedener Weise angeordnet, und zwar sind die gebräuchlichsten Arten in den Abbildungen 18—23 dargestellt.

Nach Abbildung 18 werden die vier in der Nähe der Ecken des quadratischen Querschnitts stehenden Längseisen in Abständen von 15—30 cm durch je vier schleifenförmige Bügel aus 6—8 mm starken Rundeisen verbunden. Bei größeren Querschnittsabmessungen der Eisenbetonsäule werden noch weitere Längsstangen in den Seitenmitten nötig, die in diametraler Richtung wieder durch Schleifenbügel miteinander verbunden werden, Abbildung 17. An Stelle der Schleifenbügel am Umfang werden mitunter auch die aus Abbildung 19 ersichtlichen Diagonalbügel verwendet; häufiger aber finden sie sich als Ergänzung der ersteren. Abbildung 20 zeigt den einfachen Umschließungsbügel, welcher der Form des Querschnitts folgend um die Längsstangen außen herumgebogen wird, wobei die Enden ein Längseisen hakenförmig umschließen. Die Abbildungen 21 und 22 stellen die spiralförmige Umwicklung nach Con-sidere, D.R.P. 149944*), bei quadratischem und rundem Kern vor, während in Abbildung 23 die Umschließung des Betonkerns und der Längsstangen durch kreisförmige geschweißte Ringe, die in verhältnismäßig geringen Höhenabständen aufeinander folgen, dargestellt ist. In allen Fällen sind die Bügel und Spiralen noch mit einer 2 cm starken Betonschicht überdeckt.

Im Grund genommen bildet also die Armierung ein Eisengerippe, das den Beton einschließt und ihn am seitlichen Ausweichen hindert, so daß auch bei hohen Säulen die sogen. Würfelfestigkeit des Betons, welche höher ist als diejenige prismatischer Körper, erreicht, ja sogar überschritten werden kann. Es ist unschwer einzusehen, daß die Steigerung der Druckfestigkeit eine um so größere sein wird, je vollkommener die Umschließung des Betonkerns erfolgt, und tatsächlich haben auch zahlreiche Versuche ergeben, daß die Spirale als die beste und wirtschaftlichste Form der Querarmierung von Betonpfeilern anzusehen ist.

Die Längseisen könnten für sich allein die Druckfestigkeit einer Betonsäule kaum erhöhen, da ihre Knickfestigkeit gering wäre; erst wenn die freie Knicklänge durch die Querarmatur (Bügel, Ringe oder Spiralwindungen) bedeutend verkürzt ist, kommt der Einfluß der Längsstangen auf die Druckfestigkeit der Eisenbetonsäule zur Geltung. Die Notwendigkeit einer gewissen Längsarmierung ergibt sich aber auch aus dem Grunde, weil die Säulen bei Hochbauten nie vollständig zentrisch belastet sind, sondern in den meisten Fällen noch Biegungsspannungen aufzunehmen haben.

Am Fuß der Pfeiler stehen die Säuleneisen auf einem Rost von Flacheisen auf, damit sich der von ihnen übertragene Druck auf eine größere Betonfläche verteilt. Dieser Flacheisenrost wird gewöhnlich in einem besonderen Betonsockel untergebracht, welcher den Säulendruck auf eine größere Fläche des eigent-J . liehen Fundamentbetons überträgt, entsprechend der geringeren 1 zulässigen Beanspruchung des letzteren. Häufig wird der Flacheisenrost auch weggelassen, und es werden dann die Enden der Eisen mit Haken versehen. Bei Säulen, die durch mehrere Abb. 24. Stockwerke eines Gebäudes hinaufgehen, wird der Querschnitt 'der nach °ben geringer, so daß die Eisen abgekröpft werden müssen, säuien- ferner wird sich in einem solchen Falle die Notwendigkeit ergeben, eisen.

Eisen zu stoßen, was zwar in einfacher, aber nicht einwandfreier Weise durch Überschieben von kurzen Gasrohrstücken über die stumpfen Stöße bewirkt werden kann. Mehr Widerstand gegen etwaige Biegungsbeanspruchungen bietet aber ein Übergreifen der Säuleneisen auf 50—80 cm Länge, wobei sie an den Enden mit Haken versehen sind, vergl. Abbildung 25.

'■) Patentinhaberin ist die Firma Wayß & Freytag A.-G.

Die Querschnitte der Säulen wechseln je nach Beanspruchung und Knickgefahr von 20/20 cm bis 100/100 cm und mehr. Der Durchmesser der einzulegenden Längseisen kann von 14—40 mm wechseln.

Die erste Veröffentlichung Consideres über den »beton frette«, was im Deutschen wohl am besten mit umschnürtem oder umwickeltem
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Abb. 25. Stoß der Säuleneisen durch Übergreifen.




Beton zu übersetzen ist, erschien im »Genie civil«, November 1902. Seine Versuche an Betonzylindern mit spiralförmiger Armierung ergaben eine 2,4mal bessere Materialausnützung als die übliche senkrechte Armierung, und die Festigkeit des Betons konnte durch entsprechende Umwicklung bis zu 800 kg/qcm gesteigert, also vervierfacht werden. Praktische Anwendungen sind sehr zahlreich und kommen namentlich dann in Frage, wenn aus irgend welchen Gründen eine schwer belastete Säule einen möglichst geringen Querschnitt erhalten soll. Sehr gut bewährte sich die Spiralarmierung auch bei Eisenbetonpfählen.

Die Consideresche Erfindung ist im Deutschen Reiche patentiert und das Ausführungsrecht ist von der Firma Wayß & Freytag A.-G. erworben worden.

Gewölbe.

Die Armierung der ebenen Platte kann in gleicher Weise als Eiseneinlage für kleinere Gewölbe gewählt werden. Bei parabolischer Bogenform und gleichmäßiger Belastung, überhaupt in allen Fällen, wo keine biegenden Momente auf das Gewölbe einwirken, genügt ein Geflecht nahe der inneren Laibung. Meistens ist eine solche Armierung ungenügend, indem sich die Notwendigkeit einer zweiten Eiseneinlage im Rücken ergibt, welche vom Kämpfer bis über die sogen. Bruchfuge hinläuft. Bei Brückengewölben, die sehr veränderlichen Belastungen ausgesetzt sind, werden die Rundeiseneinlagen an der Laibung und dem Rücken des Gewölbes ganz durchgeführt.

Vor den reinen Betongewölben haben die mit Eiseneinlagen versehenen den Vorzug, daß sie außer Druckspannungen auch Zugspannungen aufnehmen können. Es ist also bei geringer Spannweite Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                               2 möglich, die Druckfestigkeit des Materials auszunützen und man erreicht so bedeutend geringere Gewölbestärken, als mit nicht armierten Gewölben, deren Stärken bei kleineren Spannweiten bekanntlich so groß zu wählen sind, daß Zugspannungen nicht auftreten.

Bei größeren Spannweiten treten Zugspannungen bei zweckmäßig geformten Gewölben nicht auf und die Armierung verliert hier an Bedeutung, da sie die Druckspannungen auf den Beton nicht in dem Maß vermindert, daß sich ihre Anwendung wirtschaftlich rechtfertigen läßt. Bei weitgespannten Brückenbögen ist die richtige Gewölbeform sehr wichtig, um mit der zulässigen Druckbeanspruchung des Betons auszukommen, dagegen kann man bei geringerer Weite und Anwendung von Eiseneinlagen innerhalb gewisser Grenzen die Form frei wählen. Es ist dies ein oft im Hochbau vorkommender Fall, daß eine Bogenform aus architektonischen Gründen gewählt werden muß, die den statischen Verhältnissen nicht entspricht und daher nur in Eisenbeton ausführbar ist.

Ähnlich wie bei den Platten werden auch bei den Gewölben Querstäbe eingelegt, die man auch als Verteilungsstäbe bezeichnet und die hier dem gleichen Zweck dienen. Die obere und die untere Eiseneinlage eines Gewölbes werden in gewissen Abständen durch schleifenförmige Drahtbügel miteinander verbunden. Bei stark armierten Gewölben empfiehlt es sich einen Teil der Eisen abzubiegen, indem man sie in der Nähe der Viertelspunkte derart abbiegt, daß sie im Scheitel unten und beim Kämpfer oben liegen. Diese Anordnung entspricht den theoretischen Forderungen.

Außer den Rundeiseneinlagen werden bei den Gewölben zuweilen Walzprofile verwendet (System Melari). Es ist dann das Gewölbe aus einer Reihe paralleler eiserner Bögen gebildet, die ganz in Beton eingeschlossen sind. In den Deckengewölben und kleineren Konstruktionen bestehen die eisernen Bögen aus 1-Eisen, Eisenbahnschienen oder vollwandigen I-Profilen und sind nur an den Kämpfern miteinander verbunden. Bei größeren Stützweiten und zunehmender Bogenstärke werden die Bögen als Gitterwerk ausgeführt und unter sich durch Traversen verbunden. Sie werden dann meist dazu benützt, die angehängte Schalung für das Gewölbe zu tragen.

Außer bei den Tonnengewölben findet der Eisenbeton auch zweckmäßige Verwendung zu Kuppeln, Kreuzgewölben und sonstigen im Hochbau vorkommenden Gewölbeformen.

Theorie des Eisenbetons.

Zu Anfang des Eisenbetonbaus standen dem Ausführenden keine Berechnungsmethoden zu Gebot und Monier sowie FranQois Coignet erstellten ihre Konstruktionen nach praktischem Gefühl und Erfahrung. Im letzten Jahrzehnt entwickelten die Theoretiker einen wahren Wetteifer in der Aufstellung neuer Theorien für Eisenbeton und bemühten sich, die eigenartigen Vorzüge der Verbindung von Beton und Eisen bezüglich ihres statischen Zusammenwirkens theoretisch zu erklären. Die Praxis war hier der Theorie weit vorausgeeilt.

Eine Hauptstreitfrage ist die, ob die Zugfestigkeit des Betons bei der Biegung berücksichtigt werden soll. Unter den in der Praxis stehenden Ingenieuren ist diese Frage schon von Anfang an ziemlich entschieden und zwar in dem Sinne, daß von der Zugfestigkeit des Betons vollständig abgesehen wird und die Eisen bis zur sonst zulässigen Zugspannung beansprucht werden. Die Zugspannung des Betons bleibt ganz unberücksichtigt. Auf dieser Grundlage war schon die erste von Regierungsbaumeister Koenen in Berlin im Jahre 1886 gegebene genäherte Berechnungsweise der Monierplatten aufgestellt, die bis heute vielfach benützt wurde.

Die der Praxis des Betonbaues fernstehenden Theoretiker berücksichtigten meist die Zugfestigkeit des Betons, und zwar nahmen die ältesten Methoden Zug- und Druckelastizität des Betons gleich groß an; später wurde der Elastizitätsmodul für Zug geringer angenommen, sodann wurden für die Dehnungskurven des Betons Parabeln gesetzt und endlich nach den Considere^ehvo Versuchen ist die Spannungslinie des gezogenen Betons durch eine dem Querschnitt parallele Gerade dargestellt worden. Es ist vorauszusehen, daß mit solchen Annahmen Ausdrücke erhalten werden, deren Länge vielleicht von den Autoren als besonderes Merkmal der Genauigkeit und Zuverlässigkeit betrachtet wird. Für den Konstrukteur bieten diese langen Formeln nichts Verlockendes. Dazu kommt, daß der Ersatz der Deformationskurve durch eine Parabel ungenauer ist als derjenige durch eine Gerade, denn man muß den Deformationskurven Gewalt antun, wenn man sie in die Form einer Parabel pressen will. Aber abgesehen von alledem, bieten diese Berechnungsmethoden nicht den wünschenswerten Grad von Sicherheit, sie können vielmehr geradezu gefährlich werden, wenn das Prozentverhältnis der Armierung zu gering gewählt wird.

Es liegt nicht im Sinne der vorliegenden Schrift, eine Übersicht oder Zusammenstellung aller vorgeschlagenen oder angewendeten Rechnungsmethoden zu geben. Hierzu ist um so weniger Veranlassung vorhanden, als im Jahre 1904 in den »Vorläufigen Leitsätzen für Eisenbetonbauten«, aufgestellt vom Verbände Deutscher Architekten-und Ingenieurvereine und dem Deutschen Beton-Verein, und in den von der K. Preußischen Regierung herausgegebenen »Bestimmungen für die Ausführung von Konstruktionen aus Eisenbeton bei Hochbauten« für die Prüfung von Entwürfen nur Berechnungsmethoden angegeben werden, die mit denjenigen identisch sind, welche wir in der ersten Auflage dieses Buches vom Jahre 1902 entwickelt haben. Auch die neuen Bestimmungen des französischen Ministeriums der öffentlichen Arbeiten, der Posten und Telegraphen vom 20. Oktober 1906 und die schweizerischen Vorschriften über Bauten in armiertem Beton vom Juni 1909 enthalten die gleichen Voraussetzungen und Rechnungsmethoden. Wir werden uns also in der Hauptsache mit dieser von uns seither vertretenen und nunmehr allgemein angenommenen Theorie beschäftigen, die sich im Laufe der Jahre in zahlreichen Ausführungen bewährt hat.

Wir geben die Rechnungsmethoden in engem Zusammenhang mit den Versuchsresultaten, denn auf keinem Gebiet der Technik ist es mehr angezeigt, streng auf dem Boden des Versuchs zu bleiben, wenn man unliebsame Erfahrungen vermeiden will. Ehe wir zu den Berechnungsweisen übergehen, die genügend einfach sind, um ihre fortlaufende tägliche Anwendung zu gestatten, geben wir eine Übersicht der Festigkeits- und Elastizitätsverhältnisse des Eisens und des reinen Betons.

Das Eisen.

Das zur Armierung des Betons verwendete Eisen ist das gewöhnliche Handels-Flußeisen in Form von Rundstangen. Das elastische Verhalten des heute gebräuchlichen Flußeisens und seine Festigkeitseigenschaften sind durch übereinstimmende Versuche klargestellt und bekannt. In Abbildung 26 ist das Dehnungsdiagramm eines Flußeisenstabes dargestellt, wobei in horizontaler Richtung die Dehnungen, in vertikaler die zugehörigen Belastungen aufgetragen sind(vgl. C. v.Bach, »Elastizität und Festigkeit«). Hiernach besteht zunächst bis zu einer ziemlich hohen Belastung AAX (Abbildung 27) Proportionalität zwischen Dehnungen und Beanspruchungen. Darüber hinaus beginnt die Verlängerung rascher zu wachsen, die Schaulinie weicht tangential von der Geraden OA ab, bis die Belastung den Betrag BBt erreicht hat. Hier nehmen die Dehnungen plötzlich stark zu, ohne daß die Span-

nungen wachsen; man spricht von einem Strecken oder Fließen des Materials und bezeichnet die der Belastung BB1 entsprechende Spannung, bei welcher diese, dem Eisen und Stahl eigentümliche Erscheinung stattfindet, als die Streckgrenze oder Fließgrenze. Nach beendigtem Strecken kann die Belastung des Eisenstabes gesteigert werden und die Dehnungskurve nimmt den weiteren Verlauf CEF. Die größte Spannung wird im Punkte E erreicht. Die zugehörige Dehnung OEt verteilt sich noch gleichmäßig auf die gezogene Stablänge und erst nach Erreichung der Höchstlast beginnt der Stab sich an einer Stelle einzuschnüren, wo dann schließlich der Bruch bei einer Beanspruchung FFX erfolgt, die geringer ist als der Höchstwert Pmax = EE1. Letzteren bezeichnet man als die Bruchlast des Stabes
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Abb. 26.                                              Abb. 27.

Dehnungsdiagramm von Flußeisen.                      Dasselbe, Dehnungen in

größerem Maßstab wie in Abb. 26.

und die entsprechende Spannung bezogen auf die Einheit des ursprünglichen Querschnitts als die Zugfestigkeit. Außer der Streckgrenze und der Zugfestigkeit wird zur Beurteilung der Eigenschaften eines Eisenstabes noch seine Bruchdehnung OFI in Prozenten der ursprünglichen Stablänge und die Verminderung des Bruchquerschnittes gegenüber dem ursprünglichen Querschnitt auch in Prozenten angegeben.

Zuweilen wird noch die Bezeichnung »Elastizitätsgrenze« gebraucht und darunter die Spannungsgrenze verstanden, unterhalb welcher eine nach praktischen Gesichtspunkten vollkommene Elastizität stattfindet, d. h. keine bleibenden Dehnungen vorhanden sind. Die Elastizitätsgrenze fällt beim Eisen in der Hauptsache mit der Proportionalitätsgrenze zusammen.

Ähnlich wie bei der Zugbeanspruchung ist das Verhalten des Eisens bei Druckbelastung. Auch hier tritt annähernd beim gleichen Betrag der Spannung ein plötzliches Nachgeben des Materials, ein Zusammenquetschen ein. An Stelle der Streckgrenze tritt dann die Quetschgrenze. Die letztere wird bei einer gleich hohen Spannung erreicht wie die Streckgrenze, auch der Elastizitätsmodul ist bei Druck gleich groß wie bei Zug.

In nachstehender Tabelle sind die Ergebnisse von Proben gewöhnlichen Handeisrundeisens angegeben, wobei aber d nicht die ursprüngliche Dicke der Rundeisen, sondern den Durchmesser des abgedrehten Versuchsstabes bedeutet.

Ergebnisse von Versuchen mit Rundeisen im Auftrag der Firma & Freytag A.-G. ausgeführt von der Materialprüfungsanstalt der Kgl. Techn. Hochschule Stuttgart.


	
Durch

messer d

mm
	
Streckgrenze kg/qcm
	
Zugfestigkeit

kg/qcm
	
Elastizitätsmodul E kg/qcm
	
Bruchdehnung, gemessen auf die Länge 10 . d %
	
Querschnittsverminderung °/o


	
10
	
2994
	
4178
	
2192 000
	
—
	
—


	
10
	
3026
	
4182
	
2143 000
	
26,4
	
66,9


	
10
	
3104
	
4123
	
2140 000
	
27,0
	
69,1


	
10
	
3117
	
4234
	
2172 000
	
24,8
	
66,9


	
10
	
3038
	
4329
	
—
	
—
	
71,0


	
15
	
2710
	
3810
	
2116 000
	
27,2
	
55,3


	
15
	
2725
	
4146
	
2150 000
	
30,0
	
71,7


	
15
	
2627
	
3870
	
2 140 000
	
26,4
	
55,6


	
15
	
2938
	
4124
	
2133 000
	
28,0
	
71,6


	
15
	
3277
	
4610
	
—
	
30,0
	
53,7


	
20
	
2650
	
3940
	
2 184 000
	
30,3
	
64,4


	
20
	
2166
	
3790
	
2 165 000
	
31,2
	
64,0


	
20
	
2681
	
3991
	
2 161 000
	
30,4
	
64,4


	
20
	
2627
	
3845
	
2177 000
	
31,2
	
63,6


	
Gelege
	
ntlich der
	
für den [
	
)eutschen Aus
	
schuß für
	
Eisenbeton


	
durchgeführten Säulenversuche wurden vom Materialprüfungsamt Groß-


	
Lichterfelde für das zur Armierung der Säulen verwendete Hoerde folgende Werte mit je 2 Proben ermittelt:

a) Rundeisen von 16 mm Durchmesser. Zugversuche:
	
Eisen von


	
Proportionalitätsgrenze
	
. .     1240
	
und 1370 im Mittel =
	
1310 kg/cm2


	
Streckgrenze
	
.....
	
. .     2960
	
„    2760   „    „ =
	
2860


	
Zugfestigkeit
	
.....
	
. .     4260
	
„    4200
	
, „ —
	
4230


	
Elastizitätsmodul....
	
. . 2030000 „ 2040000 ,
	
„   = 2035000   „


	
Bruchdehnung auf 32 cm Länge 22,2
	
„    24,9    „    „ =
	
23,6 %




Druckversuche:

Proportionalitätsgrenze . . .    1600  und   1400  im Mittel = 1500  kg/cm2

Quetschgrenze    2970    „    2940   „    ,, = 2955     „

Elastizitätsmodul  2080000  „  2130000 „    „ = 2105000   „

b) Rundeisen von 7 mm Durchmesser. Zugversuche:


	
Proportionalitätsgrenze . . .    2700 t
	
ind
	
2830
	
im Mittel = 2770 kg/cm2


	
Streckgrenze....... 3530
	
n
	
3970
	
„   „ = 3750


	
Zugfestigkeit....... 4630
		
5030
	
„    „ = 4830


	
Elastizitätsmodul...... 2000000
	
„ 2050000
	
„   „ =2025000   „


	
Bruchdehnung auf 16 cm Länge 20,8
		
21,5
	
„    „ = 21,2 o/o


	
Von den Rombacher Hüttenwerken werden für Rundstäbe aus


	
gewöhnlichem Thomasflußeisen, die
	
mit
	
der Walzhaut geprüft wurden,


	
folgende Zahlen angegeben:
			




	
Durchmesser d

mm
	
Streckgrenze kg/qcm
	
Zugfestigkeit kg/qcm
	
Bruchdehnung

%
	
Durchmesser d

mm
	
Streckgrenze kg/qcm
	
Zugfestigkeit kg/qcm
	
Bruchdehnung

°/o


	
8,0
	
3420
	
4120
	
26,2
	
17,7
	
3145
	
4085
	
29,0


	
9,7
	
3480
	
4365
	
25,5
	
19,9
	
2830
	
4010
	
30,7


	
12,8
	
3425
	
4280
	
25,0
	
20,8
	
2985
	
4210
	
29,0


	
14,9
	
2900
	
3595
	
28,7
	
25,0
	
2820
	
4130
	
31,7




Aus allen angegebenen Zahlen ersieht man, daß die Werte ziemlichen Schwankungen unterworfen sind. Im allgemeinen liegt die Streckgrenze und in geringerem Maße auch die Zugfestigkeit bei den dünnen Stäben höher als bei den dickeren.

Die zulässige Beanspruchung des Eisens bei den Eisenbetonkonstruktionen ist heute in den meisten Ländern durch behördliche Vorschriften festgelegt. In Deutschland wird allgemein mit einer zulässigen Eisenspannung von 1000 kg/qcm gerechnet, nach den österreichischen Bestimmungen beträgt sie 950 kg/qcm, während die neuen schweizerischen Vorschriften bis 1200 kg/qcm gehen. Ist ein Bauteil starken Erschütterungen ausgesetzt, so wird die zulässige Beanspruchung erniedrigt, so z. B. rechnet die württembergische Eisenbahnverwaltung mit einer Beanspruchung von nur 750 kg/qcm für die Armierung von Eisenbeton-Balkenbrücken. Rechnet man mit 1000 kg/qcm zulässiger Spannung, so hat man gegenüber der Bruchfestigkeit des Eisens eine 4—4x/2fache Sicherheit, gegenüber der Streckgrenze aber nur eine 21/2—3fache. Die Annahme der Streckgrenze als Maßstab für die Sicherheit hat insofern seine Berechtigung, als bei den Belastungsproben von Eisenbetonbalken die Risse sich plötzlich stark erweitern, wenn die Spannung in den Eiseneinlagen die Streckgrenze erreicht hat, und zwar ist das Klaffen der Risse gewöhnlich derart, daß der Beton an der gedrückten Seite zerstört wird. Jedenfalls kann man sagen, daß ein Bauteil aus Eisenbeton für praktische Zwecke unbrauchbar geworden ist, wenn die Streckgrenze in den Eisen überschritten ist. Im allgemeinen wird die Zugfestigkeit der Eisen beim Bruchversuch von Eisenbetonbalken nicht voll ausgenützt, während anderseits durch Versuche nachgewiesen ist, daß Eiseneinlagen mit hochgelegener Streckgrenze die Tragfähigkeit von Eisenbetonbalken erhöhen. Es ist daher berechtigt, bei der Festsetzung der zulässigen Eisenspannung nicht von der Zugfestigkeit, sondern von der Streckgrenze auszugehen.

Diese neuere Anschauungsweise kommt bereits in dem französischen Ministerialerlaß vom Oktober 1906 über Eisenbetonbauten zum Ausdruck, indem dort die zulässige Beanspruchung des Eisens zu 50 °/o und bei Vorhandensein von Erschütterungen zu 40 °/o der Streckgrenze festgesetzt ist. Dabei ist allerdings zu beachten, daß die Eisenspannung durch die seit 1891 in Frankreich bestehenden Vorschriften über eiserne Brücken mit 1200 kg/'qcm begrenzt ist.

Die Verwendung von Stahl, der im Vergleich zum Flußeisen nicht nur eine höhere Zugfestigkeit, sondern auch eine höher gelegene Streckgrenze aufweist, führt bei gleichem Materialaufwand zu einer entsprechenden Erhöhung der Tragfähigkeit von armierten Betonbalken. Der praktischen Anwendung stehen aber die Nachteile des höheren Preises, der mangelnden Schweißbarkeit und namentlich der Umstand im Wege, daß die Stangen sich nicht mehr im kalten Zustand biegen lassen. Obgleich die Eisen in Längen von über 20 m zu den entsprechenden Überpreisen bezogen werden können, werden sich Schweißungen nie ganz vermeiden lassen. Bei sorgfältiger Ausführung und Anordnung derselben an nicht voll beanspruchten Stellen sind sie auch gar nicht bedenklich. Das kalte Biegen der Eisen setzt natürlich eine große Dehnbarkeit und entsprechend nieder gelegene Streckgrenze voraus.

Die aus statischen und aus praktischen Gründen an das Eisen zu stellenden Anforderungen stehen also in einem gewissen Widerspruch zueinander. Eine vom Deutschen Betonverein bestimmte Kommission ist zurzeit damit beschäftigt, im Benehmen mit Vertretern des Vereins deutscher Eisenhüttenleute, für das im Eisenbetonbau zu verwendende Rundeisen besondere Qualitätsvorschriften aufzustellen, welche den theoretischen und praktischen Anforderungen in angemessener Weise Rechnung tragen sollen.

Das Rundeisen wird im Eisenbetonbau mit der Walzhaut, also ohne Bearbeitung der Oberfläche verwendet. Auf diese Weise wird eine bessere Anhaftung am Beton und ein größerer Gleitwiderstand erzielt als bei geglätteter Oberfläche.

Für besondere Zwecke, namentlich bei Brückengewölben, kann das Eisen auch in Form gewalzter Profile oder als Gitterträger zu Einlagen verwendet werden.

Viel empfohlen zur Armierung der Platten wurde das Streckmetall (expanded metal) des Amerikaners Golding, das durch Stanzen und Biegen aus Blechen hergestellt wird (Abbildung 28). Die verlangte Widerstandsfähigkeit kann durch verschiedene Blechstärken und Maschenweiten erreicht werden, indessen hat man bei Verwendung
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Abb. 28. Streckmetall.


von Streckmetall nicht die leichte Anpassungsfähigkeit an den Verlauf der Momente, wie bei Benützung von Rundeiseneinlagen, so daß das Streckmetall nur zu einfachen Platten verwendet werden kann. Die ganz leichten Sorten dienen als Putzträger für verschiedene Zwecke. Bei der Herstellung des Netzes aus dem Blech wird das Material einer bedeutenden Beanspruchung unterworfen und da das Flußeisen durch Stanzen in seiner Festigkeit und Dehnungsfähigkeit beeinträchtigt wird, so müssen die dadurch hervorgerufenen Mängel durch Ausglühen der Bleche wieder behoben werden.

In Amerika sind zahlreiche Formen der Eiseneinlagen im Gebrauch, die alle den Zweck verfolgen, ein Gleiten der Eisen im Beton
[image: ]
Thachereisen.
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Johnsoneisen.                                          Ransomeisen.

Abb. 29. Amerikanische Einlageeisen.


zu verhindern. Bei den Ransomeisen (Abbildung 29) geschieht dies durch spiralförmige Windung der Eisenstangen quadratischen Querschnitts, bei dem Johnsoneisen sind Erhöhungen auf den Seitenflächen angewalzt, und die Thacher- oder Knoteneisen sind bei gleichbleibendem Querschnittsinhalt mit Anschwellungen versehen. Die »Knoten« können wohl die erhoffte Wirkung haben, wenn die Eisen in größeren Betonmassen verankert sind, werden aber das Gegenteil bewirken in den schmalen Rippen der Plattenbalken, indem sie auf den Beton, namentlich an der Unterseite der Rippen, eine sprengende Wirkung ausüben.

Diese und noch verschiedene ähnliche Formen von amerikanischen Einlageeisen verfolgen den einseitigen Zweck, vor allen Dingen ein Gleiten im Beton zu verhindern. Mit Rücksicht auf die Entwicklung, welche bei uns die Anordnung der Eiseneinlagen auf Grund von planmäßig durchgeführten Versuchen genommen hat, mag es fast scheinen, daß in Amerika die durch die Schubkräfte bewirkte Zerstörung der Enden von Eisenbetonbalken fälschlicherweise der Überwindung der Haftfestigkeit zugeschrieben, daher nur gesucht wurde, die letztere durch die besonderen Oberflächenformen in weitestem Maße zu erhöhen, während man anderseits versäumte, den günstigen Einfluß der Abbiegungen der Eisen und der Bügel zu studieren. Wie später an Hand von Versuchen gezeigt wird, sind wir durch zweckentsprechende Abbiegung der Eisen, gute Ausbildung der Endhaken und Anordnung
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Abb. 30. Kahneisen, die Abscherungsflächen sind schraffiert.


von Bügeln imstande, mit dem viel billigeren Rundeisen die Eisenbetonbalken so herzustellen, daß die Festigkeit der Eisen zur vollen Wirkung kommt. Die Haftfestigkeit verliert dann bei den richtig ausgebildeten Armierungen an Bedeutung.

Gegenüber den einzig und allein auf die Erhöhung des Gleitwiderstandes abzielenden Eisenformen bedeuten die ebenfalls in Amerika gebräuchlichen Kahneisen unstreitbar einen Fortschritt. Wie aus Abbildung 30 ersichtlich ist, hat der Querschnitt die Form eines auf der Ecke stehenden Quadrats mit zwei seitlichen Flügeln. Gegen die Enden der Stangen hin werden die Flügel auf gewisse Längen vom Hauptquerschnitt abgeschert und in der Richtung von 45° nach oben gebogen. Diese aufgebogenen Flügel ersetzen dann die sonst gebräuchlichen Abbiegungen der Trageisen und die Bügel. Der Gleitwiderstand kommt bei den Kahneisen nur in geringem Maße zur Wirkung, weil die fest angeschlossenen Aufbiegungen die Krafteintragung in der Hauptsache bewirken. Beachtet man indessen, daß im Eisenbetonbau die überwiegende Mehrzahl aller Träger kontinuierlich ist, und daß bei Verwendung von Kahneisen keine eigentliche Verbindung von oberer und unterer Armierung besteht, so ist sofort klar, daß die richtig geführte Rundeisenarmierung nach Abbildung 12 weit überlegen ist, sowohl vom rein theoretischen als auch vom wirtschaftlichen Standpunkt aus. Gerade beim kontinuierlichen Träger kann die Rundeisenarmierung gleichzeitig den Biegungsmomenten und den Querkräften bestens angepaßt werden. Auch beim einfachen frei aufliegenden Balken kann mit Rundeisen mindestens so sparsam konstruiert werden wie mit Kahneisen. Außer der Gefahr einer Beeinträchtigung der Festigkeit durch das Abscheren der Flügel ist aber ein großer Nachteil der Kahneisen, daß sie eine große Breite im Steg der Balken einnehmen, und daß es kaum möglich sein dürfte, den Beton unterhalb der Flügel satt einzubringen. Da besondere Bügel erspart werden sollen wird der unter den Eisen liegende Beton durch die Flügel von dem übrigen Beton des Stegs abgetrennt; wenigstens ist dies im mittleren Teil des Balkens der Fall, wo die Flügel nicht aufgebogen werden. Die Anordnung von zwei Eiseneinlagen übereinander ist bei Verwendung von Kahneisen kaum möglich. Für eine rasche Ausführung ist es auch erschwerend, daß alle Eisen vorher fertig im Werk abgebogen und abgelängt werden müssen, während man anderseits mit einem gewissen Vorrat von Rundeisen sich auf den Baustellen leicht helfen kann.

Wir dürfen wohl sagen, daß bei uns in Deutschland, dank der frühzeitigen wissenschaftlichen Behandlung, die Armierungsweise der kontinuierlichen Träger auf eine höhere Stufe gelangt ist, so daß wir der amerikanischen Eisenformen nicht bedürfen.

Der Beton.

Für Eisenbetonkonstruktionen kommen nur fette Mischungen aus vorzüglichem Zement und feinkörnigem Material in Betracht. Erfahrungsgemäß wird die nötige Haftung und rostschützende Eigenschaft des Betons nur dann erzielt, wenn der Beton genügend naß (in weichem Zustand) eingebracht wird und das Mischungsverhältnis so fett ist, daß sich beim Stampfen so viel reiner Zement an den Eisen abscheiden kann, als zu deren dichten Umhüllung nötig ist. Diese Zementhaut haftet auch noch beim Reißen und bei völliger Zertrümmerung des Betons am Eisen und bildet dessen eigentlichen Rostschutz, was durch Versuche leicht festgestellt werden kann. Bei Verwendung von mehr trockenem und magerem Beton ist es notwendig, die Eiseneinlagen unmittelbar vor dem Einbringen des Betons mit Zementmörtel zu bestreichen.

Der Zement. Mit Rücksicht auf die hohen Anforderungen, die an den armierten Beton gestellt werden, kommt daher als Bindemittel nur erstklassiger Portlandzement in Betracht. In den meisten Ländern bestehen genaue Vorschriften für die Lieferung und Prüfung dieses Baumaterials, das infolgedessen ziemlich einheitliche Eigenschaften aufweist. In Deutschland sind hierfür die neuen »Normen für einheitliche Lieferung und Prüfung von Portlandzement« vom Dezember 1909 maßgebend, welche vom Verein deutscher Portlandzementfabrikanten aufgestellt und vom preußischen Minister der öffentlichen Arbeiten genehmigt sind.

Der Begriff des Portlandzements ist in den Normen wie folgt festgelegt: Portlandzement ist ein hydraulisches Bindemittel mit nicht weniger als 1,7 Cewichtsteilen Kalk (CaO) auf 1 Gewichtsteil lösliche Kieselsäure (SiO2) + Tonerde (A12O,;) % Eisenoxyd (Pe2Oa), hergestellt durch feineZerkleinerung und innige Mischungder Rohstoffe, Brennen bis mindestens zur Sinterung und Feinmahlen. Dem Portlandzement dürfen nicht mehr als 3 °/o Zusätze zu besonderen Zwecken zugegeben sein. Der Magnesiagehalt darf höchstens 5 °/o, der Gehalt an Schwefelsäureanhydrit nicht mehr als 21/2°/o im geglühten Portlandzement betragen.

Seit neuester Zeit wird der Eisenportlandzement als ein dem Portlandzement gleichwertiges Material betrachtet und findet demgemäß im Eisenbetonbau fortschreitende Verwendung. Auf Grund eingehender sich über einen Zeitraum von 7 Jahren erstreckender Vergleichsversuche hat das preußische Ministerium durch Erlaß vom 6. März 1909 bestimmt, »daß die Eisenportlandzemente und Portlandzemente im allgemeinen als gleichwertig zu erachten sind. Falls daher bei der Untersuchung nach den jeweils geltenden Normen für die einheitliche Lieferung und Prüfung von Portlandzement die Eisenportlandzemente nicht nur bei Wasser-, sondern auch bei Lufterhärtung befriedigende Ergebnisse zeigen, ist gegen die Verwendung bei öffentlichen Bauten nichts einzuwenden.« Unter Eisenportlandzement soll dabei ein im übrigen wie Portlandzement hergestellter Zement verstanden werden, der aus mindestens 70% Portlandzement und höchstens 30% einer geeigneten gekörnten Hochofenschlacke besteht.

Der Magnesiagehalt rührt von der Verwendung dolomithaltigen Kalksteines zur Zementfabrikation her, und der Gehalt an Schwefelsäure entsteht durch Zusatz von rohem Gips beim Mahlen, womit eine Verzögerung des Abbindens bezweckt wird, da der Portlandzement sonst schnellbindend wäre. Solche Zusätze sind durch die Normen auf die Höhe von 3% beschränkt. Ein Gehalt bis zu 2 x/2 °/o Schwefelsäureanhydrid hat sich als unschädlich erwiesen.

Der Erhärtungsbeginn eines »normalbindenden«, d. h. langsam bindenden Portlandzements soll nicht vor 1 Stunde eintreten. Für den Eisenbetonbau ist es zweckmäßig, noch langsamer bindenden Zement mit 1%—2 Stunden Erhärtungsbeginn zu verwenden.

Hinsichtlich der Raumbeständigkeit soll als entscheidende Probe gelten, daß ein auf einer Glasplatte hergestellter und vor Austrocknen geschützter Kuchen aus reinem Portlandzement, nach 24 Stunden unter Wasser gelegt, auch nach längerer Zeit, keine Verkrümmungen und Kantenrisse zeigen darf.

Die Anforderungen an die Feinheit der Mahlung sind in den neuen Normen höher gestellt. Auf dem Siebe von 900 Maschen auf 1 qcm dürfen höchstens 5°/o Rückstand bleiben, während nach den früheren Normen bis zu lO°/o gestattet waren.

Zur Beurteilung der Festigkeit des Zements dienen Würfel von 50 qcm Fläche, die aus 1 Teil Portlandzement und 3 Gewichtsteilen Normalsand herzustellen sind. Nach 7 Tagen Erhärtung — 1 Tag in feuchter Luft und 6 Tage unter Wasser — soll die Druckfestigkeit mindestens 120 kg/qcm betragen, nach weiterer Erhärtung von 21 Tagen an der Luft von 15—20° C. soll sie 250 kg/qcm erreichen. Im Streitfälle entscheidet nur die Prüfung nach 28 Tagen. Portlandzement, der für Wasserbauten bestimmt ist, soll nach 28 Tagen Erhärtung — 1 Tag in feuchter Luft, 27 Tage unter Wasser — mindestens 200 kg/qcm Druckfestigkeit zeigen.

Diese neuen Normen haben höhere Ansprüche an die Festigkeit gebracht, indem in den alten Normen nur 160 kg/qcm Druckfestigkeit nach 28 Tagen verlangt wurde. Dabei ist allerdings zu berücksichtigen, daß an Stelle der Erhärtung unter Wasser, welche früher gefordert war, die oben erwähnte kombinierte Lagerung mit 21 Tagen Erhärtung an der Luft getreten ist, wodurch an und für sich schon eine größere Festigkeit erzielt wird. Der Einfluß der verschiedenen Lagerung der Probekörper nach den früheren und den jetzigen Normen ist an den folgenden mit ein und demselben Zement als Mittel von je 6 Körpern erzielten Festigkeiten zu ersehen.


	
Portlandzement Marke V
	
Eisenportlandzement Buderus


	
alte Normen
	
neue Normen
	
alte Normen
	
neue Normen


	
290 kg/qcm
	
323 kg/qcm
	
310 kg/qcm
	
360 kg/qcm




In dem Buch »Der Portlandzement und seine Anwendung im Bauwesen« sind die Zusammensetzung und die Eigenschaften des Portlandzements ausführlich behandelt. Wir verweisen daher auf dieses vom Verein Deutscher Portlandzementfabrikanten herausgegebene Werk und beschränken uns darauf noch einiges über die Zusammensetzung des Eisenportlandzements anzuführen.

Die chemische Zusammensetzung der granulierten und zu Eisenportlandzement geeigneten Hochofenschlacke ist ganz ähnlich derjenigen des Portlandzementes, nur ist der Gehalt an Kieselsäure größer, während der an Kalk geringer ist. Sie soll auf 1 Gewichtsteil löslicher Kieselsäure + Tonerde mindestens 1 Gewichtsteil Kalk enthalten.


	
Gehalt an
	
granulierte Schlacke von Buderus Wetzlar
	
Eisenportlandzement Buderus Wetzlar
	
Mittel aus

6 Portlandzementen


		
°/o
	
°/o
	
°/o


	
Kieselsäure SiO2
	
34,5
	
25,5
	
20,6—24,1


	
Eisenoxyd und Tonerde
			

	
Fe2O., + A12O3
	
13,0
	
9,5
	
8,0—11,5


	
Kalk CaO
	
47,5
	
59,0
	
59,6—61,6


	
Magnesia MgO
	
2,2
	
1,8
	
1,1— 2,6


	
Schwefelsäure SO;i
	
0,1
	
1,7
	
1,3- 1,9


	
Kalziumsulfid CaS
	
2,0
	
0,7
	
0— 0,14




Die vorstehende Tabelle gibt eine Übersicht über die chemischen Bestandteile der Portlandzemente, der granulierten Schlacke und des Eisenportlandzementes Marke Buderus.

Nach den neueren Forschungen hat die Hochofenschlacke die Eigenschaften der Puzzolane, nämlich die, in alkalischer Lösung vermöge ihres Gehaltes an aufgeschlossener verbindungsfähiger Kieselsäure zu erhärten. Der Portlandzement enthält nun leicht zersetzbare Kalkverbindungen, so daß bei Zusatz von Wasser freier Kalk in Lösung geht. Trifft diese alkalische kalkhaltige Lösung mit der verbindungsfähige Kieselsäure enthaltenden Hochofenschlacke zusammen, wie es beim Eisenportlandzement der Fall ist, so nimmt die Hochofenschlacke den freien Kalk der Lösung auf und erhärtet damit selbständig.

In chemischem Sinne tritt also keine Magerung des Portlandzementes durch die zugemischte Schlacke ein, wie vielfach von den Gegnern des Eisenportlandzementes behauptet wurde. Schon bei den oben erwähnten Vergleichsversuchen im Kgl. Materialprüfungsamt Großlichterfelde wurde gefunden, daß sich beim Ersatz des 3O°/oigen Zusatzes von Hochofenschlacke durch fein gemahlenen Quarzsand geringere Festigkeiten ergaben. Der Unterschied wird aber noch deutlicher, wenn die Zusätze von Hochofenschlacke und Quarzsand erhöht werden, wie dies in nachstehenden Versuchen geschehen ist.


	
Bezeichnung
	
Zugfestigkeit 1 :3 28 Tage Wasser    Luft
	
Druckfesti

28 1 Wasser
	
gkeit 1 : 3

Page

Luft


	
20 Teile Portlandzement und

80 Teile gemahlener Schlackensand .........

20 Teile Portlandzement und

80 Teile gemahlener Quarzsand
	
22,3

} 10,2
	
25,0

11,2
	
188

76
	
201

97




Infolge der Bindung des freien Kalkes im Eisenportlandzement wird jede Gefahr des Treibens vermieden und außerdem wird der Zement geeigneter zur Verwendung in Moor- und Seewasser. Nach den bis jetzt vorliegenden Erfahrungen sind für die Verwendung in solchem Wasser alle mageren, d. h. in diesem Falle kalkärmeren und kieselsäurereicheren Zemente, wie der Eisenportlandzement, vorzuziehen. Es können sich dann nicht in Wechselwirkung zwischen freiem Kalk und Meerwasser die schädlichen Verbindungen der Sulfoaluminate und des Gipses bilden, welche durch Bildung von Kristallen die Zerstörung des hydraulischen Mörtels herbeiführen. Nach neueren Anschauungen (Dr. Michaelis) beruht die Erhärtung der Zemente auf Quellungsvorgängen, die mit der Bildung gallertartiger, also nachgiebiger Kolloidgemenge beginnen, in denen sich die Kristalle der Kalk- und Aluminiumverbindungen bilden, wachsen und mit dem Kolloid versteinern. Nach Dr. Rohland haben die Kolloide ferner für das Erhärten des Zementes im Meerwasser die Bedeutung, daß sie die schädlich wirkenden schwefelsauren Salze des Meerwassers nicht durchlassen. Nach dieser Ansicht läßt die quellungsfähige, zur Kolloidbildung geeignete Zusatzschlacke im Eisenportlandzement diesen auch für Bauten im Moor-und Seewasser geeignet erscheinen.

Der Vorwurf, den die Gegner des Eisenportlandzementes diesem wegen seines größeren Gehaltes an Kalciumsulfid (CaS) machen, hat in der Praxis keine Bestätigung gefunden. Auch im Materialprüfungsamt Groß-Lichterfelde wurden eingehende Versuche über diesen Gegenstand gemacht und gefunden, daß sich der Schwefelsäuregehalt der Eisenportlandzemente nicht durch Oxydation des Sulfidschwefels bezw. durch Umwandlung des Schwefelkalciums in schwefelsauren Kalk (Gips) erhöht hat, vielmehr ebenso wie derjenige der Portlandzemente — wahrscheinlich durch Auslaugen des Gipses — niedriger geworden ist.

Hinsichtlich der Festigkeitszunahme im Laufe der Zeit steht der Eisenportlandzement den Portlandzementen nicht nach. Auch der Rostschutz des einbetonierten Eisens ist nach den von uns angestellten Versuchen beim Eisenportlandzement in gleichem Maße vorhanden wie beim Portlandzement, so daß Bedenken gegen die Anwendung bei Eisenbetonbauten nicht vorliegen.

Während man über das Verhalten des Eisens im Beton zahlreiche und langjährige Erfahrungen besitzt, über welche schon in der Einleitung S. 2 berichtet ist, sind wissenschaftliche Untersuchungen über das Verhalten von Kupfer, Zink und Blei gegenüber Zement, Beton und den damit in Berührung stehenden Flüssigkeiten erst durch das Heft 82) des Deutschen Ausschusses für Eisenbeton bekannt geworden.

Hiernach wird Kupfer von Zementwasser, das durch tagelanges Schütteln von destilliertem Wasser mit Zement erhalten wird, somit alle löslichen Alkalien des Zementes enthält, angegriffen, indem es von der Oberfläche her fortschreitend in ein dunkles Zersetzungserzeugnis (anscheinend CuO) umgewandelt wird.

Zink wird vom Zementwasser stark fortschreitend angegriffen, ebenso das Blei.

Ähnlich waren die Veränderungen dieser Metalle bei den in Zementwürfeln eingebetteten Probeplättchen bei der Aufbewahrung unter Wasser, insbesondere wurden Zink und Blei kräftig angegriffen. Aus diesem Grunde sollen Rinnen und Verwahrungsbleche aus Zink oder Blei durch Asphaltpappe gegen Betonflächen geschützt werden.

Sand, Kies oder Kleinschlag. Der zu verwendende Sand, Kies oder Kleinschlag muß rein sein, ist also unter Umständen vor der Verwendung zu waschen. Hierbei ist aber zu beachten, daß das Waschen nicht immer von günstigem Einfluß ist, weil dadurch die zwischen den gröberen Teilen liegenden feineren und feinsten Teile, die auf die Dichte und Festigkeit des Mörtels von großem Einfluß sein können, ausgeschieden werden. Für den Wert eines Sandes ist nur die Festigkeitsprobe maßgebend, denn die Erfahrung hat gelehrt, daß man den Sand nicht allein nach dem Aussehen beurteilen kann, indem ein anscheinend sehr guter Sand eine ziemlich geringere Festigkeit liefern kann als ein anscheinend weniger guter. So beeinträchtigt ein Gehalt an Lehm oder Ton nur dann die Festigkeit des Betons, wenn er an den Sand- oder Kieskörnern festhaftet, während er anderseits die Festigkeit noch erhöhen kann, wenn er dem Zuschlagsmaterial in feiner Verteilung beigemischt ist.

Das Steinmaterial des Kieses oder Kleinschlags darf in seiner Festigkeit nicht hinter derjenigen des Zementmörtels, d. h. dem Beton aus Zement und dem entsprechenden Sandzusatz allein Zurückbleiben. Schotter oder Kleinschlag aus natürlichen Steinen verleiht dem Beton infolge der frischen und rauhen Bruchflächen in der Regel eine größere Festigkeit als Kies. Die höchsten Festigkeiten erhält man meist bei Beton aus gebrochenem Hartsteinmaterial mit Zusatz von Flußsand.

Die Höhe des Sandzusatzes ist von großem Einfluß auf die Festigkeit des Betons. Vom theoretischen Standpunkt aus erscheint eine solche Sandmenge am zweckmäßigsten, welche gerade hinreicht, die Hohlräume zwischen den Kies- oder Kleinschlagstücken auszufüllen. Der Zement dagegen soll alle Kiesstücke und Sandkörner überziehen und zusammenkitten, sowie die kleinen Hohlräume zwischen den Sandkörnern ausfüllen.

Die Mischung von Zement und Sand betrachtet man als den Mörtel des Betons, und es ist erwiesen, daß der Beton diejenige Festigkeit erlangt, welche der dazu angewendete Mörtel für sich erreicht, sofern die Steine nicht eine geringere Festigkeit besitzen als der erhärtete Mörtel.

Kies und Steinschlag, die alle Korngrößen (über 7 mm) enthalten, besitzen weniger Hohlräume als Materialien von gleicher Korngröße, bedürfen also weniger Mörtel und folglich auch weniger Zement zur Herstellung eines dichten Betons. Dasselbe gilt auch von einem Sand, der verschiedene Korngrößen enthält. Bei der gleichen Zementmenge wird man mit einem aus verschiedenen Korngrößen zusammengesetzten Sand eine höhere Mörtelfestigkeit erhalten, als mit Sand von gleicher Korngröße. Der aus fast gleich großen Körnern bestehende Normalsand, welcher zur Zementprüfung verwendet wird, liefert daher geringere Festigkeiten als viele natürliche Sande, die Körner verschiedener Größe aufweisen.

Hinsichtlich des Vergleichs von Mörtel- und Betonfestigkeit sind die folgenden Zahlen von Interesse, die den »Mitteilungen über Druckelastizität und Druckfestigkeit von Betonkörpern mit verschiedenem Wasserzusatz«, Stuttgart 1906, Seite 11 und 14, entnommen sind:

Die Druckfestigkeiten von Mörtel, ausgesiebt aus der Mischung 1: 2 ^2: 5, betrugen nach

28 Tagen     100 Tagen

294       332 kg/qcm,

während die Festigkeiten des entsprechenden erdfeuchten Betons der Mischung 1:21/a: 5 zu

225       321 kg/qcm

ermittelt wurden.

Entsprechend wurden (Seite 10 und 13) für die Mischung 1:4:8 erhalten:

Mörtel . . 280        258 kg/qcm,

Beton ... 230      254

Die Hohlräume im Kies können in sehr einfacher Weise dadurch bestimmt werden, daß in ein mit Kies angefülltes, 10 Liter haltendes Meßgefäß so lange Wasser zugegossen wird, bis alle Hohlräume ausgefüllt sind. Wenn Sand und Kies in gemischtem Zustand angeliefert werden, was im allgemeinen wegen des geringeren Volumenverlustes vorzuziehen ist, dann kann durch Versuche festgestellt werden, ob dem Material noch weiterer Sand oder Kies beizumischen ist, um ein richtiges Verhältnis zu bekommen. Es sind dann für den Versuch Sand und Kies zu trennen. Je nachdem der Kies aus verschieden oder gleich großen Steinbrocken besteht, können die Hohlräume 30—5O°/o betragen. Mit Rücksicht auf leichteres Verarbeiten und die satte Umhüllung der Eiseneinlagen geht man beim Eisenbeton mit dem Sandzusatz über das notwendige Maß hinaus, so daß Mischungen von
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1 Raumteil Sand zu 2 Raumteilen Kies bis 2 Raumteilen Sand zu 3 Raumteilen Kies entstehen.

Die Leitsätze des Verbandes Deutscher Architekten- und Ingenieurvereine für Eisenbetonbauten bestimmen über die Zusammensetzung des Betons, daß der darin enthaltene Mörtel bei Verwendung eines gemischtkörnigen Sandes bis 7 mm Korngröße nicht magerer als 1:3 sein soll und daß Zuschläge von Kiessteinen oder Steinschlag bis zu gleichen Teilen wie Sand beigegeben werden dürfen. Die Korngröße des Kieses oder Steinschlags liegt dabei zwischen den Grenzen von 7 und 25 mm.

Das Mischungsverhältnis des Betons wird gewöhnlich als Verhältnis der Raumteile Zement zu den Raumteilen Kies und Sand angegeben. Da die Zementmenge, welche im lose eingeschütteten Zustand ziemlich geringer ist, als im eingerüttelten, auf diese Weise nicht genau bestimmt wird, verdient die in Frankreich und der Schweiz übliche Festsetzung der auf 1 cbm fertigen Betons enthaltenen Gewichtsmenge von Zement den Vorzug. Mit Berücksichtigung des durch die Einstampfung hervorgerufenen Volumverlustes entspricht3) ein Zementgehalt von 450 kg auf 1 cbm fertigen Beton dem Mischungsverhältnis 1 :3 355                                                                 1 • 4

2Q5                                                                 1 • 5

Auch die österreichischen Regierungsvorschriften geben die Zementmenge in Kilogramm allerdings auf 1 cbm Gemenge von Sand und Steinmaterial an.

Unter besonderen Verhältnissen kann die Verwendung von Bimskies als Zuschlagsmaterial zum Beton angezeigt sein. Wegen der geringeren Festigkeit kommt der Bimsbeton nur für leichte Deckenkonstruktionen, namentlich Dachdecken, in Betracht und bietet hier neben dem Vorzug des geringen Eigengewichts noch denjenigen der Isolierung hinsichtlich der Temperaturunterschiede. Obgleich der Bimsbeton meist für Voutendecken zwischen eisernen Trägern verwendet wird, eignet er sich auch für die Platten der Plattenbalkenkonstruktionen, wenn die Rippen aus Kiesbeton hergestellt werden. Der Bimsbeton wird gewöhnlich mit einem Zusatz von Flußsand bereitet, da sonst seine Festigkeit zu gering ausfallen würde; das spezifische Gewicht wird aber dann größer und steigt bis 1400 kg/cbm.

Im lothringischen Hüttengebiet hat man schon seit einer Reihe von Jahren in umfangreicher Weise die Hochofenschlacke als Ersatz von Kies- und Steinschotter zu Betonzwecken angewendet und damit durchaus gute Erfahrungen gemacht. Der gekörnte Schlackensand dient als ein vollgültiger Ersatz für Flußsand. Von uns sind zahlreiche Bauten für Silos, Reservoirs usw. aus Eisenbeton unter Verwendung von Schlackenmaterial ausgeführt worden, ohne daß sich irgend welche Übelstände gezeigt hätten.

Im Gegenteil tragen die Härte der Schlackenstücke und ihre rauhe, leicht poröse Oberfläche, sowie die oft beobachteten hydraulischen Eigenschaften des granulierten Schlackensandes zur Erlangung eines guten Betons bei.

Die Eignung der Hochofenschlacke zur Betonbereitung ist zurzeit noch nicht eingehend erforscht und es wird daher empfohlen nur alte in den Halden abgelagerte Schlacke zu verwenden, da man dann sicher ist, daß ein etwa vorhanden gewesener Gehalt an Schwefel durch die Witterungseinflüsse unschädlich geworden ist. Indessen gibt es aber eine große Anzahl von Hochofenwerken, deren Schlacken, auch wenn sie in frischem Zustand verwendet werden, keinen Grund zu Befürchtungen geben.

Die Hochofenschlacke ist nicht zu verwechseln mit der Kesselschlacke, die für Eisenbeton nicht in Betracht kommt, da erfahrungsgemäß ihr Schwefelsäuregehalt zum Rosten der Eiseneinlagen führt. Bei Verwendung der Hochofenschlacke kann ein schädlicher Einfluß auf das einbetonierte Eisen nicht beobachtet werden. Auch die in den Halden aus Hochofenschlacken sich zufällig vorfindenden Eisenstücke zeigen keine Neigung zur Rostbildung, nach langen Jahren finden sich selbst dünne Bleche, Draht usw. metallisch erhalten vor.

Festigkeit und Elastizität des Betons.

Druckfestigkeit. Der Widerstand, den der Beton dem Zerdrücken entgegensetzt, ist sehr verschieden und abhängig von dem Zementgehalt, dem Wasserzusatz, von den Eigenschaften des Sandes, Kieses und Kleinschlags, sowie von der Stampfarbeit bei der Herstellung. Je nachdem der Beton an der Luft oder unter Wasser erhärtet, ergeben sich verschiedene mit dem Alter zunehmende Festigkeiten. Auch die Form und Größe der Versuchskörper beeinflußt die Druckfestigkeit, besonders aber ändert sich die Widerstandsfähigkeit mit dem Verhältnis der Seitenlinie zur Höhe. Wenn dieses Verhältnis klein ist (wie bei den Mörtelfugen), ist die Festigkeit beträchtlich. Ist aber die Höhe ein Mehrfaches der Seitenlinie, so erfolgt der Bruch durch Überwinden der Scherfestigkeit in geneigten Flächen und die Druckfestigkeit, die überhaupt nicht in Frage kommt, erscheint dann gering, wenn man die Bruchlast durch die Querschnittsfläche dividiert.

Die Druckfestigkeit würfelförmiger Probekörper bezeichnet man als die Würfelfestigkeit des Betons und nimmt sie gewöhnlich als Maßstab für die zulässige Beanspruchung des Betons auf Druck bei den Eisenbetonkonstruktionen, denn es ist hier dem Abgleiten nach schrägen Flächen durch entsprechende Armierung vorzubeugen.

Damit die Druckfestigkeiten der Probewürfel einen richtigen Vergleichswert erhalten, ist es notwendig, sie nach einer ganz bestimmten einheitlichen Methode herzustellen. Hierfür sollen jetzt die im Jahre 1908 vom Deutschen Ausschuß für Eisenbeton aufgestellten »Normen für vergleichende Druckversuche mit Stampfbeton« bzw. die »Bestimmungen für die Druckversuche bei der Ausführung von Bauten aus Stampfbeton« maßgebend sein. Die ersteren beziehen sich auf Laboratoriumsversuche, während die letzteren für die Herstellung der Probekörper auf Baustellen in Betracht kommen. Hiernach sind für jede Versuchsreihe in der Regel 3 Würfel von 30 cm Seitenlänge gleichzeitig herzustellen, welche mit quadratischen Normalstampfern von 12 cm Seitenlänge und 12 kg Gewicht in 2 Schichten gestampft werden sollen.

Jede Schicht ist mit der gleichen Stampfarbeit herzustellen, wie sie beim Bau angewendet wird. Die oberste Schicht ist mit Zugabe von Mörtel eben abzuziehen. Die Aufbewahrung der Probewürfel, welche nach 24 Stunden ausgeschalt werden können, soll bis zu ihrer Prüfung unter feuchtem Sand erfolgen, weil dadurch gleichartige Erhärtungsbedingungen gewährleistet werden.

Diese Bestimmungen beziehen sich zwar zunächst auf Stampfbeton, sie können aber auch sinngemäß auf die Anfertigung und Prüfung von Probekörpern bei der Ausführung von Eisenbetonbauten angewendet werden. Es ist aber dabei zu beachten, daß nach den bisherigen Erfahrungen eine Betonmasse mit so reichem Wasserzusatz, wie sie bei Eisenbetonbauten oft verwendet werden muß, infolge ihrer Verarbeitung in den dichten eisernen Würfelformen eine geringere Festigkeit erhält, als die gleiche Betonmasse, die durch die Holzschalung und die in dieser enthaltenen Fugen Wasser verliert.

Vor einigen Jahren ist die Frage des erdfeuchten und plastischen Betons viel erörtert worden. Der plastische Beton enthält 50 u/0 mehr Anmachwasser, wird in stärkeren Schichten und mit einer geringeren Zahl Stampfstöße eingebracht als der erdfeuchte Beton. Zur Klärung der Streitfrage, ob erdfeuchter oder plastischer Beton der bessere sei, wurde an der Materialprüfungsanstalt der Technischen Hochschule in Stuttgart eine große Anzahl Proben über Druckfestigkeit und Druckelastizität für die verschiedensten Mischungsverhältnisse angestellt. Die von Baudirektor v. Bach veröffentlichten Ergebnisse dieser Untersuchungen4) bieten ein schätzbares Material. Die gestellte Frage ist durch diese Versuche nicht beantwortet worden, da die aus genau denselben Materialien in Ehingen und in Biebrich hergestellten Probekörper aus Gründen, die offenbar in der etwas verschiedenen Herstellung liegen, sich verschieden verhalten haben. Während die Probekörper von Ehingen fast durchweg eine zum Teil wesentlich höhere Druckfestigkeit des plastischen Betons ergaben, zeigten die in Biebrich gefertigten Körper eine Überlegenheit des erdfeuchten Betons, doch nimmt auch bei diesen der plastische Beton innerhalb 2 Jahren um gleich viel an Festigkeit zu, wie der erdfeuchte. Die Herstellung des erdfeuchten Betons erfordert sehr geübte Arbeiter und peinliche Aufsicht, birgt aber fortgesetzt die Gefahr, daß Mängel in der Arbeit vorkommen. Demgegenüber hat man eine weitgehende Sicherheit, bezüglich der Gleichmäßigkeit des erzeugten Betons, wenn dieser plastisch, d. h. mit einem gewissen Überschuß an Wasser verarbeitet wird. Insbesondere ist der plastische Beton im Eisenbetonbau angezeigt, da das Stampfen durch die vielen Eiseneinlagen oft erschwert ist. In verschiedenen behördlichen Vorschriften ist ausdrücklich plastischer Beton bei Eisenbetonkonstruktionen verlangt.

Nach den »Leitsätzen« soll der Beton in der Regel nach 28tägiger Erhärtung unter normalen Witterungsverhältnissen in Würfeln von 30 cm Seitenlänge eine Druckfestigkeit von 180—200 kg/qcm besitzen. Läßt sich bei einem bestimmten Sande diese Festigkeit mit der Mörtelmischung 1 : 3 nicht erreichen, so ist entsprechend mehr Zement zuzusetzen.

Diese Druckfestigkeit kann jedoch mit plastischem Beton nur sehr schwer erreicht werden, und es scheint, daß man bei Festsetzung jener Zahlen den Unterschied der Festigkeiten von erdfeuchtem und plastischem Beton nicht genügend beachtet hat. Die schweizerischen Vorschriften über armierten Beton verlangen nach 28tägiger feuchter Lagerung bei plastisch angemachtem Beton 150 kg/qcm, bei erdfeucht angemachtem 200 kg/qcm als Minimum der Druckfestigkeit. In den preußischen ministeriellen Bestimmungen ist eine bestimmte Druckfestigkeit nicht angegeben, dagegen ist die zulässige Druckspannung des Betons zu ]/g der Druckfestigkeit angesetzt. Die französischen Vorschriften bemessen die zulässige Druckspannung zu 28 °/o der nach 90 Tagen erreichten Würfelfestigkeit, während die österreichischen Regierungsvorschriften nach öwöchiger Erhärtung an der Luft mindestens folgende Druckfestigkeiten verlangen

bei 470 kg Portlandzement auf 1 cbm Gemenge von Sand und Steinmaterial......170 kg/qcm

„ 350 ,, Portlandzement auf 1 cbm Gemenge von

Sand und Steinmaterial......150   „

„ 280 „ Portlandzement auf 1 cbm Gemenge von Sand und Steinmaterial......130   „

und dieser Werte etwa als zulässige Spannung festsetzen.

Den Einfluß des Wasserzusatzes auf die Festigkeit des Betons erkennt man deutlich aus folgenden in der Materialprüfungsanstalt Stuttgart erhaltenen Zahlen. Aus Anlaß der im Auftrag des Deutschen Ausschusses für Eisenbeton angestellten Versuche mit Eisenbetonbalken zur Bestimmung des Gleitwiderstandes*) wurden auch die Druck- und die Zugfestigkeit der verschiedenen Betonsorten ermittelt und zwar für zwei verschiedene Wasserzusätze a und ß, wovon der erstere (ca. 7,8 Gewichtsprozente) derart ist, daß er bei Eisenbeton nicht wohl unterschritten werden kann, während der zweite (ca. 9 Gewichtsprozente) als die obere Grenze für die Verwendung bei Eisenbeton anzusehen ist. Im Alter von 45 Tagen wurden folgende Festigkeiten in kg/qcm erhalten:


		
Betonsorte
	
Druckfestigkeit
	
Zugfestigkeit


	
a
	
ß
	
a
	
ß


	
1
	
Zement, 2 Rheinsand, 3 Rheinkies . . .
	
224
	
201
	
19,0
	
17,0


	
1
	
Zement, 2 Dresdener Grubensand, 3 Rheinkies .............
	
238
	
191
	
17,8
	
17,3


	
1
	
Zement, 2 Basaltquetschsand, 3 Rheinkies .............
	
202
	
157
	
17,2
	
16,8


	
1
	
Zement, 2 Kalksteinquetschsand, 3 Rheinkies .............
	
191
	
147
	
18,4
	
15,0


	
1
	
Zement, 2 Basaltquetschsand, 3 Basalt-maschinengeschläge.......
	
178
	
124
	
18,9
	
15,7


	
1
	
Zement, 2 Rheinsand, 3 Bimskies . . .
	
134
	
120
	
16,5
	
15,4


	
1
	
Zement, 2 Rheinsand .......
	
280
	
—
	
20,4
	
13,7




Die Druckfestigkeit der Würfel senkrecht zur Stampfrichtung wurde bei derselben Gelegenheit um etwa 6 °/o höher gefunden, als wenn der Druck in der Stampfrichtung wirkte.

Mit unseren Probekörpern prismatischer Form nach Abbildung 32, die zu Elastizitätsversuchen dienten, ergaben sich folgende Druckfestigkeiten als Mittel aus drei Versuchen (Mischung 1 Z : 3 Kiessand, plastisch): nach 3 Monaten 172 kg/qcm, nach 2 Jahren 308 kg/qcm.

Die Festigkeit der Eisenbetonbauten nimmt also mit der Zeit zu, so daß man sehr wohl die zulässige Druckbeanspruchung = der nach 28 Tagen ermittelten Würfelfestigkeit annehmen kann.

Über die mit dem Alter zunehmende Festigkeit des Betons liegen interessante Proben vor, welche anläßlich des Baues der Donaubrücke bei Munderkingen gemacht worden sind. Aus 1 Teil Zement, 2,5 Teilen

) Berlin 1909.

Sand und 5 Teilen Schotter stark plastisch hergestellt, zeigten diese Probewürfel von 20 cm Seitenlänge


nach 7 Tagen



eine Druckfestigkeit von 202 kg/qcm im Mittel


28   „

5 Monaten

2 Jahren 8 Monaten

9    „



254

332

520

570

Ähnliche Ergebnisse finden sich in den bereits genannten »Mitteilungen über die Druckelastizität und Druckfestigkeit von Betonkörpern mit verschiedenem Wasserzusatz« von C. v. Bach, III. Teil, Stuttgart 1909.

Dort ist die Beziehung zwischen der Druckfestigkeit k und dem Alter A der Betonkörper durch die Formel ausgedrückt

1

 Commission, du ciment arme. Experiences, rapports etc. relatives ä l'emploi du beton arme'. Paris, H. Dunod et E. Pinat, 1907.

2

 Bericht erstattet von Prof. E. Heyn, Direktor im K. Materialprüfungsamt zu Groß-Lichterfelde-West, Berlin 1911. Verlag von Wilhelm Ernst & Sohn.

3

 Schumann & Büsing, Der Portlandzement und seine Anwendung im Bauwesen.

4

 Mitteilungen über die Herstellung von Betonkörpern mit verschiedenem Wasserzusatz, sowie über die Druckfestigkeit und Druckelastizität derselben. Stuttgart 1903, Konrad Wittwer. — Der II. Teil (1906, ebenda) enthält die Versuche ausgedehnt auf das Alter von 2 Jahren, der III. Teil (1909, ebenda) bis zum Alter von 6 Jahren.


h-a^ jX +

worin a und m von der Betonsorte abhängige Koeffizienten bedeuten.

So wurde z. B. für Reihe III Nr. 1

k _ 786 (1 [X g x 1 ) gefunden.

Der Koeffizient a, hier gleich 786, stellt dem Bau der Formel entsprechend den Wert vor, welchem sich die Druckfestigkeit im Verlauf der Zeit asymptotisch annähert (vergl. Abb. 31).

[image: ]
Abb. 31. Zunahme der Druckfestigkeit des Betons im Laufe der Zeit. Maschinenmischung 1:2,5:5 mit 5,7 Gewichtsprozent Wasser.




Es mögen hier noch die von uns für verschiedene Betonmischungen unter Verwendung von Bi ms sand und Bimskies gefundenen Festigkeiten angegeben sein.


	
Mischung
	
Zusammensetzung des Zuschlagmaterials
	
Druckfestigkeit nach 28 Tagen
	
Spez.

Gewicht lufttrocken


	
1 :4
	
1 Bimssand und 2 Bimskies . .
	
69 kg/qcm
	
1150kg/cbm


	
1 :4
	
1 Quarzsand und 2 Bimskies .
	
133    „
	
1520   „


	
1 :4
	
1 Bimssand und 2 Quarzkies .
	
171    „
	
2000   „


	
1 :5
	
1 Bimssand und 2 Bimskies . .
	
43     .,
	
1075   „


	
1 : 5
	
1 Quarzsand und 2 Bimskies .
	
127    „
	
1484   „


	
1:5
	
1 Bimssand und 2 Quarzkies .
	
120   „
	
1960   „




Bei Verwendung von Bimsmaterial muß ziemlich naß gemischt werden, erdfeuchte Mischungen ergeben geringere Festigkeiten.

Wie schon oben erwähnt, ist die Festigkeit hoher prismatischer Betonkörper geringer als diejenige von Würfeln. So wurden in der Materialprüfungsanstalt Stuttgart anläßlich der in Heft 45—47 der Mitteilungen über Forschungsarbeiten mitgeteilten Versuche die Festigkeit von Betonprismen von 20/20 cm Querschnitt und 100 cm Höhe zu 146 kg/qcm gefunden, während die Druckfestigkeit der gleichzeitig hergestellten Würfel 228 kg/qcm betrug.

Zugfestigkeit. Die Resultate der Zugversuche sind noch verschiedener als diejenigen der Druckversuche. Alle für die Druckfestigkeit maßgebenden Umstände kommen auch hier in Betracht, jedoch haben Umfang und Form der Probekörper noch größeren Einfluß.

Die Zugversuche werden in der überwiegenden Mehrzahl mit Mörtelmischungen, also mit Probekörpern, die aus Zement und Sand allein bestehen, angestellt und dienen dann zur Beurteilung des Zements. Zugversuche mit eigentlichen Betonkörpern sind verhältnismäßig wenig bekannt geworden; sie ergeben kleinere Festigkeiten, als bei den Mörtelkörpern, z. B. wurde bei den für Elastizitätsversuche dienenden Probekörpern nach Abbildung 32 an der Materialprüfungsanstalt in Stuttgart mit von IFßj/ & Freytag eingelieferten Körpern folgendes erhalten:

Als Mittel aus je drei Körpern aus Heidelberger Zement und Rheinkies und -sand, plastisch hergestellt

Mischung 1 : 3, Alter 3 Monate, Zugfestigkeit 12,6 kg/qcm,

„     1:3,      „2 Jahre,            „      15,5   ,,

„    1:4,     „3 Monate,         „       9,2   „

Die Zahlen sind bei gleichartigen Versuchskörpern ziemlich schwankend, so ist die Zahl 15,5 das Mittel der drei Zugfestigkeiten 8,8, 15,8, 22,0.

Im vorhergehenden Abschnitt sind neben den in der Materialprüfungsanstalt Stuttgart ermittelten Zahlen für die Druckfestigkeiten von verschiedenen für Eisenbeton in Betracht kommenden Mischungen auch die entsprechenden Werte für die ermittelten Zugfestigkeiten des besseren Vergleichs wegen beigesetzt. Die Zugfestigkeit ergibt sich hiernach etwa gleich dem zehnten Teil der Druckfestigkeit, jedoch ist bei zahlreichen anderen Versuchen dieses hohe Verhältnis nicht ganz erreicht worden. So ergaben sich mit Probekörpern1) aus 1 Teil Heidelberger Portlandzement, 2 Teilen Rheinsand und 3 Teilen Rheinkies bei 7 Tagen feuchter und dann trockener Lagerung bis zur Prüfung folgende Festigkeiten:


			
im Alter von
	
28 Tag. 45 Tag.
	
6Mon.
	
1 Jahr


	
Zugfestigkeit
	
bei
	
Wasserzusatz a
	
12,4
	
13,7
	
19,5
	
23,7 kg/qcm


	
n
	
n
	
,,             ß
	
12,0
	
11,8
	
15,3
	
23,1    „


	
Druckfestigkeit
	
n
	
„       a
	
225
	
253
	
337
	
371    „


		
n
	
„         ß
	
191
	
209
	
297
	
329    „




wonach also die Zugfestigkeit —V18 der Druckfestigkeit (Würfelfestigkeit) ist.

Elastizität des Betons. Ebensowenig wie für die Bruchfestigkeit kann für die Elastizitätskoeffizienten des Betons ein allgemein gültiger Wert angegeben werden, da alle oben angeführten Einflüsse sich auch auf die Elastizität geltend machen. Aus diesem Grunde können die von den verschiedenen Forschern gewonnenen Zahlen schwer miteinander verglichen werden und man kann daher nur empfehlen, entweder in praktischen Fällen spezielle Versuche auszuführen, oder sich an solche unter ähnlichen Umständen angestellte zu halten.

Untersuchungen über die elastischen Deformationen des Betons bei Druckbeanspruchung sind durchgeführt worden von Durand Claye2), von Bauschinger, vom Gewölbeausschuß des Österr. Ingenieur-und Architektenvereins; die eingehendsten und bekanntesten sind aber diejenigen von Baudirektor v. Bach.

Alle früheren Elastizitätsversuche leiden an dem Mangel, daß die Versuchsstücke und insbesondere die Meßlängen an denselben zu klein waren, ferner wurde bei den beobachteten Zusammendrückungen nicht unterschieden, welcher Teil davon bleibend, und welcher nur vorübergehend, d. h. elastisch oder federnd, war. Diese Unterscheidung wurde erstmals von Professor v. Bach gelegentlich seiner Versuche für die Württ. Ministerialabteilung für Straßen- und Wasserbau im Jahre 1895 durchgeführt (Zeitschrift des Vereins Deutscher Ingenieure 1895, 1897). Seine zylindrischen Probekörper von 25 cm Durchmesser hatten eine gesamte Höhe von 1 m. Die Verkürzung wurde auf eine Länge von 75 cm an zwei diametral gegenüberliegenden Stellen gemessen. Die Versuche wurden in folgender Weise angestellt:

Man brachte eine bestimmte Last auf, entsprechend 8 kg/qcm, alsdann wurde entlastet; diese Belastung und Entlastung wurde so lange wiederholt, bis die Längenänderungen nicht mehr zunahmen. Sodann wurde zur nächsten Belastungsstufe von 16 kg/qcm übergegangen und auch diese Belastung so oft aufgebracht und wieder weggenommen, bis die Zusammendrückungen sich nicht mehr änderten. In dieser Weise wurde fortgefahren und für jede einzelne Belastungsstufe die gesamte, die elastische und die bleibende Zusammendrückung festgestellt. Auf Grund dieser gewonnenen Zahlen wurden die Linien dieser Zusammendrückungen aufgetragen. Eine bestimmte Elastizitätsgrenze ist bei diesen Kurven nicht vorhanden, vielmehr wachsen die Zusammendrückungen schon von Anfang an stärker als die Spannungen.

Bei den Probekörpern aus Blaubeurer Zement kann indessen für die Belastungsstufen bis 40 kg/qcm leicht eine Gerade substituiert werden.

Die von v. Bach ermittelten Kurven der Längenänderungen haben einen so regelmäßigen Verlauf, daß das Gesetz der Deformationen durch eine Gleichung ausgedrückt werden konnte, und zwar besteht zwischen den Zusammendrückungen und den Spannungen folgende Beziehung, die man als das Potenzgesetz bezeichnet

£ = 7. . Om, wobei e die auf die Längeneinheit bezogene Deformation und o die zugehörige Spannung bezeichnen; a und m sind Koeffizienten, die von den Eigenschaften des untersuchten Materials abhängen. Ähnliche Beziehungen sind für Sandstein, Granit, Gußeisen etc. aufgestellt worden, alles Stoffe, bei welchen keine Proportionalität zwischen den Deformationen und Spannungen besteht und die Zugelastizität von der Druckelastizität verschieden ist. Für einige Mischungsverhältnisse sind folgende Gleichungen gefunden worden, die marken zutreffend sein können:


aber nicht für alle Zement-



Mischung! Z:2x/2 Sand : 5 Kies . .


£ = --------- ol>14

298000

g —--------■ oL16

457000

£ =----!----al,15

315000

£ = _ al,H.



	
„ 1 Z : 2 x/2 Sand : 5 Schotter


	
„ 1 Z : 3 Sand


	
„ 1 Z : 1 ^2 Sand ....



Ein reichhaltiges Material über die Druckelastizität einer großen Anzahl Stampfbetonsorten verschiedener Mischung, erdfeucht und plastisch hergestellt, findet sich in den schon oben erwähnten »Mitteilungen über die Herstellung von Betonkörpern etc.« von Baudirektor v. Bach, 1903, 1906 und 1909.

Der Mangel an Elastizitätsversuchen mit solchen Betonsorten, wie sie für Eisenbetonkonstruktionen in Betracht kommen

und die geringe Anzahl der vom Gewölbeausschuß des »Österr. Ingen.- und Arch.-Vereins«, von Grat & Nielsen angestellten Versuche über die Zugelastizität des Betons veranlaßten die Firma IFtzp/ & Freytag, im Jahre 1901 an der Materialprüfungsanstalt der K. Techn. Hochschule in Stuttgart weitere Proben über Druck-und Zugelastizität durchführen zu lassen.

[image: ]
Abb. 32.

Probekörper.




Die Probekörper von nebenstehend abgebildeter Form wurden aus Mannheimer Portlandzement und Rheinkies und -sand hergestellt. Der Kiessand bestand aus etwa 3 Teilen Sand von 0—5 mm und 2 Teilen Kies von 5—20 mm Korngröße.


Die Ergebnisse sind in den Abbildungen 33—36 graphisch dar




gestellt und in den nachfolgenden Tabellen enthalten; die Zahlen



Mischung 1 : 3


	
Spannung
	
Wasserzusatz 8 %
	
Wasserzusatz 14 °/o


	
Längenänderung in Millionstel
	
E

i
	
Längenänderung in Millionstel
	
E


		
kg/qcm


		
61,3
	
255
	
240000
	
293
	
209000


		
49,0
	
198
	
247000
	
227
	
216000


		
36,8
	
143
	
257000
	
165
	
222000


	
E
	
30,6
	
117
	
261000
	
135
	
227000


	
e

K
	
24,5
	
92
	
266000
	
104
	
235000


	
Q.'
	
18,3
	
67
	
273000
	
76
	
241000


	
(f)

CJ
	
15,3
	
55
	
278000
	
62
	
246000


	
3
	
12,2
	
43
	
284000
	
48
	
254000


	
Q
	
9,2
	
32
	
287000
	
36
	
260000


		
6,1
	
21
	
290000
	
23
	
265000


		
3,0
	
10
	
300000
	
11
	
272000


		
0
	
•—
	
—
	
—
	
—


	
bJO
	
1,6
	
6
	
267000
	
7
	
230000


	
E

3
	
3,1
	
13
	
238000
	
15
	
207000


	
E E
	
4,6
	
20
	
230000
	
23
	
200000


	
Q.

cn
	
6,2
	
28
	
221000
	
32
	
194000


	
OZ) E
	
7,7
	
38
	
203000
	
44
	
175000


	
N
	
9,2
	
47

Zugfestigkeit =
	
196000

= 12,6 kg/qcm
	
Zugfestigkeit =
	
= 10,5 kg/qcm





Kurven der Längenänderungen von Betonkörpern mit 8°/o Wasserzusatz.



[image: ]
Abb. 33—36.




Mischung 1 :4


	
Spannung
	
Wasserzusatz 8%
	
Wasserzusatz 14%


	
Längenänderung in Millionstel
	
E
	
Längenänderung in Millionstel
	
E


		
%/qcm


		
61,3
	
290
	
211000
	
360
	
170000


	
1
	
49,0
	
225
	
218000
	
276
	
177000


		
36,7
	
163
	
225000
	
198
	
185000


	
bjo c
	
30,6
	
133
	
230000
	
160
	
191000


	
3

3
	
24,5
	
104
	
235000
	
124
	
198000


	
CU
	
18,3
	
76
	
241000
	
90
	
203000


	
u

3
	
15,3
	
62
	
247000
	
73
	
210000


	
Q
	
12,2
	
49
	
250000
	
58
	
215000


		
9,2
	
36
	
257000
	
42
	
219000


		
6,1
	
23
	
265000
	
27
	
226000


		
3,0
	
11
	
273000
	
12
	
250000


		
0
	
—
	
—
	
—
	
—


	
'OJ0
	
1,6
	
6
	
266000
	
6
	
250000


	
c
	
3,1
	
13
	
240000
	
14
	
221000


	
3 3 Q.
	
4,6
	
21
	
224000
	
22
	
200000


	
b£

3
	
6,2
	
31
	
200000
	
32
	
194000


	
N
	
7,8
	
41

Zugfestigkeit
	
190000

= 9,2 kg/qcm
	
Zugfestigkeit
	
= 8,8 kg/qcm




stellen immer das Mittel aus drei Versuchskörpern vor. Von jeder der Mischungen 1:3, 1:4 und 1 : 7 wurden je sechs Körper mit den Wasserzusätzen von 8 und 14 Volumprozenten hergestellt und davon die eine Hälfte auf Druckelastizität und die andere auf Zugelastizität untersucht Die Meßlänge betrug 350 mm; von BelastungsWiederholungen wurde abgesehen, um die Versuche nicht zu zeitraubend und zu umständlich zu machen, dagegen wurde auf jeder Stufe eine Belastungsdauer von 3 Minuten eingehalten. Das Alter der Probekörper war ziemlich gleichmäßig, nämlich 80—90 Tage. Wir beschränken uns auf die Ergebnisse der Probekörper aus den Mischungen 1 :3 und 1 :4, indem die Mischung 1 :7, die sich gegenüber diesen beiden natürlich als minderwertig erwies, für Eisenbeton nicht in Frage kommt. \

Trägt man die spezifischen Längenänderungen als Ordinaten, und die Spannungen als Abszissen auf, so ergeben sich die Kurven der Abbildungen 33—36.

Die Kurven zeigen einen ziemlich regelmäßigen Verlauf. Die Zugfestigkeiten sind an größeren prismatischen Körpern aus Beton immer

Nasse Mischung 1: 3.


	
Spannung

k^/qcm
	
3 Mo

Längenänderung in Millionstel
	
nate alt

E
	
2 Jal

Längenänderung in Millionstel
	
ire alt

E \
	
Bemerkung


	
86,0

73,7

61,3 bfj

§   49,0

1   36,8

oa

£   30,6

CJ

5 24>5

18,3

12,2

6,1

0

1,6

3,1

öjo     4,6

I    6,2

s.    7>7

9,2

N   10,8

12,3

•   13,8
	
293

227

165

135

104

76

48

23

—

7

15

23

32

44

_

Z f

Zugfe

= 10,5
	
209000

216000

222000

227000

235000

241000

254000

265000

230000

207000

200000

194000

175000

stigkeit kg/qcm
	
334

280

229

180

132

109

87

64

42

20

4,7

9,8

14,8

20,0

25

30,3

35,5

40,8

46,2

Zugfe = 15,8
	
257000

263000

268000

272000

278000

280000

283000

286000

290000

305000

340000

316000

311000

310000

308000

303000

303000

301 000

298000

stigkeit kg/qcm
	
Mittel aus drei Körpern.

Nur

> ein Körper.




wesentlich geringer als bei den Mörtelproben in Achterform, die viel fester eingestampft werden können. Bezüglich der Wirkung des Wasserzusatzes ist zu beachten, daß die Probekörper in dichtschließenden gußeisernen Formen hergestellt wurden und Sand und Kies nicht ab-
[image: ]
Abb. 37. Kurven der Längenänderungen von 3 Monate und 2 Jahre altem Beton 1:3.


solut trocken waren, daß also der Wasserzusatz von 14 Volumprozenten namentlich bei den mageren Mischungen ein ungewöhnlich reichlicher war, der in der Praxis selbst beim plastischen Beton kaum erreicht werden wird. Gegen die Grenze der Zugfestigkeit können derartige Versuche nicht mit der vielleicht wünschenswerten Annäherung ausgeführt werden, da sonst die Gefahr einer Beschädigung der Meßinstrumente besteht.

Ähnlich wie die Festigkeit nimmt auch der Elastizitätsmodul des Betons mit fortschreitendem Alter zu, wie aus den Versuchsergebnissen an 2 Jahre alten Probekörpern 1 :3 mit 14 Volumprozenten Wasser auf Seite 46 zu ersehen ist. Die Zahlen der 3 Monate alten Körper gleicher Zusammensetzung sind zum Vergleiche beigesetzt.

Die Kurven der Längenänderungen dieses 2 Jahre alten Betons sind in Abbildung 37 graphisch dargestellt.

Weitere Elastizitätsmessungen, die zu ähnlichen Ergebnissen führten, sind in den Mitteilungen über Forschungsarbeiten Heft 45 bis 47 S. 100 angegeben.

In dem Bericht über die an der Materialprüfungsanstalt Stuttgart durchgeführten Versuche mit Eisenbetonbalken zur Bestimmung des Gleitwiderstands sind in Zusammenstellung 38 die Elastizitätsmodule für Zugbeanspruchung von 0,5—7,5 kg/'qcm angegeben. Die Werte schwanken zwischen 118000 (1 Zement, 2 Rheinsand, 3 Bimskies) und 354900 (1 Zement, 2 Rheinsand, 3 Basaltmaschinengeschläge).

Biegungsfestigkeit des Betons. Die aus den Biegebruchversuchen mit Hilfe der TVöcZmchen Biegungsformel berechneten Zugfestigkeiten rechteckiger Betonbalken erweisen sich immer als etwa doppelt so groß, wie die durch den direkten Zugversuch ermittelten. Wir geben zunächst die Resultate einiger Biegeversuche reiner Betonkörper, um sodann zur theoretischen Erklärung dieses scheinbaren Widerspruches überzugehen.

Versuche

von K. K. Baurat Prof. Hanisch und Oberingenieur J. A. Spitzer.

Bei diesen Versuchen wurde nicht nur die Biegungsfestigkeit der Betonplatten ermittelt, sondern es wurden noch aus den gebrochenen Platten mit möglichster Vorsicht Probekörper herausgemeißelt und deren Zug- und Druckfestigkeit bestimmt. Das Mischungsverhältnis war 1:31/2, die Stützweite betrug 1,50 m, die Plattenbreite 60 cm und das Alter 268 Tage.


	
Nr.
	
Dicke

cm
	
Getragene Einzellast

kg
	
Eigenlast

kg
	
Druckfestigkeit
	
Zugfestigkeit
	
Biegungsfestigkeit M


	
l~ ^bh2


	
1
	
7,8
	
800
	
170
	
296
	
29
	
54,6


	
2
	
11,5
	
1400
	
240
	
329
	
24
	
43,2


	
3
	
11,5
	
1500
	
240
	
256
	
27
	
46,1


	
4
	
8,0
	
700
	
175
	
314
	
23
	
49,1


	
5
	
10,0
	
1200
	
210
	
352
	
20
	
46,2


	
6
	
10,0
	
1200
	
210
	
300
	
29
	
49,1


			
Mittelwerte
	
308
	
25
	
48,0




Die Erklärung für den scheinbaren Widerspruch ist darin zu suchen, daß wegen der Veränderlichkeit der Elastizitätskoeffizienten und ihrer Ungleichheit für Zug und Druck die MziVcrsche Biegungsformel nicht

mehr anwendbar ist, also die hiernach berechneten hohen Biegungsfestigkeiten nur Vergleichs werte, nicht aber Zugspannungen vorstellen.

Schon Professor W. 7?Z/^r-Zürich hat im I. Teil seiner »Anwendungen der graphischen Statik« 1888 eine graphische Berechnung der Spannungen gegeben, welche die Elastizitätsgrenze überschreiten, und darauf hingewiesen, daß sein Verfahren auch für alle Körper anwendbar sei, deren Spannungsdiagramm in seiner ganzen Ausdehnung krummlinig verläuft, wie z. B. beim Gußeisen, dessen elastisches Verhalten ganz ähnlich demjenigen des Betons ist.

Man könnte versuchen, die Spannungen unter Anwendung des Potenzgesetzes zu berechnen, eine derartige Abhandlung erschien von Ingenieur Carling in der »Zeitschrift des Österreich. Ingenieur- und Architektenvereins« 1898. Auf Grund der von Prof. v. Bach für einen Granit ermittelten Elastizitätszahlen sind daselbst für einen rechteckigen Querschnitt die Lage der Neutralachse, die zugehörigen größten Zug-und Druckspannungen und die Beziehungen zwischen Trägerhöhe und Moment bei bestimmten Zugspannungen mit Hilfe des Potenzgesetzes berechnet. Da jedoch das Potenzgesetz nur für niedere Spannungsintervalle gilt, so läßt sich diese Berechnungsweise nicht ohne weiteres auf die Verhältnisse beim Bruch*anwenden.

In demselben Jahrgang genannter Zeitschrift wurde von J. A. Spitzer, Direktor der Firma Wayß & Co. in Wien, eine Berechnung für Träger aus Materialien von veränderlichem Formänderungskoeffizienten gegeben, welche, eine Näherungsmethode darstellend, auf alle Trägerformen anwendbar ist und nur die Linien der Längenänderungen für Zug und Druck als bekannt voraussetzt.

Die einfachste Erklärung der hohen Biegungsfestigkeiten des Betons erhält man nach dem zuerst erwähnten graphischen Verfahren wie folgt:

Nimmt man die Mzwmche Hypothese, wonach die Querschnitte eines Balkens bei der Biegung eben bleiben, auch hier als zutreffend an, so wird die Linie der Längenänderungen mit Bezug auf Abbildung 38 durch die Gerade DD', die Linie der Spannungen durch die KurveEOE' dargestellt sein. Bei letzterer sind die Ordinaten proportional den Dehnungen; es ist also die Kurve EOE' nichts anderes als die die mit der durch den Versuch ermittelten übereinstimmen muß.

[image: ]



Die Abbildung 39 stellt diese Linie dar, unter der wir uns also die Spannungsverteilung in einem rechteckigen Balkenquerschnitt denken können. Der Inhalt der Fläche über der neutralen Schicht stellt die Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Auf!.                                               4

Druckkraft, und derjenige unter derselben die Zugkraft im Querschnitt vor. Da keine äußeren horizontalen Kräfte auf den Balken wirken, muß in jedem Querschnitt die Zugkraft gleich der Druckkraft sein und daraus folgt, daß die Flächen OAB über und OCD unter der Neutralachse einander gleich sein müssen. Alle Abszissen, die an der De
[image: ]

formationskurve oben und unten gleiche Flächen abschneiden, stellen also zusammengehörige Druck- und Zugspannungen vor. Jeder Druckspannung entspricht eine ganz bestimmte Zugspannung. Sind Sa und Sz die Schwerpunkte der beiden Flächen OAB bzw. OCD, so ist das Moment der Innenkräfte gleich D .z = Z ,z, wobei z die Entfernung der beiden Schwerpunkte bedeutet; dieses Moment muß dem Biegungsmoment der äußeren Kräfte gleich sein. Es läßt sich daher, sofern eine bestimmte Randspannung oben oder unten festgesetzt wird, das Moment in einer Funktion von h2 ausdrücken (was man auch bei Anwendung des Potenzgesetzes erhält). Wird als Grenze der unteren Randspannung die Zugfestigkeit gewählt, so ergibt sich das größte mögliche Moment, das ohne Armierung aufgenommen werden kann.

Wird die Kurve der Dehnungen, wie es in Abbildung 39 geschehen ist, nach der Zugfestigkeitsgrenze hin verlängert, so erhält man z. B. für unsere Probekörper in trockener Mischung 1:3 folgende zusammengehörige Randspannungen bei Biegung

Druck             Zug

3,5 kg/qcm          3,1 kg/qcm



	
5,3
	
n
	
4,6
	
n


	
7,2
	
n
	
6,2
	
n


	
9,4
	
n
	
7,7
	
n


	
20,8
	
n
	
11,5
	
n


	
26,2
	
n
	
12,6
	
v


	
Ferner ergibt sich
	
für
	
den Augenblick
	
des Bruches, also mit






tjz = kz = 12,6 und für die Querschnittsbreite = 1

D = Z = 5,40 h z = 0,640 h

M = 5,40.0,64 . /z2 = 3,45 /z2.

Aus diesem Bruchmoment berechnet sich die Naviersche Biegungsspannung beim Bruch zu

o = -^ = —p— = 3,45.6 = 20,7 kg/qcm,

während die tatsächliche Spannung auf der Zugseite 12,6 und auf der Druckseite 26,2 beträgt. Als Mittel aus drei Biegungsversuchen berechnete sich für die betreffende Mischung die TVßiW'sche Biegungsspannung zu 21,4 kg/qcm, also eine befriedigende Übereinstimmung mit dem auf Grund der Deformationskurve zu erwartenden Wert, oder mit anderen Worten: es ist der Nachweis erbracht, daß beim Bruch infolge Biegung keine wesentlich andere Zugfestigkeit vorhanden ist, als beim unmittelbaren Zugversuch.

Die etwa 3 Monate alten Probekörper wurden mit einer konzentrierten Last P in der Mitte bis zum Bruch belastet; es ergaben sich hierbei folgende Biegungsfestigkeiten, nach der Mzvz?rschen Formel berechnet:


	
Mischung . . .
	
1 :3
	
1 :4
	
1 : 7


	
Wasserzusatz . .
	
8°/o
	
14 °/o
	
8 °/o
	
14°/o
	
8°/o
	
14 °/o


	
Biegungsfestigkeit
	
21,4
	
23,2
	
16,1
	
16,7
	
13,3
	
12,8


	
Zugfestigkeit . .
	
12,6
	
10,5
	
9,2
	
8,8
	
4,4
	
5,5




Die Probekörper hatten eine Länge von 1,0 m, eine Breite von 15 cm und eine Höhe von 20 cm, sie waren ebenfalls aus Mannheimer Portlandzement und Rheinkies und -sand hergestellt.

Die Biegungsfestigkeit des Betons wird neuerdings häufig zusammen mit der Druckfestigkeit als Qualitätsmaßstab benützt, weil sie leichter zu ermitteln ist als die Zugfestigkeit, die wesentlich von der zentrischen Krafteintragung abhängt. Solange man die nach der AWzmchen Formel gefundenen Biegungsfestigkeiten nur als Vergleichszahlen benützt und sich vergegenwärtigt, daß die Zugfestigkeit etwas mehr als die Hälfte beträgt, ist diese Methode sehr wohl zulässig. So wird z. B. an der eidgen. Materialprüfungsanstalt in Zürich die Festigkeit des Betons an vom Bauplatz eingeschickten Würfeln von 16 cm Kantenlänge oder Prismen von 36/12/12 cm ermittelt. Die letzteren dienen zuvor zur Bestimmung der Zugfestigkeit mittels Biegeproben, an den beiden auseinandergebrochenen Hälften der Prismen wird noch die Druckfestigkeit untersucht.

Schub- und Scherfestigkeit des Betons. Die große Bedeutung, die den Schubkräften bei den Eisenbetonkonstruktionen zukommt, und das Fehlen anderweitigen Versuchsmaterials, war die Veranlassung zu den nachstehend beschriebenen Versuchen, die der Verfasser in seiner Stellung bei der Firma Wayß & Freytag teils selbst vornahm, und die teils im Auftrag der Firma durch die Materialprüfungsanstalt der K. Technischen Hochschule in Stuttgart ausgeführt wurden.

Die Versuchsergebnisse führen zu einer strengen Unterscheidung der beiden Begriffe Schubfestigkeit und Scherfestigkeit.

Bekanntlich wirken in jedem Querschnitt x eines nach Abbildung 40 oder 41 belasteten Balkens aus homogenem Material Normalspannungen <5 und Schubspannungen r, die nach zwei geneigten, aufeinander senkrechten Richtungen die sog. Hauptspannungen zur Folge haben, nämlich:
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deren Richtung durch o         2 t

^2«=- —

bestimmt wird.

Hierbei ist vorausgesetzt, daß zwischen den Balkenfasern in vertikaler Richtung keine Pressungen vorhanden sind. Die Schubspannungen, die bekanntlich nach der Formel

Q.S J-b

zu berechnen sind, treten paarweise auf,
[image: ]

d. h. in jedem Punkt ist die horizontale Schubspannung t gleich der vertikalen. Wirken nur Schubspannungen t in benachbarten Querschnitten, ist also 5 = 0, wie z. B. bei einem nur auf Torsion beanspruchten Zylinder, so wird ein herausgeschnittenes Parallelepiped
[image: ]
Abb. 42.


AB CD (Abbildung 42) infolge der paarweise auftretenden Schubspannungen sich in ein Parallelogramm verwandeln, von dessen Diagonalen AC gedehnt und BD verkürzt wird. Die Hauptspannungen werden dann oz = + T und ozz = — r und der Winkel a = 45 °, Werte, die sich unmittelbar bei quadratischer Form des Rechtecks ABCD ergeben. Berücksichtigt man noch den Einfluß der Querdehnung, so ergibt sich die der Dehnung entsprechende Materialbeanspruchung in schiefer Richtung oz =           z °der mit m = 4 würde die zulässige Schubbean

spruchung t = 0,80 ein Wert, der bei Eisenkonstruktionen vielfach angenommen wird und durch Versuche als berechtigt nachgewiesen ist.

Im Gegensatz zu den Belastungsfällen in Abbildung 40 und 41, bei denen wir von Schubspannungen sprechen, und die dadurch gekennzeichnet sind, daß der Träger der Biegung ausgesetzt ist und eine Einsenkung erfährt, ist der Fall der reinen Abscherung durch Abbildung 43 dargestellt. Er unterscheidet sich von den vorhergehenden dadurch, daß Biegung nicht vorhanden ist, und die Querkraft theoretisch nur in einem Querschnitt auftritt, während sie vorhin auf größere Strecken für mehrere aufeinander folgende Querschnitte konstant blieb oder bei stetiger Last sich von einem Querschnitt zum andern nur unendlich wenig änderte. Man sieht auch sofort ein, daß reine Abscherung bei den praktischen Konstruktionen kaum vorkommen kann.

Das Verhalten des Betons rechtfertigt diese Unterscheidung zwischen Schub- und Scherspannungen, weil ihnen ganz verschiedene Brucherscheinungen und Bruchfestigkeiten entsprechen.

Um für den Fall der Abscherung (Abbildung 43) eine Beziehung zwischen Druck-, Zug- und Scherfestigkeit zu erhalten, können wir uns den Widerstand gegen Abscheren durch eine Verzahnung herbei
[image: ]

geführt denken (Abbildung 44), in deren unendlich kleinen Flächen abwechselnd und senkrecht zueinander Zug- und Druckkräfte wirken. Die Horizontalkomponenten dieser innern Kräfte müssen sich aufheben, die Summe ihrer Vertikalkomponenten muß die Scherkraft S ergeben, oder mit anderen Worten: die Scherkraft c. t in der vertikalen Fläche eines Verzahnungselements (Abbildung 45) ist die Resultante der beiden Normalkräfte b . oz und a . zd und muß durch deren Schnittpunkt hindurchgehen, wodurch die Rechtwinkligkeit der gedachten Verzahnung bedingt ist. Aus der Überlegung, daß der Bruch dieser Verzahnung nur erfolgen kann, wenn gleichzeitig die Druckspannungen vd und die Zugspannungen oz je ihre Bruchgrenze kd und kz erreichen, ergibt sich eine bestimmte Form der rechtwinkligen Dreiecke abc und weiterhin eine Beziehung zwischen der Scherfestigkeit t und der Zug- und Druckfestigkeit. Es ist im Kräftedreieck

c2 . t2 = a2. <jd2 b2 . az2.

Die Horizontalkomponentengleichung gibt

, b                a

b . oz . — = a . <zd . •— c              c

oder

b2 . gz = a2 .

in Verbindung mit der ersten Gleichung:

c2 . t2 = b2 . ad . <5Z + a2 . Qd. oz = od. oz (ß2 + b2),

woraus

t = V zd • o2.

Die denkbare obere Grenze der Scherfestigkeit wäre also das geometrische Mittel aus Zug- und Druckfestigkeit.

Bei durchaus gleichartigem Material mit gleicher Zug- und Druckfestigkeit würde demnach t = g oder mit Berücksichtigung der Querdehnung

t =___-___

(1 + » erhalten.

In der Tat liefern Abscherversuche mit Schmiedeisen und Stahl die Scherfestigkeit = 0,7 bis 0,8 der Zugfestigkeit, also ebenso groß wie die Schub- bzw. Drehungsfestigkeit. (Vergl. v. Bach, »Elastizität und Festigkeit«.) Beim Beton aber, dessen Zugfestigkeit geringer als seine Druckfestigkeit ist, ergibt sich aus Versuchen die Scherfestigkeit ziemlich größer als die Zugfestigkeit, und nahe dem theoretischen Wert t=\/kz. kd.

Die vom Verfasser angestellten

Versuche über die Scherfestigkeit des Betons zeigten die aus Abbildung 47 ersichtliche Anordnung. Der
[image: ]
Abb. 46. Versuch über Scherfestigkeit auf der Af«rf<?/zsschen Druckpresse.


prismatische Betonkörper von 18|18 cm Querschnitt wurde in der AW/^/zsschen Druckpresse liegend angebracht, oben und unten wurden abgehobelte Gußeisenstücke unterlegt, in der Weise, daß der Zwischenraum zwischen den beiden oberen Eisenstücken genau dem senkrecht darunter liegenden Eisenstück entsprach. Mit wachsendem Druck der Presse zeigte sich bei den nicht armierten Betonprismen zunächst ein Riß a in der Mitte von oben nach unten verlaufend, dessen Entstehung auf die Biegungsbeanspruchung des Probekörpers zurückzuführen ist. Gleichwohl konnte der Druck der Presse noch gesteigert werden, denn erst dann erfolgte die Kraftübertragung an den Kanten der eisernen Zwischenlagsstücke, wie es für die Ermittlung der Scherfestigkeit notwendig ist.

1. Versuch mit drei Betonkörpern der Mischung 1 :3 mit 14°/o Wasser, 18/18 cm im Querschnitt, Alter 2 Jahre (Abbildung 46).

Der Biegungsriß a tritt bei P=5t auf, die Belastung läßt sich aber steigern bis P = 40 t, wo die Abscherung links nach Riß b erfolgt. Bei einem zweiten Körper erscheint der Biegungsriß bei P=10 t und die Abscherung bei P = 38 t, während ein dritter Probekörper erst bei P = 50 t abgeschert wird. Unter der Annahme einer gleichmäßigen Verteilung von P auf die beiden abzuscherenden Querschnitte ergaben sich folgende Scherfestigkeiten der drei Probekörper:


20000 ~ 18 . 18




= 61,8 kg/qcm




19000

“ 18.18




= 58,7




im Mittel 65,9 kg/qcm.




25000

18 . 18




= 77,2




Die Prüfung gleich alter Probekörper von genau derselben Mischung von 74 cm Höhe und 18/18 cm Querschnitt nach Abbildung 32, an
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der Materialprüfungsanstalt der Techn. Hochschule Stuttgart durchgeführt, ergab als Mittel von je drei Körpern folgende Festigkeiten:

Zugfestigkeit

.     8,8 + 15,8 4-22,0            ,

kz = ——--—--— = 15,5 kg/qcm

Druckfestigkeit

L 350 4- 342 4- 233 ono . ,

kd =----—3—!----= 308 kg/qcm, so daß nach der oben entwickelten Theorie die Grenze der Scherfestigkeit bei

t = l/~kz . kd = JZ 15,5 . 308 = 69 kg/qcm

gegeben wäre, gegenüber einer beobachteten von 65,9 kg/qcm.

2. Versuch mit 1 Z Monate alten Betonprismen von 18/18 cm Querschnitt und der Mischung 1 :4 mit 14°/o Wasser. (Der Kiessand bestand aus 3 Teilen Sand von 0—5 mm, und 2 Teilen Kies von 5—20 mm Korngröße und hatte auch bei den anderen Probekörpern die gleiche Beschaffenheit.) Die Anordnung ist in Abbildung 47 dargestellt.

Körper 1: Biegungsriß in der Mitte bei P— 15 t; Abscherung erfolgte bei P=25t, was bei Annahme gleicher Verteilung die Scherfestigkeit

,    12500    _Q,.

t = T8 18 = 38,6 kg/qcm ergibt.

Körper 2 gibt entsprechend t = 41,7 kg/qcm und

Körper 3: t = 31,0 kg/qcm.

Gleichzeitige Druck- und Zugversuche wurden mit diesen Körpern nicht vorgenommen, dagegen existieren die früher mitgeteilten Festigkeitszahlen von 3 Monate alten Betonprismen (nach Abbildung 32) von gleicher Zusammensetzung, nämlich als Mittel von drei Versuchen kz = 8,8 kd = 172 kg/qcm, so daß t — 1/8,8 . 172 — 38,8 kg/qcm zu erwarten wäre.

Als Mittel der drei Abscherungsversuche ergibt sich

,    38,6 + 41,7 + 31,0           .

t = —= 37,1 kg/qcm.

	
3. Versuche mit armierten Betonprismen:



	
a) Nur mit geraden Eiseneinlagen.



Diese Versuchsreihe erfolgte an gleich großen Betonprismen von derselben Mischung und demselben Alter, wie die vorhergehende; jeder
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Abb. 48.


Probekörper enthielt aber noch eine Einlage von je vier 0 10 mm in der Nähe des oberen und unteren Randes, wie in Abbildung 48 dargestellt ist. Die Eiseneinlagen waren durch keinerlei Bügel verbunden, sie verhinderten ein Auseinanderfallen der Probekörper und bewirkten, daß die Risse ziemlich fein geblieben sind und daß die Belastung nach Auftreten des einen Scherrisses noch bis zum Erscheinen des anderen und darüber hinaus gesteigert werden konnte.

Körper 1. Bei P = 12 t zeigt sich ein feiner horizontaler Riß unten, bei P= 15 t wird ein feiner Biegungsriß in der Mitte bemerkbar, es erfolgt Abscherung:

bei P=20t links mit t — 31,0 kg/qcm 1 Mittel „ P = 30 t rechts „ t = 46,3   „    I 38,6 kg/qcm.

Die Belastung läßt sich trotz dieser Risse noch weiter steigern bis zu P = 42 t, wobei die allein noch gegen Abscherung wirksamen 16 Eisenquerschnitte mit

,        42000                ,

te =--= 3350 kg(qcm

	
16. 12 . *



4 beansprucht sind.

Körper 2 zeigt Scherrisse:

bei P = 18 t links t = 27,8 kg/qcm । Mittel „ P = 27 t rechts t = 41,8   „ f 34,8 kg/qcm.

Die Belastung läßt sich noch weiter steigern, bis mit P = 40 t ein horizontaler Riß am linken Ende auftritt. Für diese Last ist:

.        40000        _1Q_. ,

te ~-----TTZ----— 3180 kg/qcm.

	
16 .          . I2



	
4



Nach der Tabelle auf Seite 22 kann die Zugfestigkeit des Eisens zu 4200 kg/qcm angenommen werden, so daß die Scherfestigkeit etwa 0,8.4200 = 3360 kg/qcm betragen würde. Die ungleichen Scherfestigkeiten links und rechts können bei der primitiven Anordnung ihre Erklärung in einer ungleichen Verteilung der Last P auf die beiden Querschnitte finden, in diesem Fall würde das arithmetische Mittel das richtige Maß der Scherfestigkeit geben.

Aus diesen Versuchen folgt, daß bei den Betonprismen mit Eiseneinlagen die Abscherungsrisse im Beton etwa bei den gleichen Querkräften auftreten, wie bei den reinen Betonprismen, daß also die Scherfestigkeit des Eisens erst nach Überwindung derjenigen des Betons ausgenützt wurde, dann allerdings bis zum vollen Betrag. Eine Summierung der Wirkungen beider Stoffe scheint demnach bei der vorliegenden Beanspruchung auf reine Abscherung ausgeschlossen; jedenfalls hing die vollständige Zerstörung vom Widerstand des Eisens allein ab.

	
b) Mit teilweise abgebogenen Eiseneinlagen.



Bei den nachfolgenden drei Probekörpern (Abbildung 49) waren außer zwei geraden unteren Einlagen von 10 mm noch drei abgebogene Rundeisen von 10 mm Durchmesser vorhanden, welche die Scherflächen unter einem schiefen Winkel schnitten; im übrigen waren Größe, Form und Mischungsverhältnis wie bei den vorhergehenden Probekörpern; ihr Alter betrug 6 Wochen.
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Abb. 4Q.


	
Kö rper 1.



Bei P = 18 t Scherriß rechts t = 27,8 । Mittel „ P — 30 t „    links t = 46,4 J 37,1 kg/qcm.

Die Belastung läßt sich bis 35 t steigern. Nimmt man bei den abgebogenen Eisen als abzuscherende Fläche ihre Schnittfläche mit der Vertikalebene, also den Querschnitt l,25fach, so ergibt sich eine größte Scherspannung der Eiseneinlagen von

z 35 000                   ,

te =---------------= 3870 kg/qcm.

(4 + 6 . 1,25)

	
Kö rper 2.



Bei P= 16 t Scherriß links t = 24,7 | Mittel

	
„ P = 25 t „    rechts t = 38,7 I 31,7 kg/qcm.



Die Belastung steigt bis P = 30 t entsprechend te = 3310 kg/qcm.

	
Kö rper 3.


	
Be i P= 12 t Biegungsriß in der Mitte unten



bei P=15t Abscherung links t = 23,2 | Mittel

	
„ P = 28 t „      rechts t = 43,3 i 33,3 kg/qcm.



Die Belastung läßt sich bis P = 321 steigern, entsprechend te = 3540 kg/qcm.

Es gilt somit genau dasselbe, was über die Versuche unter a gesagt wurde, auch für die Versuche unter b.

Drehungsversuche mit Betonzylindern.

Ein auf Drehung beanspruchter Zylinder, auf den keine Axialkraft einwirkt, erleidet in seinen Querschnitten keinerlei Normalspannungen, sondern nur Schubspannungen und zwar sind an jeder Stelle die Schubspannungen in axialer Richtung gleich denjenigen in der Richtung des Querschnitts, so daß alle Körperelemente die in Abbildung 42 dargestellte Beanspruchung erleiden.

Wie wir aus den Abscherungsversuchen gesehen haben, ist der Widerstand des Betons gegen Abscheren ziemlich größer als seine Zugfestigkeit; es muß also der Bruch bei einem auf Drehung beanspruchten Betonzylinder nach einer unter 450 ansteigenden Schraubenfläche erfolgen (vergl. Abbildungen 50—53), senkrecht zur Richtung der größten Dehnungen oder der schrägen Zugspannungen3).

[image: ]
Abb. 50. Vollzylinder V.
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Abb. 51. Vollzylinder VI.




[image: ]
Abb. 52. Hohlzylinder I ohne Eiseneinlage.




[image: ]
Abb. 53. Hohlzylinder III ohne Eiseneinlage.




Diese Drehungsversuche wurden im Auftrage der Firma Wayß

	
6 Freytag an von dieser gefertigten Probekörpern durch die Materialprüfungsanstalt Stuttgart durchgeführt; das Mischungsverhältnis des Betons war 1 : 4, das Alter der Probekörper 2—3 Monate.



	
a) Vollzylinder von 26 cm Durchmesser; die Höhe der Versuchsstrecke betrug 34 cm (siehe die nebenstehenden Abbildungen 50 und 51). Das Drehmoment wurde auf die sechseckigen Köpfe ausgeübt.


	
Vollzylinder Nr.
	
Drehmoment Md
	
Drehungsfestigkeit nach der Formel

Md

~d — --------

- K rf3

16
	
Alter in Tagen


	
V

VI

VII

VIII
	
61500 kg . cm

66500 „

46000 „

59500 „
	
18,2 kg/qcm

19,3    „

13,3    „

17,6    „
	
89

85

79

98


		
Mittel

1                                    ■
	
17,1 kg/qcm
	




	
b) Hohlzylinder von denselben Außenmaßen; innerer lichter Durchmesser ungefähr d0=\5 cm (Abbildungen 52 und 53) ergaben folgende Drehungsfestigkeiten:


	
Hohlzylinder Nr.
	
Drehmoment Md
	
Drehungsfestigkeit Md
	
Alter in Tagen


	
xd ~ K    rf4 — dox

16 ’ d


	
XVI
	
30000 kg. cm
	
9,4 kg/qcm
	
54


	
XVII
	
24500   „
	
7,9    „
	
55


	
XVIII
	
29000   „
	
9,3    „
	
52


	
Mittel
	
27830 kg. cm
	
8,9 kg/qcm
	





Die Zugfestigkeit wurde an ebenso alten Hohlzylindern von gleichem Querschnitt, aber mit entsprechenden Köpfen versehen, im Mittel zu 8,0 kg/qcm ermittelt, während sie an gleichzeitig hergestellten Zugkörpern nach Abbildung 32 zu 7,7 kg/qcm gefunden wurde. Die Zahlen stimmen also bei den Hohlzylindern befriedigend miteinander überein, während die oben entwickelte Theorie bei den Vollzylindern nicht bestätigt wurde.

Abgesehen von dem höheren Alter der Vollzylinder ist bei diesen ein größerer Wert aus dem Grunde erklärlich, weil der Elastizitätsmodul des Betons mit zunehmender Spannung sich vermindert, was zur Folge hat, daß die nach der Mitte zu gelegenen Querschnittsteile einen größeren Anteil an der Kraftübertragung nehmen, als dies die Formel
[image: ]

voraussetzt, sie entlasten also die nach außen gelegenen Partien. Die so ermittelte Drehungsfestigkeit des Betons stünde daher zu der Zugfestigkeit in einem ähnlichen Verhältnis wie seine Biegungsfestigkeit. Auf diese Weise könnte der hohe Wert von 17,1 kg/qcm gegen die früher mit Probekörpern aus den gleichen Materialien und mit demselben Mischungsverhältnis erhaltene Zugfestigkeit von rund 9,0 kg/qcm nach 3 Monaten erklärt werden. Bei den Hohlzylindern aber, bei denen der Bruch ebenfalls nach einer unter 450 geneigten Schraubenlinie, senkrecht zur Richtung der größten Zuganstrengung erfolgte, wird die berechnete Beanspruchung der tatsächlichen entsprechen. Es sei noch erwähnt, daß nur bei Verwendung sehr plastischen Betons eine gute Übereinstimmung zu erzielen ist, da dann der Einfluß der Stampfarbeit, der sich besonders bei den Hohlzylindern geltend machen würde, zurücktritt.

Über Drehversuche mit spiralarmierten Hohlzylindern siehe unter »Dehnungsfähigkeit des Betons«.

Schubversuche mit geschlitzten Betonprismen.

Diese Versuche wurden mit prismatischen Körpern angestellt, die in der neutralen Achse mit Schlitzen versehen waren, so daß bei der aus Abbildung 54 ersichtlichen Belastungsanordnung der Bruch durch Abscheren der Stegverbindungen an den Enden erfolgen mußte. Die Versuche sind ebenfalls im Auftrag der Firma Wayß & Freytag A~G. an der Materialprüfungsanstalt in Stuttgart ausgeführt worden.

Aus der aufgebrachten Last berechnen sich die in den Flächen a—a vorhandenen Scherspannungen wie folgt:
[image: ]

Die Schubspannung an irgend einer Stelle x der neutralen Schicht ist P S

also die Summe aller Schubkräfte von 0 bis hierin bedeutet S das statische Moment der über der Neutralachse gelegenen Querschnittsfläche in bezug auf diese und J das Trägheitsmoment des Querschnitts; die Scherfestigkeit in a—a ergibt sich also zu

P S l

1 ~ 4 ' J ' b .d'

Es sei noch bemerkt, daß die den Zugspannungen unterworfene Seite durch Eiseneinlagen armiert werden mußte, damit die schwächste Stelle der Körper, der Steg an den Auflagern war, und nicht vorher ein Brechen infolge Überwindung der Zugfestigkeit eintreten konnte. Ferner lagen die Probekörper nicht genau in der Mitte der Endverbindungen auf, so daß noch Biegung an diesen Stellen vorhanden war. Es rührte dies daher, daß die Stegbreite gegenüber der ursprünglichen Annahme verringert, und diese Verringerung einseitig vorgenommen wurde.

Beispiel: Versuchskörper „85“ nasse Mischung 1 : 3. Alter 105 Tage.
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Abb. 55. Geschlitzter Betonkörper.


Unter der Belastung von P = 1430 kg wird der Riß br sichtbar, durch den ganzen Steg hindurchgehend (Abb. 55).

Bei P = 1620 kg zeigt sich der Riß ax durch den ganzen Steg hindurch und bei ml Anriß in der Ecke.

Bei P= 1770 kg Riß a2 sichtbar.

Bei P = 2000 kg Riß m2 sichtbar.

Unter der Belastung von P = 2410 kg bildet sich ein klaffender Riß bei ni.. und Riß m2 klafft nach der Mitte des Körpers auf; die Belastung läßt sich nicht mehr steigern.

In nachstehender Tabelle sind die so erhaltenen Werte der Scherfestigkeit angeführt und gleichzeitig die Zug- und Druckfestigkeiten der Körper nach Abbildung 32 beigefügt.

Mittel von je drei Versuchskörpern in kg/qcm:


	
Mischung
	
1 :3
	
1:4
	
1 :7


	
Wasserzusatz
	
8°/o
	
14 °/o
	
8 °/o
	
14°o
	
8 °/o
	
14 °/o


	
Scherfestigkeit . . .
	
36
	
30
	
31
	
28
	
26
	
19


	
Zugfestigkeit . . .
	
12,6
	
10,5
	
9,2
	
8,8
	
4,4
	
5,5


	
Druckfestigkeit . . .
	
280
	
195
	
220
	
153
	
127
	
88




Die hier erhaltene Scherfestigkeit bei 1:4 mit 31 bzw. 28 kg/qcm ist etwas kleiner als die durch direkte Abscherung gewonnene von 37 kg/qcm. Der Grund liegt vielleicht in der nicht ganz sicheren Berechnungsweise bei den geschlitzten Betonprismen oder darin, daß die Endverbindungen eine gewisse Höhe hatten, und sich so teilweise geneigte Risse infolge schiefer Zugspannungen ausbilden konnten.

In der Praxis kommt der Fall der reinen Abscherung kaum vor. Die fast immer vorhandene Biegungsbeanspruchung erzeugt zusammen mit der Querkraft die schrägen Zugspannungen, welche beim armierten Körper den Verlauf der Risse bestimmen, ehe die Scherspannungen die Bruchgrenze erreichen. Wenn aber einmal die schrägen Zugrisse vorhanden sind, so kann von einer Scherbeanspruchung des Betons nicht mehr gesprochen werden.

Wir kommen auf diesen Punkt später noch eingehend zurück bei Gelegenheit der Beschreibung von Schubversuchen an Plattenbalken.

Die Haftfestigkeit oder der Gleitwiderstand des einbetonierten Eisens.

Die Versuche, welche die Ermittelung der Haftfestigkeit oder des Gleitwiderstandes des einbetonierten Eisens bezwecken, können auf verschiedene Weise angestellt werden. Entweder kann direkt der Widerstand gemessen werden, den ein einbetonierter Eisenstab dem Herausziehen entgegensetzt, oder man kann aus Biegeversuchen durch Rechnung die Haftspannung ermitteln. Über Versuche der letzteren Art, die natürlich für die Anwendung viel wichtiger sind, wird später bei Berechnung der Haftspannungen die Rede sein.

Die bekannt gewordenen Zahlen über die direkt ermittelte Haftfestigkeit zeigen ziemliche Unterschiede, die von der Verschiedenheit des Betons, der Versuchsanordnung und der Oberflächenbeschaffenheit des Eisens abhängen. Lange Zeit hat man die einst von Prof. Bau-schinger im Auftrage der A.-G. für Beton- und Monierbau ermittelte Haftfestigkeit von 40—47 kg,'qcm als maßgebend angenommen. Von älteren Versuchen wären noch zu nennen diejenigen von Tedesco'*) mit 6 Tage alten Mörtelprismen, die 20—25 kgqcm Haftfestigkeit ergaben, und diejenigen des »Service frartQais des phares et balises«4 5) mit 25—36 mm dicken Rundeisenstäben, die mit Portlandzement 60 cm tief in Steinblöcken verankert waren. Nach einem Monat Erhärtung an der Luft wurden die Eisen aus ihrer Umhüllung herausgerissen und der Widerstand schwankte hierbei zwischen 20 und 48 kg/'qcm, auf die


einbetonierte Fläche bezogen.

Hierbei gehören die höheren Zahlen den starken Stäben und dem



Material mit höherer Elastizitätsgrenze an. Auf die Einheit des Querschnitts bezogen, ergab sich eine ziemlich unveränderliche Belastung, die mit der Streckgrenze der betreffenden Eisensorte übereinstimmte. Es hörte also der Gleitwiderstand des Eisens im Beton auf, als der Eisenquerschnitt sich merklich zu verringern begann. Beim vollständigen und langsamen Herausziehen zeigte sich noch ein fast ebenso großer Gleitwider-


stand, der sich damit erklärt, daß die Oberfläche des Handeisrund




eisens keine mathematisch genaue Zylinderfläche vorstellt.




Neuere Versuche der Firma Wayß & Freytag A.-G. wurden im



Jahr 1904 vom Verfasser nach der aus Abbildung 56 ersichtlichen Anordnung durchgeführt, indem die Eisen durchgedrückt wurden. Die Würfel hatten 20 cm Seitenlänge; der Beton war im Mischungsverhältnis 1 :4 mit verschiedenen Wasserzusätzen hergestellt und besaß ein Alter von 4 Wochen; die Körper zersprangen nicht und es zeigte sich, daß nach Überwindung der Haftfestigkeit noch ein beträchtlicher Gleitwiderstand vorhanden war.

Eine zweite Versuchsreihe wurde an ganz gleichen Würfeln mit einem 20 mm starken Rundeisen in der Mitte durchgeführt, jedoch war hier eine besondere Sicherung gegen etwaiges Zerspringen des Betons durch Einbetonieren einer 4,5 mm starken Drahtspirale mit 3 cm Ganghöhe und 10 cm Durchmesser getroffen (Abbildung 57).

[image: ]
Abb. 56.
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Abb. 57.




Die Resultate waren die folgenden:


	
Wasserzusatz
	
Haftfestigkeit als Mittel von 4 Körpern


	
ohne Spirale
	
mit Spirale


	
10
	
Volumenprozent
	
48,8 kg/qcm
	
50,8 kg/qcm


	
12,5
	
n
	
31,2   „
	
45,9   „


	
15
	
n
	
29,1    „
	
54,0   „




Die Wasserzusätze haben nur relative Bedeutung, da Sand und Kies feucht waren. Der Druck der Presse wurde ziemlich rasch auf den höchsten Betrag gesteigert. Die erhaltenen Werte kommen den an Betonkörpern gleicher Zusammensetzung ermittelten Scherfestigkeiten nahe; die Druckbeanspruchung der Eisenstäbe betrug im Maximum 2140, lag also noch unter der zwischen 2600 und 3200 kg/qcm ermittelten Streckgrenze.

Die Ergebnisse amerikanischer Versuche sind in der Zeitschrift •»Egineering News«. 1904, Nr. 10 veröffentlicht. Die Haftfestigkeit von Eisenstäben verschiedener Querschnittsform wurde für die Mörtelmischung 1 : 3 und verschiedene Betonmischungen untersucht. Bei den Würfeln aus Zementmörtel mit 15 cm Seitenlänge ergaben sich folgende gemittelte Werte:


	
Stabquerschnitt
	
Beanspruchung pro qcm
	
Haftfestigkeit kg/qcm


	
Quadrateisen 12,5/12,5 mm.....
	
1570
	
30,2


	
Rundeisen 12,5 mm 0.......
	
1780
	
35,8


	
Flacheisen 25,4/6,5 mm.......
	
1270
	
20,5


	
Quadrateisen 6,5/6,5 mm......
	
2430
	
25,8




Man sieht also, daß das Rundeisen eine größere Haftfestigkeit aufwies, als die Quadrateisen und namentlich als die Flacheisen.

Die Betonprismen von 20/20 cm Querschnitt und 25 cm Höhe enthielten quadratische Eisen von 25/25 mm und ergaben Haftfestigkeiten von 34—41 kg/qcm, im Mittel 37,5 kg/qcm, was mit den von uns gefundenen Werten übereinstimmt.

In sehr sorgfältiger und eingehender Weise sind die von Baudirektor v. Bach im Auftrag des Eisenbetonausschusses der Jubiläumsstiftung der deutschen Industrie angestellten

Ö7 »Versuche über den Gleitwiderstand einbetonierten Eisens«

durchgeführt6). Ihre Ergebnisse haben die vielerörterte Frage der Haftfestigkeit wesentlich geklärt.

Die Betonkörper wurden als quadratische Prismen von 22 cm Seitenlänge mit den Höhen 10, 15, 20, 25, 30 cm ausgeführt im Mischungverhältnis 1:4 Rheinsand und -kies, wobei der Kiessand aus 3 Teilen Sand von 0—5 mm und 2 Teilen Kies von 5—15 mm bestand. Da auch Heidelberger Portlandzement verwendet wurde, so hatten die Körper dieselbe Zusammensetzung wie diejenigen der Firma Wayß & Freytag.

Die Untersuchungen erstreckten sich auf Vorversuche zur Feststellung des Einflusses des Wasserzusatzes, auf Versuche zur Ermittlung des Einflusses der Sandmenge, auf Versuche über den Einfluß von Erschütterungen auf den eingestampften Versuchskörper vor Abbinden des Zementes, endlich auf die Hauptversuche mit rund 3 Monate alten Körpern; sie führten zu folgenden Ergebnissen:

Derjenige Wasserzusatz erwies sich als der günstigste, bei dem es noch möglich war, die Versuchskörper gut herzustellen; bei der oben beschriebenen Zusammensetzung sind dies 12 °/o (dem Gewicht nach).

Das Verhältnis des Sandgehalts zum Kiesgehalt hat innerhalb gewisser Grenzen keinen wesentlichen Einfluß auf den Gleitwiderstand, sofern der Wasserzusatz bei kleinerem Sandgehalt entsprechend geringer ist.

Der Gleitwiderstand wird erhöht durch Erschütterungen, die der fertige Betonkörper vor seinem Abbinden dadurch erfährt, daß er auf der Holzunterlage sieht, die durch Einstampfen anderer Körper erschüttert wird. Diese Erhöhung ist um so bedeutender, mit je geringerem Wasserzusatz gearbeitet wird, und erklärt sich dadurch, daß sich infolge der Erschütterungen um den Eisenstab herum der zur guten Verbindung erforderliche Mörtelschlamm ansammelt.

Der Gleitwiderstand ergibt sich bei rascher Durchführung des Versuchs, d. h. bei rasch ansteigender Belastung erheblich größer als bei langsamer Durchführung, wo die Last auf jeder Stufe längere Zeit wirkt. Auch beim Durchdrücken der Eisenstäbe ergibt sich ein etwas größerer Widerstand als beim Herausziehen.

Hinsichtlich der Verwertung dieser Ergebnisse für die Praxis ist zunächst zu sagen, daß hier mit bestimmten in Prozenten ausgedrückten Wasserzusätzen wegen der verschiedenen Feuchtigkeit der Zuschläge nicht gearbeitet werden kann, daß man vielmehr lediglich auf Übung und Erfahrung angewiesen ist. Anderseits hat aber ein Zuviel an

Wasser hier lange nicht den schädlichen Einfluß wie bei Probekörpern, die in dichtschließenden gußeisernen Formen hergestellt werden, denn die Holzschalung nimmt sofort einen Teil des Wassers auf und ein anderer Teil kann durch die Fugen zwischen den Schaldielen abfließen. Sodann werden bei den Bauausführungen die für die Adhäsion günstigen Erschütterungen dem auf der Holzschalung liegenden, noch frischen Beton in reichlichem Maße zu teil, so daß die höheren Zahlen der Vorversuche, bei denen die Körper während des Einstampfens ähnlichen Erschütterungen ausgesetzt waren, als maßgebend betrachtet werden können.

In Abbildung 58 sind die hauptsächlichsten Ergebnisse der Versuche aufgetragen, sie beziehen sich alle auf Betonprismen 1 :4 mit
[image: ]
Abb. 58. Gleitwiderstandsversuche von Baudirektor C. v. Bach.


15 °/o Wasserzusatz. Die Vorversuche sind mit kurzer Belastungsdauer durchgeführt worden, d. h. die Belastungszustände wurden je Minute eingehalten (was gegenüber den früheren Versuchen noch als lang zu bezeichnen ist). Als Abszissen sind die einbetonierten Längen der Eisenstäbe, als Ordinaten die beobachteten Gleitwiderstände aufgetragen. Verlängert man die Kurven der Gleitwiderstände der gezogenen und gedrückten Eisen mit kurzer Belastungsdauer, sowie die Kurven der Hauptversuche mit langer Belastungsdauer (von wenigen bis 110 Minuten) gegen die Ordinatenachse hin, so zeigt sich, daß alle drei Kurven auf einen Punkt der letzteren hinlaufen, der einer Haftfestigkeit von 38 kg/qcm gleichkommt. Dieser Wert stimmt mit den auf S. 57 angegebenen Zahlen über die Scherfestigkeit von Betonkörpern gleicher Zusammensetzung zufällig überein und kommt auch den Ergebnissen der früheren schnell durchgeführten Gleitversuche nahe7).

Sehr wichtig und hier zum erstenmal festgestellt ist nämlich die Tatsache, daß (für Beanspruchungen des Eisens weit unter der Streckgrenze) der Gleitwiderstand mit zunehmender Länge des einbetonierten Eisens abnimmt. Die Erklärung für diese Erscheinung ist die folgende:

1. Wenn der Eisenstab, wie in Abbildung 60 angegeben, aus dem Betonprisma herausgezogen wird, so ist das Eisen an der Eintrittsstelle in den Beton gezogen, während letzterer auf Druck beansprucht wird. Aus den verschiedenen, wenn auch kleinen Längenänderungen beider Materialien ergibt sich aber ein Überwinden der Haftfestigkeit an jener Stelle und ein Gleiten des Eisens. Der Gleitwiderstand, der auch nach Eintritt einer Bewegung in geringerem Maße noch wirksam ist, vermindert die Spannungen im Eisen und im Beton, indem er den Ausgleich der Kräfte vermittelt. Mit fortschreitender Entfernung von
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Abb. 59. Verteilung des Gleitwiderstandes auf der Abb. 60. Oben: Verteilung des Gleit-einbetonierten Länge beim größten Werte von Z. widerstandes längs des Eisens bei verschiedenen Werten von Z. Unten: Verlauf der zugehörigen Zugkraft Z im Eisen.

der Eintrittsstelle wird also die Beanspruchung und damit die Dehnung des Eisens geringer und im gleichen Verhältnis nimmt auch die Verkürzung des Betons ab. Der Weg der minimalen Gleitung nimmt also gleichfalls ab, und damit wird eine kleine Zunahme des Gleitwiderstandes verbunden sein. Sein größter Wert oder die eigentliche Haftfestigkeit wird aber dort eintreten, wo die Längenänderungen beider Materialien verschwindend klein geworden sind, so daß ein Gleiten nicht mehr einzutreten braucht. Infolge dieses Größtwertes des Gleitwiderstands wird die Zugkraft im Eisen vollends rasch auf Null sinken, so daß weiter nach hinten beide Materialien spannungslos sein werden und keine Längsspannungen mehr am Umfang des Eisens wirken können.

In Abbildung 60 stellen die oberen Kurven die wahrscheinliche Verteilung des Gleitwiderstandes längs des einbetonierten Eisens bei verschiedenen Werten von Z dar. Bei der strichpunktierten und der gestrichelten Linie sind Gleitspannungen nur in einem Teil der einbetonierten Länge wirksam, während die ausgezogene Kurve sich auf den Größtwert von Z bezieht, wo das Gleiten bis ans Ende des Betons vorgeschritten ist und dort beobachtet werden kann. Die unteren Linien stellen jeweils den entsprechenden Verlauf der Zugkraft Z im Eisen vor.

Da die von den Kurven der Gleitwiderstände eingeschlossenen Flächen die Zugkräfte Z darstellen, so ersieht man ohne weiteres, daß der aus den Versuchen unter der Annahme gleichmäßiger Verteilung berechnete Wert kleiner ist, als die eigentliche Flaftfestigkeit. Der berechnete Gleitwiderstand ist nämlich die Höhe des Rechtecks, dessen Inhalt der von der Kurve begrenzten Fläche gleich ist.

In Abbildung 59 ist dieses Verhältnis übersichtlich dargestellt: Für die verschiedenen Längen der Betonprismen kann die gleiche Linie der Gleitwiderstände angenommen werden; bei Z = 0 ist also das hintere Ende des Eisens und des Prismas zu denken, während bei Z = 100, 150, 200 und 300 mm jeweils die vorderen Enden der Betonprismen zu denken sind. Die stark ausgezogene Kurve stellt dann die Gleitwiderstände längs der Eisen vor. Der durch Ringe bezeichnete Linienzug entspricht den beobachteten Gleitwiderständen bei den Hauptversuchen, also der unteren Kurve in Abbildung 58.

Wenn nun die für die Verteilung des Gleitwiderstands längs des Eisens angenommene Kurve der Wirklichkeit entsprechen soll, dann müssen die Höhen der Rechtecke, welche den von der Kurve begrenzten Flächen gleich sind, mit den beobachteten, d. h. aus den gemessenen Werten von Z unter der Annahme gleichmäßiger Verteilung berechneten Gleitwiderständen übereinstimmen. Oder es müssen die in der Abbildung 59 z. B. bei Z = 150 mm durch Schraffierung angedeuteten Flächen einander gleich sein. Bei dem angenommenen Verlauf der Kurve stimmen die horizontalen Ausgleichslinien in befriedigender Weise mit den Versuchsergebnissen überein. Insbesondere ist die Abnahme des vermittelten Gleitwiderstands mit Zunahme der Eisenlänge deutlich zu ersehen.

2. Beim Durchdrücken des Eisenstabes durch das Betonprisma liegen die Verhältnisse etwas anders. An der Eintrittsstelle in Abbildung 62 ist das Eisen gedrückt, während der Beton spannungslos ist. Weil das Eisen sich etwas verkürzt und die Haftung nicht hinreicht, um dem Beton eine gleichgroße Verkürzung zu geben, so werden auch hier im vorderen Teil Gleitungen eintreten müssen, die aber kleiner sind, als bei dem in Abbildung 60 dargestellten Fall. Infolgedessen werden die Gleitwiderstände etwas größer sein. Der größte Wert des Gleitwiderstandes oder die Haftfestigkeit wird dort erreicht werden, wo die Gleitungen verschwinden, d. h. wo die spezifischen Verkürzungen beider Materialien infolge der durch die Gleitwiderstände vor sich gehenden Kräfteübertragung einander gleich geworden sind.

Von dieser Stelle an treten keine Gleitwiderstände mehr auf, und die im Eisen und Beton wirkenden Kräfte bleiben konstant bis zur Austrittsstelle des Eisens. Da am Endquerschnitt des Eisens keine Spannungen mehr wirken, der Beton aber dort gedrückt ist, sich

somit verkürzt, so müssen an der Austrittsstelle des Eisens nochmals Gleitwiderstände auftreten, die  sich sehr  schnell zu  ihrem

Größtwert erheben, weil bei den hier vorliegenden Abmessungen nur eine geringe Strecke erforderlich  ist,  um  mittels der Gleit

spannungen dem Eisen eine solche Druckkraft zu erteilen, daß seine spezifische Verkürzung ebenso groß ist, wie diejenige des umgebenden Betons.

Je größer D wird, um so näher rücken die beiden Kulminationspunkte der Kurve zusammen, bis sie schließlich beim größten Wert von D zusammenfallen und die Gleitwiderstände die durch die ausgezogene Kurve dargestellte Verteilung angenommen haben.

Die unteren Kurven in Abbildung 62 stellen den entsprechenden Verlauf der Druckkraft D vor, welche in den einzelnen Querschnitten des Eisens wirksam ist.

In Abbildung 61 ist wieder gezeigt, wie unter Annahme einer bestimmten Kurve für die Verteilung des Gleitwiderstandes die ver-
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Abb. 61. Verteilung des Gleitwiderstandes auf der einbetonierten Länge beim größten Werte von D.
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Abb. 62. Oben: Verteilung des Gleitwiderstandes längs des Eisens bei verschiedenen Werten von D. Unten: Verlauf der zugehörigen Druckkraft/) imEisen.




mittelten Werte bei den einbetonierten Längen von 150, 250 und - 300 mm mit den durch den Versuch gefundenen Zahlen übereinstimmen.

Es wurden dabei die in Abbildung 58 angegebenen Vorversuche zugrunde gelegt.

Die in den Abbildungen 59—62 dargestellten Kurven können natürlich nur als wahrscheinlich gelten. Abgesehen von den schwankenden Verhältnissen überhaupt, lassen sich weitergehende rechnerische Untersuchungen schon deshalb nicht anstellen, weil die vorher ebenen Querschnitte des Betonprismas bei der Deformation gegen das Eisen hin Einbuchtungen erleiden werden. Die Art der Verteilung des Gleitwiderstandes wird sich dadurch aber kaum ändern.


Versuchsdauer diese Gleitungen keine Zeit finden, sich auszubilden, und daß dann die Haftspannung sich gleichmäßiger auf die einbetonierte Länge des Stabs verteilen wird. Je niedriger das Betonprisma ist, um



Die teilweisen Gleiterscheinungen lassen den beobachteten Einfluß der Zeit erklären, denn es ist leicht einzusehen, daß bei sehr kurzer so geringer ist die Beanspruchung der Materialien und um so gleichmäßiger wird sich der Gleitwiderstand auf die Eisenoberfläche verteilen, so daß sich ein größerer Wert dafür ergibt.

Aus dem Vergleich der Abbildungen 59 und 61 ergibt sich, daß die berechneten Mittelwerte der Gleitwiderstände bei gezogenem und


gedrücktem Eisen einander um so näher kommen werden, je geringer



[image: ]
Abb. 63. Sprengende Wirkung der Thachereisen.




Z ist. Betrachtet man nochmals Abbildung 58, so findet man nach dem Vorgeführten, daß in dem Wert von 38 kg/'qcm, welcher der Länge l = 0 entspricht, der Einfluß der Stablänge, d. h. der vorzeitigen Gleitungen und damit auch der Einfluß der Zeit und der Unterschied zwischen Durchdrücken und Herausziehen ausgeschaltet ist. Der tiefliegende Punkt der mittleren Kurve bei Z = 200 mm findet seine Erklärung darin, daß jene Probekörper zuerst hergestellt wurden und der Arbeiter noch nicht die nötige Übung hatte.

Bei den Versuchen der Materialprüfungsanstalt Stuttgart wurde der Gleitwiderstand nach Eintritt der Bewegung auf eine längere Strecke noch zu 1jö — 1I» des größten Wertes gefunden. Abgedrehte und daher vollständig zylindrische Stäbe ergaben wesentlich geringere Gleitwiderstände und es erwiesen sich die Unebenheiten der Walzhaut als ein vor

zügliches Mittel zur Erhöhung des Gleitwiderstandes.

Im Anschluß an die Versuche über den Gleitwiderstand der einbetonierten Rundeisen wurde in Stuttgart auch eine Versuchsreihe mit einbetonierten Thachereisen durchgeführt*). Die Betonkörper waren wieder in der gleichen Mischung von 1 Raumteil Portlandzement und 4 Teilen Sand und Kies mit 15°/o Wasserzusatz hergestellt. Die Höhe der Betonkörper betrug 20 cm, die Seitenlängen ihres quadratischen Querschnitts 22 cm, bzw. 16 cm, bzw. 10 cm und es zeigte sich der Widerstand gegen Herausziehen der Thachereisen abhängig von den Querschnittsabmessungen der Betonkörper, die alle beim Herausziehen zersprangen.

Verteilt man die Zugkraft P gleichmäßig auf die einbetonierte Oberfläche, so ergibt sich der Gleitwiderstand der Thachereisen

:) Versuche mit einbetonierten Thachereisen von Dr.-Ing. C. v. Bach, Berlin 1907.

bei den Körpern von 22     16

zu       = 58,5    56,1


10 cm Seitenlänge

33,4 kg/qcm



und man erkennt aus der letzten Zahl, daß bei einer Mindestwandstärke des umhüllenden Betons von 3,75 cm, die z. B. bei den Plattenbalken eher noch unterschritten wird, die sprengende Wirkung der Knoten schon so groß ist, daß eine größere Haftung als beim gewöhnlichen Rundeisen mit Walzhaut nicht mehr erwartet werden kann.

Bei den größeren Betonstärken trat das Auseinandersprengen dann ein, als die Streckgrenze des Eisens erreicht war.

Bei den einfachen armierten Betonplatten befinden sich die Enden


der Tragstäbe in einer großen Betonmasse und eine Verminderung der Haftfestigkeit durch vorzeitiges Zerspringen der Betonumhüllung wird nicht zu befürchten sein. In den Plattenbalken ist die Umhüllung durch den Beton geringer, aber es sind an den Balkenenden Bügel vorhanden, die den Beton umschließen und so dessen Haftfestigkeit sicherstellen.
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Abb. 64. Versuchskörper der französischen Kommission

zur Ermittlung des Gleitwiderstands.

a. ohne Bügel,

b. mit anliegenden Bügeln (Hennebique), c. mit offenen Bügeln.




In dieser Hinsicht geben die Versuche der französischen Kommission wichtigen Aufschluß8): Außer Prismen mit zentrisch einbetonierten Eisenstäben wurden auch solche angefertigt, bei denen zwischen dem Eisenstab und der Außenfläche nur 2—2,5 cm Beton verblieb. Von diesen Probekörpern blieben nach Abbild. 64 einige ohne Bügeleinlagen, eine ^zweite Reihe erhielt 3 Flacheisenbügel 30/2 mm, die sich in der unteren Rundung eng an den Rundeisenstab von 30 mm Durchmesser anschlossen. Bei der dritten Reihe umschlossen die offenen Bügel aus denselben Flacheisen eine größere

Betonmasse und verliefen an der Unterseite in etwa 1 cm Abstand von der Eisenstange. Der Beton wurde mit 300 kg Zement auf 400 1 Sand und 800 1 Kies, mit einem Wasserzusatz von 8,8 Gewichtsprozenten hergestellt und hatte bei der Probe ein Alter von 6 Monaten. Beim Herausziehen der Eisen ergaben sich die folgenden Widerstände:


	
Körper
	
Widerstand beim Beginn des Gleitens kg pro qcm Oberfläche
	
Mittlerer Widerstand nach eingetretenem Gleiten kg pro qcm Oberfläche


	
nach Abb. 64 a     |
	
7,2
	
8,1


	
ohne Bügel, 2 Stück 1
	
19,9
	
14,2


	
nach Abb. 64b
	
20,0
	
17,2


	
Hennebiquebügel, 2 Stück
	
16,9
	
12,8


	
nach Abb. 64 c     (
	
25,7
	
18,2


	
offene Bügel, 2 Stück i
	
29,8
	
21,2




Eine Wiederholung dieser Versuche mit 3 Monate alten Körpern, wo die Flacheisen der Bügel durch 9 mm starke Rundeisen ersetzt waren, ergab höhere Zahlen und zwar bei der gleichen Betonmischung wie vorhin, als Mittel von je 3 Körpern:


	
Körper
	
Widerstand beim Beginn des Gleitens
	
Widerstand nach eingetretenem Gleiten


	
nach Abb. 64 a

„     „ 64 b

,,       ,, 64 c
	
24,7 kg,'qcm

26,1    „

31,2    „
	
8,8 kg/qcm

17,7    „

20,0    „




Man sieht also, daß die von uns verwendeten offenen Bügel, die den Beton umschließen, gegenüber den eng an den Eisen anliegenden Einzelbügeln im Vorteil sind und daß die damit erreichten Haftfestigkeitszahlen gut mit den zentrischen Stuttgarter Versuchen übereinstimmen. Von Interesse sind noch die für die französische Kommission angestellten Haftfestigkeitsversuche an einer alten Eisenbetonschwelle, deren 5 mm starken Eisendrähte infolge ihrer etwas gekrümmten Form Gleitwiderstände von 80—92 kg/qcm aufwiesen. Diese Tatsache ist für die Anwendung wichtig, da die dünnen Eisenstäbe niemals genau gerade sind.

Die Haftspannung erreicht bei den Plattenbalken ihren größten Wert an den Auflagern, wo die Biegungsbeanspruchung gering ist. Demgemäß haben nur die Gleitversuche praktische Bedeutung, bei welchen die Streckgrenze des Eisens nicht überschritten wurde.

Wichtiger als die angeführten direkten Gleitversuche sind aber für die Anwendung die Versuche mit solchen Eisenbetonbalken, bei welchen ein Gleiten der Armierung infolge der Biegungsbeanspruchung beobachtet wurde. Solche Versuche liegen jetzt zahlreich vor in zwei Veröffentlichungen der Materialprüfungsanstalt Stuttgart. Wir werden später bei Gelegenheit der Berechnung der Haftspannung ausführlicher darauf eingehen und vorerst nur bemerken, daß die bei Biegung gefundenen Zahlen des Gleitwiderstands nicht viel von den oben bei den direkten Zugversuchen mitgeteilten abweichen. Die genauen Messungen der Längenänderungen an diesen Balken gestatten wichtige Schlüsse über die Verteilung der Haftspannungen und deren höchsten Werte.

1

 C. v. Bach, Heft 95 der Mitteilungen über Forschungsarbeiten.

2

 Annales des ponts et chaussees 1888.

3

 Vergl. auch Grübler, Zeitschrift des Vereins deutscher Ingenieure 1909, S. 449. Bei den ringförmigen Betonscheiben wurden auf den äußeren und inneren Umfang entgegengesetzte Torsionsmomente ausgeübt, die sich das Gleichgewicht hielten und im zwischenliegenden Beton nur Schubspannungen erzeugten. Die Risse verliefen spiralig unter etwa 45° zu den konzentrischen Kreisen.

4

) Du Calcul des ouvrages en ciment avec ossature metallique par MM. Ed. Coignet & N. De Tedesco. Paris 1894.

5

 Annales des ponts et chaussees 1898, III.

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                               5

6

 Versuche über den Gleitwiderstand einbetonierter Eisen von C. v. Bach, Berlin 1905, oder auch Heft 22 der Mitteilungen über Forschungsarbeiten auf dem Gebiete des Ingenieurwesens.

7

 In der Zeitschrift des Vereins Deutscher Ingenieure 1911, S. 859 gibt Baudirektor v. Bach weitere Versuche mit der Mörtelmischung 1 :3 bekannt. Das Ansteigen des Gleitwiderstandes mit abnehmendem / ist dabei sehr ausgeprägt. Von 28,8 kg/qcm bei Z=40 cm steigt der Gleitwiderstand auf 36,2, 47,2 und 54,9 kg/qcm bei den einbetonierten Längen von 15, 6 und 3 cm.

8

 Commission du cirnent arme. Expe'riences, rapports etc. relatives ä l'emploi du be'ton arme. Paris 1907.


Die Dehnungsfähigkeit des Eisenbetons.

Die Versuche mit geraden armierten Betonprismen, deren Dehnung bei axialer Zugbeanspruchung gemessen werden soll, haben gewisse Nachteile, die in der Schwierigkeit der zentrischen Zugbeanspruchung und darin bestehen, daß die Krafteintragung in die Eiseneinlagen nur durch Vermittlung sehr großer Haftspannungen möglich ist, so daß an den Köpfen der Körper vorzeitige Risse entstehen. In der ersten Auflage dieses Buches sind derartige Versuche vom Jahre 1902 beschrieben, sie ergaben das Zusammenwirken von Eisen und Beton für die Anfangsstadien genau nach der Elastizität beider Materialien.

Wichtiger sind diejenigen Versuche, bei welchen die Dehnungsfähigkeit des armierten Betons an der Biegung unterworfenen Probekörpern bestimmt wurde.

Die frühesten Versuche dieser Art wurden von A. Considere angestellt und erstreckten sich auf Mörtelprismen 1 :3 quadratischen Querschnittes von 6 cm Seitenlänge und 60 cm Höhe, die an der gezogenen Seite durch 3 Rundeiseneinlagen von 4,25 mm Durchmesser verstärkt waren. Die Belastung der Prismen war derart, daß das eine Ende derselben eingespannt und das andere Ende einem Biegungsmoment ausgesetzt wurde, das für alle Querschnitte gleich groß war. Es wurden sodann die Verlängerungen auf der gezogenen Seite unter zunehmender Belastung gemessen, wobei Verlängerungen bis 2 mm auf den Meter festgestellt werden konnten. Aus den Prismen wurden sodann kleine Betonstäbe von 12/15 mm Querschnitt herausgesägt und nochmals der Biegung unterworfen. Die Festigkeit zeigte sich dabei nahezu gleich derjenigen des frischen Mörtels.

Aus den Parallelversuchen mit Mörtelprismen ohne Eiseneinlage folgt aber, daß die Dehnung beim Bruch sich in den Grenzen von 0,1—0,2 mm hält. Hieraus würde folgen, daß in einem Körper aus armiertem Beton das Eisen dem Beton die Eigenschaft verleiht, ohne zu zerreißen, viel größere Dehnungen auszuführen, als wenn er sich selbst überlassen ist.

Die von Considere für diese Erscheinung gegebene Erklärung ist an die Voraussetzung geknüpft, daß der Beton, ähnlich wie das Eisen, vor dem Bruch an einzelnen Stellen bedeutende örtliche Verlängerungen erfahre. Dadurch, daß er nun mit dem Eisen verbunden sei, werde er gezwungen, die sonst nur örtlichen großen Dehnungen auf seiner ganzen Länge gleichmäßig auszuführen, so daß sich eine viel größere Verlängerung im ganzen ergibt. Beim Eisen sind die großen örtlichen Dehnungen mit einer sichtbaren Kontraktion verbunden, beim Beton aber ist letztere nicht vorhanden, ebensowenig sind größere örtliche Dehnungen beobachtet worden, so daß jene Erklärung nicht zutreffend ist.

Von Considere wurden noch einfache Zugversuche mit armierten Betonprismen vorgenommen*). Mörtelprismen mit quadratischem Querschnitt von 47 mm Seitenlänge, symmetrisch armiert mit vier Drähten von 4,4 mm Durchmesser, sind dem direkten Zug unterworfen worden und man hat bei der Belastung sowohl die Verlängerung der Armaturen als auch diejenige des Mörtels gemessen, die sich immer fast gleich ergaben. Mit dem bekannten Elastizitätsmodul der Armierung konnte aus der gemessenen Dehnung der vom Eisen aufgenommene Teil der Zugkraft P berechnet werden; der Rest derselben durch den Betonquerschnitt dividiert, ergab die Spannung des Mörtels, zu welcher die zugehörige Dehnung gemessen war.

Das beobachtete Gesetz zwischen Dehnungen und Spannungen ist aus nachstehender Abbildung 65 zu


ersehen. Die Ordinaten stellen die auf das Prisma ausgeübte gesamte Zugkraft vor, während die Abszissen durch die entsprechenden Verlängerungen der Armaturen gegeben sind. Solange die Last einen gewissen Wert Oa nicht überschreitet, nehmen die Verlängerungen regelmäßig zu und bleiben sehr gering; alsdann werden sie plötzlich größer, zeigen aber bald wieder einen regelmäßigen Verlauf, der durch den geraden
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Teil AB der Linie dargestellt ist. Aus der gemessenen Dehnung und dem bekannten Querschnitt der Armierung kann der von letzterer aufgenommene Teil der Zugkraft berechnet werden. Die Linie derselben ist natürlich eine Gerade, solange die Proportionalitätsgrenze nicht überschritten ist. In der Abbildung ist diese Gerade durch die Linie OF dargestellt, die im wesentlichen parallel der Linie AB verläuft. Für irgend eine Längenänderung OP ist also

!) Genie civil 1899.

PN der vom Eisen aufgenommene Teil der Zugkraft PM,

NM „   „ Beton „         „ derselben.

Es würde also aus dem Verlauf der Kurve folgen, daß der Beton in Verbindung mit Eisen fähig ist, sehr große Dehnungen auszuführen, wobei von einer gewissen Dehnung aA an die Spannung des Betons nicht mehr wesentlich zunimmt. Die größte Verlängerung war 0,9 mm, was einer Eisenspannung von 1800 kg/qcm entspricht (d. h. geringer als die bei den ersten Considereschen Versuchen gefundenen Verlängerungen von 2 mm pro Meter). Die Linien CB, C'B', C"B" entsprechen wiederholter Entlastung und Belastung.

Die Versuche Considere?, sind sodann von der französischen Regierungskommission (vergl. Zeitschrift »Beton und Eisen«, Heft V, 1903) mit etwas größeren Prismen aus Beton 1:2:4 wiederholt worden. Es fanden sich ähnliche Ergebnisse, namentlich wurde auch festgestellt, daß die Dehnungsfähigkeit der unter Wasser erhärteten armierten Betonprismen größer war, als bei den an der Luft aufbewahrten.

Auf Grund dieser Ergebnisse wurden alsbald von Theoretikern neue Berechnungsweisen aufgestellt, ohne Kontrollversuche von anderer Seite abzuwarten oder gar die von Considere selbst hinsichtlich der praktischen Verwertbarkeit gemachten Einschränkungen zu beachten.

Von amerikanischen und deutschen Forschern wurden im Jahre 1904 auf Grund von Nachprüfungen Einwände gegen die Co/zsz<77/rsche Theorie erhoben.

Die betreffenden Versuche von Ingenieur A. Kleinlogel, durchgeführt in der Materialprüfungsanstalt der K. Techn. Hochschule Stuttgart, sind in »Beton und Eisen«, Heft 11/1904 und als Heft I der »Forscherarbeiten aus dem Gebiete des Eisenbetons«, Wien 1904, veröffentlicht und erstreckten sich auf rechteckige armierte Betonbalken von 220 cm Länge und 15/30 cm Querschnitt, die in der Mischung von 1 Zement : 1 Sand: 2 Kalksteinschotter hergestellt waren. Zu Vergleichszwecken blieben einige der Balken ohne Eiseneinlage. Die Balken wurden an den Enden aufgelagert und mit zwei symmetrischen Lasten, die 1 m voneinander entfernt waren, belastet. In der mittleren Strecke wurden dann die Dehnungen der untersten Betonfaser auf eine Länge von 80 cm gemessen. Um die Risse leichter auffindbar zu machen, wurden die Unterseite der Balken und beide Seitenflächen mit einem Anstrich von geschlämmter Kreide versehen. Die 6 Monate alten Probekörper, die unter feuchtem Sand aufbewahrt wurden, ergaben für die verschiedenen Armierungsprozente fast gleichbleibende maximale Dehnungen des Betons am unteren Rand, die sich zwischen 0,148 und 0,196 mm pro Meter bewegten.

Das von Considere angegebene Gesetz fand sich also nicht bestätigt, denn die Dehnung des gleichartigen, aber nicht armierten Betons wurde zu 0,143 mm pro Meter ermittelt (nach Considere 0,1—0,2 mm pro Meter).

Infolge der verschiedenen Einwände gegenüber seiner Hypothese sah sich Considere veranlaßt, seine Versuche mit größeren Probekörpern aus Beton zu wiederholen1). Der verwendete Beton bestand aus 400 kg Portlandzement auf 0,4 cbm Sand und 0,8 cbm Kalkschotter. Die Balken rechteckigen Querschnitts von 3 m Länge, 15 cm Breite und 20 cm Höhe waren auf der unteren Seite mit zwei Rundeisen 16 mm und drei Rundeisen 12 mm armiert und wurden in ähnlicher Weise wie bei den vorbeschriebenen Versuchen durch eine symmetrische Doppelbelastung auf Biegung beansprucht, so daß eine mittlere Strecke von 1,40 m Länge mit gleichgroßem Moment ohne Querkraft vorhanden war. Von zwei Probekörpern wurde der eine —v unter feuchtem Sand, der andere unter Wasser bis zu dem nach 6 Monaten durchgeführten Versuch aufbe-* wahrt. Bei diesem zeigte sich, daß der erste Körper
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-er ; Dehnungen von 0,22—0,5 mm zwischen den Fasern B i und A, der zweite, unter Wasser aufbewahrte solche -7-1

von 0,56—1,07 mm aushielt (Abbildung 66). Ein Riß konnte nicht gefunden werden, obgleich die Ober

fläche mit Zement abgeglättet war. Der Beton zwischen den Schichten A und B wurde herausgesägt und zeigte noch dieselbe Festigkeit wie unberührter Beton. Allerdings gibt Considere (wie bei allen seinen Versuchen) nicht an, ob es gelungen ist, den Beton zwischen A und B auf die ganze Länge in einem Stück herauszusägen, oder ob sich mehrere Stücke ergaben.

Von den im Auftrag der Firma Wayß & Freytag an der K. Materialprüfungsanstalt in Stuttgart durchgeführten Versuchen, welche über die Dehnungsfähigkeit des armierten Betons Aufschluß geben können, erwähnen wir zunächst die

Drehungsversuche an Hohlzylindern mit spiralförmigen Ei s en ei n lagen.

Hohlzylinder von denselben Abmessungen wie die auf Seite 61 beschriebenen wurden in der Mitte ihrer Wandung mit unter 45° geneigten spiralförmigen Eiseneinlagen versehen, die so gerichtet waren, daß sie durch das Drehmoment auf Zug beansprucht wurden.

Der Hohlzylinder IX mit fünf Spiralen aus 7 mm starken Rundeisen hatte das Alter von 60 Tagen. Bei dem Drehmoment M.d-= 72500 emkg wurden zwei Risse a und b (Abbildung 67) senkrecht zur Richtung der Spiralen sichtbar. Das drehende Moment konnte bis 86500 emkg gesteigert werden, wo dann die Risse weit aufklafften.

Bei Hohlzylinder X, der genau dem vorigen entsprach, wurde ein feiner Riß a mit Md — 70000 cmkg sichtbar, das Moment konnte aber bis 120000 cmkg gesteigert werden, wobei weitere, gleichlaufende Risse entstanden.

Zieht man von dem Momente, bei dem die ersten Risse auf-

[image: ]
Abb. 67. Hohlzylinder IX mit spiralförmigen Eiseneinlagen.




traten, das Moment Md = 54560 cmkg ab, welches gleichzeitig hergestellte und gleich alte Hohlzylinder ohne Eiseneinlage im Mittel aufgenommen haben, so bleibt bei Körper IX das Moment Me = 17 940 cmkg übrig.

Dies ergibt in dem Kreis von 21 cm Durchmesser, in dem die Eisen liegen, eine gesamte horizontale Umfangskraft von

s=Tö3~ = 1710k&

die unmittelbar vor Eintreten der Risse zur Hälfte von den unter 45° verlaufenden Eiseneinlagen und zur Hälfte von den senkrecht zu diesen wirkenden Druckspannungen des Betons aufgenommen werden mußte. Man erhält also nach Abbildung 68
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Abb. 68.




Z=D = ~[A2

und die Beanspruchung der 5 Eisenspiralen

855 . |/2            ,

oe =-------—- = 630 kg/qcm.

5.0,72.4-

4

Diese Beanspruchung ergibt sich auch, wenn man die dem Moment ./kC = 17940 entsprechenden schrägen Zugspannungen = t auf die Eisenquerschnitte verteilt.

Für Körper X wird auf gleichem Wege die Eisenspannung vor Auftreten der Risse zu


gefunden.



ae = 540 kg/qcm

Beim Hohlzylinder XI mit zehn Spiralen von 10 mm starkem Rundeisen, sonst wie die vorigen, zeigte sich ein erster feiner Riß a bei Md = 125 000 cmkg, weitere gleichlaufende Risse und Bruch bei Md= 142 500 cmkg.

Der dem vorgenannten gleiche Hohlzylinder XII ergab einen ersten feinen Riß a bei Md — 120 000 cmkg, weitere gleichlaufende Risse und Bruch bei Md = 155 000 cmkg.

Unter denselben Voraussetzungen wie vorhin erhalten wir für die Beanspruchung des Eisens vor dem Auftreten der ersten Risse bei Körper XI        = 603 kg/qcm

bei Körper XII       = 560 kg/qcm.

Wir finden also als Resultat, daß bei allen vier armierten Hohlzylindern die ersten Risse im Beton bei einer solchen Dehnung eintraten, die einer Eisenbeanspruchung von im Mittel

630 + 540 + 603 + 560 coo . , =----!--------= 583 kgqcm

583

entsprach, dies sind 2159' ~ mm Pro Meter-

Berechnen wir nach der Formel

Md

Td Ti     d1 — d{} 4

Tö ’ d

die Schubspannungen beim Auftreten der ersten Risse und im Bruchzustand, so ergibt sich für


	
Hohlzylinder
	
bei den ersten Rissen
	
im Bruchzustand


	
IX
	
= 25,2 kgjqcm
	
= 30,2 kg/qcm


	
X
	
24,4
	
42,0


	
XI
	
43,6
	
49,5


	
XII
	
41,8
	
54,0




Hieraus kann man schließen, daß durch richtige Anordnung der Eisen, d. h. in der Richtung der Hauptzugspannungen die rechnungsmäßige Schubfestigkeit des Eisenbetons bis über die reine Scherfestigkeit hinaus erhöht werden kann. Bei den Körpern mit schwacher Armierung stieg die Eisenbeanspruchung beim Bruch bis zur Zugfestigkeit des Eisens, während bei denjenigen mit starker Armierung diese hohe Beanspruchung nicht erreicht werden konnte, da die Haftungslänge der dickeren Eisen in den Köpfen nicht ausreichend war.

Biegungsversuche mit armierten Betonbalken von 15/30 cm Querschnitt.

Diese Körper hatten dieselben Abmessungen wie die von Ing. Kleinlogel untersuchten, bestanden aber aus Beton 1 Zement : 4 Rheinsand und -kies und wurden schon im Dezember 1902 hergestellt und

3 Monate später an der Materialprüfungsanstalt in Stuttgart untersucht. Sie fallen also zeitlich vor die Kleinlogelschen Versuche. Auf Vorschlag des Verfassers wurden sie der Biegung mit symmetrischer Doppelbelastung unterworfen, so daß innerhalb der Meßlänge von 80 cm ein konstantes Moment ohne Querkraft vorhanden war. Es wurden dann außer der Dehnung des Eisens noch die Verkürzung der obersten Betonfaser und die Durchbiegung innerhalb der Meßlänge bei den verschiedenen Belastungsstadien gemessen. Die Messung der Eisenverlängerungen erfolgte zwischen vorstehenden Zapfen AA, welche mit den Eiseneinlagen verschraubt waren. In '    ’ ‘den äußeren Teilen der Balken waren die zwei Einlageeisen nach Abbildung 69 abgebogen und noch eine größere Anzahl Bügel angeordnet, um die Wirkung der dort vorhandenen Querkraft P, also der Schub- und Hauptspannungen unschädlich zu machen, was auch insofern gelungen ist,, als keine schrägen Risse zwischen den Auflagern und den Lasten P eingetreten sind. Dies dürfte wohl mehr den Bügeln, als der nach den heutigen Anschauungen nicht sachgemäßen Form der Abbiegung der Armierungseisen zuzuschreiben sein.
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Je sechs Körper waren mit 2 0 10 mm, bezw. 2 0 16 mm und 2 0 22 mm armiert und hiervon dienten jedesmal drei für die Messung der Eisendehnungen und drei für die Ermittlung der Verkürzungen der obersten Betonfaser, weil die Apparate so beschaffen waren, daß beide Beobachtungen nicht gleichzeitig am selben Körper gemacht werden konnten.

Die gezogene Seite der Balken erhielt einen Anstrich aus einer Mischung von geschlämmter Kreide mit Gummi arabicum, um die Risse leichter auffindbar zu machen. Die ersten Risse z wurden immer bei den Zapfen A bemerkt, offenbar weil dort die Zugzone des Betons geschwächt war, später wurden dann die Risse m, nx und /z2 innerhalb der Meßlänge sichtbar, und zwar waren alle so fein, daß sie ohne den weißen Anstrich wahrscheinlich kaum aufgefunden worden wären.

Aus der gemessenen Dehnung in der Höhe der Eiseneinlagen und der Zusammendrückung der obersten Betonfaser kann die Dehnung des unteren Betonrandes berechnet werden; die Versuche ergaben folgende Dehnungen vor Auftreten der Risse z bzw. in

Mörsch, F.isenbetonbau, 4. Aufl.                                                  6

Dehnung des Eisens Armierung

vor Riss z vor Riss m

Dies wäre etwa das Doppelte bis Dreifache des


Dehnung des unteren Betonrandes




vor Riss z 0,26 mm/m 0,30 0,28




vor Riss m 0,50 mm/m 0,40    „

0,38




nichtarmierten Betons



Die Körper wurden nach ihrer Anfertigung bis zur Prüfung naß gehalten. Es ist beachtenswert, daß Considere bei jeder Wiederholung kleinere Dehnungen gefunden hat. Von 2 mm sanken sie auf 0,9 mm und zuletzt auf 0,5 mm pro Meter. Die letzte Zahl weicht nicht mehr viel von den Resultaten unserer Versuche ab.

[image: ]
Abb. 70. Wasserflecken an der Unterseite eines armierten Betonbalkens bei Biegungsbeanspruchung.




Ähnliche Versuche sind auch für die Eisenbetonkommission der Jubiläumsstiftung der deutschen Industrie in der Materialprüfungsanstalt in Stuttgart angestellt worden. In den ersten hierüber erschienenen Veröffentlichungen des Herrn Baudirektor v. Bach2) wird ausführlich über das Auftreten der ersten Risse an Balken berichtet, deren

Material, Abmessungen und Belastungsweise etwa unserem Probekörper nach Abbildung 69 entsprach, und deren Oberfläche einen Anstrich von geschlämmter Kreide erhalten hatte. Unter steigender Belastung zeigten sich zuerst vereinzelt an der Balkenunterfläche kleine feuchte Flecken, die sich mit zunehmender Last vergrößerten und an Zahl vermehrten. Traten bei Steigerung der Belastung Risse auf, so fielen sie jedesmal auf solche Wasserflecken, aber nicht an allen Wasserflecken entstanden Risse. Diese Erscheinung, die sich bei naß aufbewahrten Probekörpern zeigt und auch schon von Tiirneaure, Engineering News 1904, S. 213, sowie von 7?. Feret, Etüde experimentale du ciment arme 1906 beschrieben wurde, erklärt sich aus einer

Lockerung des Gefüges an einzelnen Stellen der auf Zug beanspruchten Unterfläche, wodurch die Feuchtigkeit von innen nach außen tritt und den Wasserfleck erzeugt.

Die Risse zeigten sich an den Seitenflächen der Balken erst unter etwas höherer Belastung als an der Unterfläche. Ferner zeigte sich, daß die Rißbildung des Betons besonders an den Kanten beginnt, also an den Stellen der Unterfläche, die am weitesten von der Eisenrückt dann bei 7000 kg Belastung nach av bY bzw. cv vor. Bei den Balken mit nur einer Eiseneinlage traten demgemäß die Risse bei den schmäleren Balken etwas später auf, als bei den breiteren. Die ersten


einlage entfernt sind. In dem Querschnitte Abbildung 71 dehnt sich der Riß bei 6000—6500 kg Belastung etwa bis a b und c d aus und



Kantenrisse wurden bei einer Dehnung von 1 m Länge beobachtet, für 15—30 cm breite Balken mit nur einem Rundeisen. Die Wasserflecken traten immer bei einer Dehnung von 0,08—0,10 mm auf den Meter ein, unabhängig von der Verteilung des Eisens im Querschnitt. Dies ist aber die Bruchdehnung des nicht armierten Betons. Dadurch, daß die Eiseneinlagen an den Stellen, wo das Gefüge des gezogenen Betons gelockert ist, in verstärktem Maße unterstützend eingreifen, wird die Riß-


0,127—0,176 mm auf
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bildung noch hinausgeschoben.



Tatsächlich wurden die Risse bei

größeren Dehnungen gefunden, wenn die unteren Eiseneinlagen gleichmäßiger auf die Balkenbreite verteilt waren, gleichzeitig waren sie viel feiner und deshalb schwieriger aufzufinden. Bei den stark armierten Balken dieser Art stieg demgemäß die Dehnung vor Auftreten der ersten Risse bis auf 0,267 mm auf den Meter.

Die größten Dehnungen von 0,324 mm bei Lagerung in feuchtem Sand, bzw. 0,367 mm bei Wasserlagerung wurden erhalten, indem die Eisenmenge in Form eines 7 mm dicken Bleches mit Ausfräsungen gleichmäßig auf die ganze Balkenbreite verteilt wurde.

In dieser Beziehung interessiert auch ein Versuch mit Eisenstäben, die mit Zementschlempe bestrichen sind, worüber Ingenieur Graf in »Beton und Eisen« 1910 berichtet: Wird nach Erhärtung des Zements ein solcher Stab gezogen, so erscheinen Risse in der Zementhaut unter Spannungen des Stabs, welche nahe der Streckgrenze liegen und Verlängerungen von mehr als 1 mm auf den Meter entsprechen. Die Risse treten meist in Abständen von 2—4 mm auf, je nachdem die Schlempe dünner oder stärker aufgetragen ist.

Bei den Stuttgarter Versuchen wurden auch Balken mit amerikanischen Formen der Eiseneinlagen geprüft, bei welchen also ein Gleiten des Eisens im Beton durch die Oberflächenausbildung der Eisen verhindert wurde*) (Johnson-, Diamond- und Czz/;-Eisen). Dabei wurde festgestellt, daß die ersten Risse unter den gleichen Biegungsmomenten eintraten wie bei der Rundeisenarmierung, dagegen traten die Risse weit zahlreicher auf und blieben feiner als bei den mit gewöhnlichen Rundeisen armierten Betonbalken.

Diese Erscheinung ist leicht erklärlich, wenn man sich vorstellt, daß in einem wirklichen Riß (im Gegensatz zum bloßen Anriß an den Kanten) das Eisen die ganze Zugkraft aufzunehmen hat, während der Beton auf der Zugseite spannungslos geworden ist. Es ist also bei den auf Biegung beanspruchten Balken an den Rißquerschnitten ein ähnlicher Zustand vorhanden, wie an der Stirnfläche eines Würfels, wo ein einbetoniertes Eisen herausgezogen werden soll. Das Eisen wird infolge seiner Zugspannung gegenüber dem Beton auf eine solche Entfernung von der Eintrittsstelle aus gleiten müssen, bis der Beton infolge der Gleitspannungen so sehr auf Zug beansprucht ist, daß er die Dehnung des Eisens wieder mitmachen kann. Die Breite des Risses entspricht also dem Maß des gegenseitigen Gleitens. Bei glattem bearbeitetem Rundeisen ist der Gleitwiderstand geringer als bei solchem mit Walzhaut, deshalb ist bei den ersteren eine größere Strecke von einem Riß aus nötig, um den Beton wieder in volle Spannung zu versetzen. Die Folge davon ist, daß bei glatter Oberfläche der Eisen weniger und breitere Risse beobachtet werden als bei rauher Beschaffenheit, und daß bei Verwendung der erwähnten Spezialeisen die Risse am feinsten aber sehr zahlreich auftreten müssen.

Trägt man die Belastungen P der Probekörper nach Abbildung 69 und 73 als Ordinaten, die zugehörigen Dehnungen des unteren Betonrandes (oder der unteren Eiseneinlagen) als Abszissen auf, so erhält man das in Abbildung 72 dargestellte charakteristische Diagramm für die Dehnungen des armierten Betons. Nach dem vorhin Gesagten ist es ohne weiteres einleuchtend, daß man einen regelmäßigen Verlauf

:) C. v. Bach, Mitteilungen über Forschungsarbeiten Heft 72—74 S. 92.

des Diagramms nach Auftreten der Risse nur erhalten kann, wenn die Meßlänge genügend groß gewählt wird, weil dann die durch die Risse bedingten örtlichen Störungen in der Dehnung des Betons auf eine größere Länge vermittelt werden. Nach den von der Materialprüfungsanstalt in Stuttgart veröffentlichten Untersuchungen treten die oben beschriebenen Wasserflecken bei derjenigen Belastung ein, wo die Dehnungslinie sich merklich nach rechts zu krümmen beginnt, während die ersten Risse gewöhnlich bei der Last bemerkt werden, wo der
[image: ]
Abb. 72. Verlängerungen des Betons, gemessen an der Unterfläche von Probebalken nach Abbildung 73.


Übergang der Krümmung in den wieder mehr geradlinigen Teil der Dehnungskurve stattfindet.

Da die von anderen Forschern gefundenen Dehnungslinien einen ganz ähnlichen Verlauf zeigen (vgl. Abbildung 65), so liegt die Vermutung nahe, daß in den Fällen, wo die Risse erst später aufgefunden wurden, das Eintreten der schwer aufzufindenden ersten feinen Risse unbeobachtet blieb.

In Abbildung 72 ist noch die Linie des auf die Armierung treffenden Lastanteils eingetragen, d. h. es ist durch Rechnung ermittelt worden, wie groß die bei den gemessenen Dehnungen vorhandene Zugkraft im Eisen ist und welcher Anteil am Biegungsmoment bzw. der Belastung dieser Zugkraft entspricht. Wenn auch diese Rechnung nicht ohne gewisse Annahmen durchgeführt werden kann, so ändert dies doch nichts an der Tatsache, daß Abbildung 72 genau dasselbe zeigt wie Abbildung 65, trotzdem die Risse viel früher beobachtet wurden. Aus der in beiden Abbildungen zum Ausdruck gebrachten Verteilung der Lasten auf das Eisen und den gezogenen Beton, folgt nicht, daß der Beton noch rißfrei sei, solange sich für ihn ein rechnungsmäßiger Lastanteil ergibt. Vielmehr findet der auf den schon gerissenen Beton entfallende Lastanteil seine Erklärung dadurch, daß die gemessenen Dehnungen vermittelte sind, d. h. kleiner als den Eisenbeanspruchungen an den Rißstellen entspricht. Wie schon oben ausgeführt, sind die Eisenspannungen an den Rißstellen am
[image: ]
Abb. 73. Probekörper der Materialprüfungsanstalt Stuttgart zur Ermittlung der Dehnungsfähigkeit des Betons und der Haftfestigkeit bei Biegung.


größten und nehmen von diesen nach beiden Seiten hin infolge der durch die Gleitspannungen an den Beton abgegebenen Kräfte ab, bis sie ihre kleinsten Beträge zwischen zwei Rissen erreichen. Die durch-
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Abb. 74. Seitenflächen und Untersicht des Probebalkens nach Abbildung 73 nach dem Versuch. Die Zahlen bedeuten die Last P und sind an den Stellen angeschrieben, bis zu welchen die Risse jeweils

vorgedrungen waren.


schnittlich auf die Meßlänge im bereits gerissenen Beton noch wirksamen Kräfte geben dann den in der Darstellungsweise der Abbildung 65 und 72 für den Beton verbleibenden Lastanteil.

Die Abbildung 72 enthält noch die Linie der bleibenden Verlängerungen, die sich beim Zurückgehen auf den unbelasteten Zustand bei jeder Laststufe ergaben. Der nach Eintritt der ersten Risse wieder steiler werdende Verlauf findet seine Erklärung in der neuen stärkeren Anteilnahme der elastischen Eisen an der Spannungsübertragung. Im entlasteten Zustand werden also infolge der bleibenden Betondehnung im Eisen Zugspannungen Zurückbleiben, die Druckspannungen im umgebenden Beton zur Folge haben.

Bei den in Heft 39 der Mitteilungen über Forschungsarbeiten beschriebenen Versuchen wurde auch der Einfluß der trockenen und nassen Lagerung der Betonkörper ermittelt. So ergaben Balken von 30/30 cm Querschnitt, an der Unterseite mit 1 Rundeisen 26 mm versehen, an der Luft gelagert 0,097, unter Wasser gelagert aber 0,205 mm auf den Meter Verlängerung des Betons unmittelbar vor Beobachtung des ersten Risses. Da der Beton nach dem Abbinden, unter Wasser oder feucht aufbewahrt, sein Volumen vergrößert, so müssen sich beim Eisenbetonbalken, der unter Wasser erhärtet, Zugspannungen im Eisen einstellen, die im Beton Druck- und Biegungsspannungen erzeugen. Die Druckspannungen sind natürlich am Rande nächst dem Eisen am größten und es ist klar, daß bei einer Belastung zuerst diese Druckspannungen im Beton vermindert und dann die Dehnungen bis zum Riß größer sein werden, als wenn der Beton im unbelasteten Zustand spannungslos wäre. Bei dem trocken an der Luft erhärtenden Beton findet eine Volumenverminderung oder ein Schwinden statt, so daß hier im unbelasteten Balken das Eisen gedrückt und der Beton auf Zug und Biegung beansprucht wird. Hier werden dann die ersten Zugrisse im Beton bei einer geringeren Dehnung und Belastung sichtbar sein.

Das Schwinden und Quellen des Betons.

Wie am Schluß des vorigen Abschnitts erwähnt wurde, ist der Beton während seiner Erhärtung minimalen Volumenänderungen unter
[image: ]

worfen, und zwar vergrößert der unter Wasser erhärtende Beton sein Volumen (er quillt), während der an der Luft erhärtende sein Volumen vermindert (er schwindet). Genaue Beobachtungen über das Schwinden und Quellen des Betons sind erst in den letzten Jahren an den Materialprüfungsanstalten in Zürich und Stuttgart angestellt worden.

Das Maß dieser Längenänderungen ist je nach der Zementmarke verschieden, nimmt mit dem Alter zu und ist bei fetten Mischungen größer als bei mageren. Über das Schwinden des reinen Zements und des Zementmörtels 1 :2 gibt die nachstehende Tabelle Auskunft, welche an der Materialprüfungsanstalt Stuttgart für die Firma Wayß & Frey tag durchgeführte Versuche betrifft. Die Probekörper wurden während der drei ersten Tage mit nassen Säcken bedeckt und lagerten von da an an der Luft.


	
Zusammensetzung
	
Verkürzungen auf den m nach


	
7 Tagen 14 Tagen
	
28 Tagen 90 Tagen
	
1 Jahr
	
2 Jahren


	
Zement A pur
	
mm
	
mm
	
mm
	
mm
	
mm
	
mm


	
29 °/o Wasser derselbe mit 2 Teilen Rheinsand
	
0,195
	
0,382
	
0,597
	
1,003
	
2,297
	
2,885


	
13,3°/o Wasser

Zement B pur
	
0,080
	
0,198
	
0,308
	
0,542
	
1,022
	
1,372


	
26,6 o('o Wasser derselbe mit 2 Teilen Rheinsand
	
0,208
	
0,382
	
0,597
	
0,935
	
1,880
	
2,465


	
12,4°/o Wasser

Eisenportlandzement pur
	
0,012
	
0,087
	
0,190
	
0,408
	
0,762
	
1,087


	
29,1 °/o Wasser derselbe mit 2 Teilen Rheinsand
	
0,040
	
0,203
	
0,382
	
0,743
	
1,387
	
—


	
12,4°/o Wasser
	
0,043
	
0,158
	
0,263
	
0,435
	
0,758
	
—




Für Verputzzwecke ist ein Zement vorzuziehen, der namentlich im Anfang wenig schwindet.

In dem Bericht der Materialprüfungsanstalt Stuttgart über Versuche mit Eisenbetonbalken zur Bestimmung des Gleitwiderstandes sind für den zu den Balken verwandten Beton aus 1 Teil Zement zu 4 Teilen Rheinsand und Rheinkies die in Abbildung 75 dargestellten Längenänderungen angegeben. Die ausgezogenen Linien sind die Längenänderungen nicht armierter Betonkörper von 20/20 cm Querschnitt und 1 m Länge (als Mittel von 2 Messungen), während die gestrichelten Linien die Längenänderungen des 20 mm starken Rund-
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Abb. 76. Versuchskörper für Schwindungsmessungen.




eisens angeben, welches bei einer gleichen Reihe Betonprismen in deren Längsachse einbetoniert war (vgl. Abbildung 76).

Infolge des Schwindens des Betons werden also Druckspannungen in der eingeschlossenen Eisenstange erzeugt, während gleichzeitig im umhüllenden Beton Zugkräfte entstehen. In jedem Querschnitt muß die Druckkraft im Eisen gleich der Zugkraft im Beton sein und da in den Endquerschnitten beide Materialien spannungslos sind, so kann die Übertragung der Kräfte nur durch Gleit- und Haftspannungen von den Enden nach der Mitte des Prismas hin erfolgen. Im mittleren Teil werden keine Haftspannungen mehr wirksam sein, da die Krafteintragung auf einer verhältnismäßig kurzen Strecke stattfindet, und es wird dort die Verkürzung des Eisens auf die Längeneinheit gleich sein der durch das Schwinden hervorgerufenen Verkürzung des nicht armierten Betons, vermindert um die durch die Zugspannungen des letzteren bewirkte Verlängerung.

Bezeichnet man daher mit a den Koeffizienten der Schwindung, mit Ee und Eb, Ee und Fb die Elastizitätsmoduln bzw. Querschnittsflächen des Eisens und des Betons, so hat man für den mittleren Teil, wo keine Haftspannungen mehr auftreten:

Z

r.—r. , woraus

Eb . Eb

rj.

” T


Mit Anwendung auf den Alter von 30 Tagen

D = Z



Ee. Ee ' Eb. Eb

vorliegenden Fall berechnet sich für das


65 . 10-6



--------== 405 kg

2100000.3,14 ~ 280000 . 397 ~

Die Druckbeanspruchung des Eisens im mittleren Teil beträgt also 405                                         405

j = 129 kgqcm, während der Beton mit cv, = ——=l,02kg/qcm Oj 14                                                 Jyl

auf Zug beansprucht wird.

Die gemessene Verkürzung des Eisens nach 30 Tagen betrug 0,043 mm/m. Es würde also die Spannung von 129 kgqcm auf eine verglichene Lange von —----—------— 700 mm gewirkt haben.

Dieser Wert erscheint ganz wahrscheinlich, wenn man bedenkt, daß in der Nähe der Enden Gleitungen eintreten mußten und außerdem die Querschnitte dort auch nicht mehr eben bleiben konnten, sondern gegen die Eiseneinlage hin eine Ausbuchtung erfahren haben werden. Aus letzterem Grunde ist in der vorstehenden Rechnung Fb etwas zu groß.

Die Eigenschaft des Schwindens des Betons ist unangenehm und hat verschiedene Nachteile zur Folge: Jeder Fachmann kennt die oberflächlichen und zahlreichen Schwindrisse an glatten mit Zement verputzten Flächen, welche den Witterungseinflüssen ausgesetzt sind, also bald naß, bald trocken sind. Das nach einem Jahr beobachtete Maß des Schwindens ist so groß, daß bei sehr starker Armierung die Zugspannungen des Betons einen solchen Betrag erreichen können, daß Risse eintreten. In den durchnäßten Betonkörpern entstehen beim Austrocknen infolge des verschiedenen Feuchtigkeitsgehalts von Kern und Oberfläche wechselseitige Druck- und Zugspannungen. Das gleiche ist der Fall, wenn trockene Betonkörper unter Wasser gebracht werden.

Von Interesse sind in dieser Beziehung die im Anschluß an die Schwindungsmessungen angestellten Versuche der Materialprüfungsanstalt Stuttgart. Körper aus 1 Gewichtsteil Portlandzement und 3 Gewichtsteilen Normalsand mit 9 Gewichtsprozent Wasser von 5, 100 und 400 qcm wurden nach 28 Tagen auf ihre Zugfestigkeit geprüft. Die Hälfte der Körper wurde nach dem Ausschalen auf feuchtem Sand gelagert und war stets mit nassen Säcken bedeckt, während die andere Hälfte die ersten 7 Tage feucht und dann bis zur Prüfung an der Luft aufbewahrt wurde. Es ergaben sich dabei folgende Zugfestigkeiten:


	
Querschnitt des Probekörpers
	
Lagerung
	
Verhältnis


	
28 Tage feucht
	
7 Tage feucht

21 Tage trocken


	
5 qcm
	
33,4kg/'qcm
	
44,8 qcm
	
1 : 1,34


	
100 „
	
21,0 „
	
15,9 „
	
1 : 0,76


	
400 „
	
17,6 „
	
12,0 „
	
1 : 0,68




Abgesehen von der Abnahme der Zugfestigkeit mit zunehmendem Querschnitt, ergab sich bei trockener Lagerung für die kleinen Körper die Zugfestigkeit größer als bei feuchter Lagerung, bei 100 qcm Querschnitt ist das Verhältnis aber umgekehrt und verschlechtert sich noch mehr bei dem Querschnitt von 400 qcm.

Die Erklärung dieser Erscheinung ist darin zu suchen, daß die kleinen Körper im Verlauf der 21 Tage vollkommen ausgetrocknet sind, so daß die Zugfestigkeit den der Luftlagerung entsprechenden höheren Wert erreichen konnte, während bei den größeren Körpern die Austrocknung noch unvollständig war, so daß die an der Oberfläche gelegenen Teile sich zu verkürzen strebten. Da aber der Kern noch feucht war, wurde das Schwinden gehindert und die Folge waren Zugspannungen im äußeren Teil, welche die von der äußeren Zugkraft herrührenden vermehrten und so zu einem frühzeitigen Bruch des Probekörpers führten.

Diese Erklärung wurde noch bestätigt durch weitere Zugversuche mit Achterkörpern von 5 qcm Zerreißquerschnitt, die 21 Tage lang unter Wasser erhärteten, und nachdem sie dem Austrocknen an der Luft ausgesetzt waren, in verschiedenen Zeitabständen geprüft wurden. Die Abbildung 77 gibt ein deutliches Bild über die Festigkeiten während des Austrocknungsprozesses. Bis zu 2 Tagen Luftlagerung nimmt die Festigkeit schnell ab und steigt dann wieder langsam an, so daß nach
[image: ]
Abb. 77. Festigkeiten der Zugkörper während der Austrocknungszeit.


12 Tagen die frühere Festigkeit überschritten ist. An den Bruchstellen konnte deutlich der noch feuchte dunkle Kern im Gegensatz zu den hellen ausgetrockneten Rändern beobachtet werden, die bei längerer Luftlagerung an Breite zunahmen, bis schließlich ein Unterschied nicht mehr wahrgenommen werden konnte. Ein noch rascherer Abfall der Festigkeit und allmähliches Wiederansteigen derselben zeigte sich bei Körpern, die an der Luft erhärtet nach 28 Tagen in Wasser gelegt wurden.

Für die Berechnung der inneren Spannungen bei den statisch bestimmten Eisenbetonkonstruktionen braucht keine Rücksicht auf das Schwinden genommen zu werden, da die Rechnungsvoraussetzungen und die nach unseren Versuchen bewährten Regeln für die Armierungsweise dies nicht erfordern. Dagegen wirkt bei den statisch unbestimmten Konstruktionen wie Bögen, Rahmen usw. das Schwinden des Betons wie eine Temperaturabnahme, d. h. die statisch unbestimmten äußeren Reaktionen werden in analoger Weise beeinflußt.

Nach den schweizerischen Vorschriften sind die Schwinderscheinungen des Betons an der Luft bezüglich ihrer Wirkung auf die auftretenden Spannungen einem Temperaturabfall bis 20° C. gleichzuachten, d. h. einer linearen Verkürzung bis — 0,25 mm auf den Meter. Der Einfluß der Temperatur ist für einen Unterschied von i 15° C. zu berücksichtigen. Bei Berücksichtigung dieser Einflüsse dürfen aber die zulässigen Spannungen für Temperatur allein um 20 °/o, für Temperatur und Schwinden um 50 °/o überschritten werden, wobei als äußerste Grenze die Eisenspannung von 1500 kg/'qcm und die Betonpressung von 70 kg/qcm einzuhalten sind. In den amtlichen Bestimmungender übrigen Länder ist zurzeit eine Vorschrift wegen des Schwindens nicht enthalten.

Für den Eisenbetonbau wäre es von großem Nutzen, wenn die Erzeuger des Portlandzements, anstatt einseitig dessen Druckfestigkeit zu steigern, Mittel und Wege finden würden, das Schwinden zu vermindern. Um letzteres möglichst hintanzuhalten, muß man den Beton der später dem Austrocknen ausgesetzten Eisenbetonbauten möglichst lange feucht erhalten. Auch nicht zu fette und möglichst dichte Betonmischungen sind anzustreben.

In Amerika sind Versuche über den Zusatz von mineralischen Ölen bei der Betonbereitung gemacht worden. Diese Öle sind frei von den zersetzenden Fetten und verhindern anscheinend das Schwinden des Betons. Allerdings wird auch die Festigkeit des Betons durch den Ölzusatz ziemlich vermindert, so daß das Verfahren höchstens für Putzzwecke oder wenig beanspruchte Teile angezeigt wäre.

Bei den dauernd unter Wasser bleibenden Eisenbetonkonstruktionen hat das Quellen des Betons Zugspannungen im Eisen und Druckspannungen im Beton zur Folge. Diese Spannungen bleiben aber in engen Grenzen, da die Längenänderungen wesentlich kleiner sind als beim Schwinden.

Wir gehen nun auf die Rechnungsweisen im einzelnen über und werden in Verbindung damit das weitere Versuchsmaterial über armierte Betonkörper vorführen und die empfohlenen Methoden prüfen können.

Axiale Druckbeanspruchung.

So einfach die Beanspruchung der Eisenbetonpfeiler und -säulen auf axialen Druck zunächst scheinen mag, so ergeben sich doch sehr erhebliche Schwierigkeiten, wenn man aus den bis jetzt bekannt gewordenen Versuchsergebnissen eine zutreffende Formel ableiten will, welche alle Einflüsse der Betonfestigkeit, der Längs- und Querarmierung richtig zum Ausdruck bringt. Die Schwierigkeit ist um so größer, als die in den Abbildungen 18—23 dargestellten gebräuchlichen Arten der Querarmierung keineswegs gleichwertig sind und sich noch verschiedene andere störende Einflüsse bei der Versuchsdurchführung zeigen. Ehe wir die wichtigsten bekannten Versuchsreihen vorführen, geben wir eine Übersicht über die zurzeit gebräuchlichen

Formeln zur Berechnung der Eisenbetonpfeiler mit Längs-eisen und Querarmierung.

Bei diesen Formeln ist die Tragfähigkeit nicht von der Bruchlast, sondern von der zulässigen Pressung des Betons ausgehend abgeleitet worden, indem man annahm:

	
1. daß der vom Betonquerschnitt aufgenommene Teil der Axialkraft sich gleichmäßig auf diesen verteilt und


	
2. daß die Eiseneinlagen die Deformationen des Betons mitmachen.



Bezeichnet dann Fb die Querschnittfläche des Betons, Fe diejenige des Eisens, o* und die gleichen Zusammendrückungen entsprechenden Beanspruchungen beider Materialien, so wird die Last P sein

	
P = Fb. ob + Fe. <7.



Wählt man zur Bestimmung zusammengehöriger Werte von und die durch die Versuche gefundenen Deformationskurven oder rechnet man nach dem Potenzgesetz eb = a . sbm, so läßt sich nach dieser Formel wohl der Querschnitt einer neu zu entwerfenden Säule feststellen, dagegen ist es nur durch Versuchsrechnungen oder mit Hilfe interpolierbarer Tabellen möglich, die Beanspruchungen in einer bestehenden Säule zu ermitteln.

In den Leitsätzen des Verbands Deutscher Architekten-und Ingenieurvereine sowie in den preußischen Bestimmungen Ee

ist das Verhältnis = n = 15 als konstant vorausgesetzt, so daß bei Fb

gleichen Zusammendrückungen von Eisen und Beton die Beanspruchung des Eisens

F

. Ob

Fb

ist und die Last der Säule sich zu

P = Gb (Fb 4- 15 Fe) berechnet. Als zulässige Beanspruchung ist in den Leitsätzen angenommen <jb — 35 kg/'qcm, so daß die zulässige Belastung einer Eisenbetonsäule

F=35 (FH-15/v) wäre, hieraus ergibt sich

P

Fb= — 15 Fe

35

Bei gegebenen Säulenabmessungen berechnen sich dann die Beanspruchungen

p

Qb = ~E......1C zr Ur*d <7=15.0/,

Fb -j- 15/7

£■

Das Verhältnis -=r- = n ist innerhalb der für die zulässige Be-

Fb anspruchung in Betracht kommenden Spannungsintervalle etwa gleich 10. Der größere Wert 15 ist aber in den Leitsätzen gewählt worden, um mehr dem Verhältnis in der Nähe des Bruches Rechnung zu tragen.

Statt der zulässigen Beanspruchung des Betons von 35 kg/qcm in den Leitsätzen gestatten die preußischen Bestimmungen nur Vio der Würfelfestigkeit.

Hinsichtlich der spiralarmierten Säulen nach Considere bestimmt ein Erlaß des preußischen Ministeriums der öffentlichen Arbeiten vom 18. September 1909 folgendes:

Ist Fb der gesamte Betonquerschnitt,

Fe der gesamte Querschnitt der senkrechten Eiseneinlage,

Fs der Querschnitt einer gedachten, ebenfalls senkrechten Eiseneinlage, der entsteht, wenn die in der steigenden Einheit der Säule vorhandene Eisenmenge der Umschnürung in eine auf die gleiche Länge mit gleicher Menge angenommene Längseinlage umgewandelt ist,

so wird mit dem hieraus gebildeten ideellen Säulenquerschnitte Fi — Fb  15 Fe  30 F/

die zulässige Belastung P der Säule bestimmt aus P = ob. F, worin ob die nach den bestehenden Vorschriften zulässige Druckspannung des Betons in Stützen bedeutet.

Der aus vorstehender Formel entstehende größere Querschnitt F wird jedoch nur so lange gestattet, als er über 2 Fb nicht hinausgeht.

Dieses Rechnungsverfahren wurde nachträglich noch auf andere »spiralartige Querbewehrungen« ausgedehnt, die auf die Tragfähigkeit des Eisenbetons dieselbe Wirkung ausüben. Sie ist demnach auch zugelassen bei viereckig spiralförmiger Wicklung nach Abbildung 21.

Die österreichischen Regierungsvorschriften enthalten dieselbe Formel zur Berechnung der Säulen mit Längseisen und Bügeln. Der Wert n ist gleichfalls zu 15 angenommen, während die zulässige Druckspannung des Betons bei den Mischungsverhältnissen 1:3, 1:4 und 1 :5 zu 25, 22 und 1,9 kg/qcm festgelegt ist. Die in den österreichischen Vorschriften für den »umschnürten Beton« d. h. für Druckglieder aus Eisenbeton mit schraubenförmig gewundener Querarmierung angegebene Formel ist mit derjenigen der preußischen Bestimmungen übereinstimmend, jedoch darf die ideelle Fläche Fi keinen der beiden Werte 1,4 (F + 15 Fe) oder 1,9 Fb überschreiten, bzw. es darf dann nur der kleinere von beiden Grenzwerten in Rechnung gestellt werden. Die Ganghöhe der Schraubenwindungen darf höchstens ein Fünftel des kleinsten, durch den Schwerpunkt des Querschnittes gezogenen Durchmessers betragen.

Nach den schweizerischen Vorschriften über Bauten in armiertem Beton werden die Säulen ebenfalls nach der Formel

P=<5b (Fb-\- nFe)

berechnet, wobei n = 10 und = 35 kg/qcm zu wählen ist. Bilden die Querverbindungen richtige Umschnürungen im Abstand von höchstens ^5 ihres Durchmessers, so darf das Vierundzwanzigfache des Querschnitts einer Längsarmierung von gleichem Volumen als auf Druck mitwirkend in Rechnung gebracht werden. Der demnach ermittelte ideelle Querschnitt des Druckgliedes darf das Doppelte des Querschnittes Fb und das Anderthalbfache des Querschnittes (F/,   10 Fe) nicht überschreiten.

Alle bisher angeführten Vorschriften berücksichtigen den Einfluß gewöhnlicher Bügel in der Berechnung der Tragfähigkeit nicht, enthalten aber gleichwohl Bedingungen über den größten Abstand der Querarmierungen, um die Mitwirkung der Längseisen auf Druck in entsprechender Weise zu sichern. Nach den preußischen und österreichischen Vorschriften ist für den größten Bügelabstand die kleinste Querschnittsseite bzw. das Dreißigfache der Stärke der Längsstäbe maßgebend, während in den schweizerischen Vorschriften der Abstand nur bis zum 20fachen Durchmesser der dünnsten Stange gehen darf. Man betrachtet als Aufgabe der Bügel, die Längseisen vor dem Ausknicken zu sichern und in Verbindung mit ihnen die Würfelfestigkeit des Betons zu gewährleisten. Deshalb ist die Anwendung der oben genannten Formeln auch an das Vorhandensein eines gewissen kleinsten Prozentgehalts der Längsarmierung, auf den Betonquerschnitt bezogen, von 0,8% (0,6 in den schweizerischen Vorschriften) gebunden.

Im Gegensatz hierzu wird im französischen Ministerial-erlaß die zulässige Druckbeanspruchung des Betons bei Eisenbetonsäulen von der Anordnung der Querarmierung abhängig gemacht.

Nach den von der französischen Kommission durchgeführten Versuchen darf die gewöhnliche Druckspannung des Betons, die zu 28 °/o der Druckfestigkeit von 90 Tage alten Würfeln gewählt werden darf, noch mit dem Faktor

V' 1 + m • -y

multipliziert werden. Hierbei bedeutet V1 das Volumen der Querarmierungen, V das Betonvolumen auf die entsprechende Länge, m ist eine mit der Anordnung der Querarmierung veränderliche Zahl, und zwar kann gesetzt werden: m = 8—15, wenn die Querverbindungen einen Abstand gleich der geringsten Breitenabmessung des rechteckig vorausgesetzten Betonquerschnittes haben, bis herunter zu % dieses Maßes. Bei Spiralarmierung kann m zwischen 15 und 32 schwanken, je nach der Ganghöhe der Spiralen; 15 wenn sie 2/s der kleinsten Breitenabmessung beträgt, 32 wenn sie Vs dieser Abmessung bei einer Beanspruchung von 50 kg/qcm und V8 dieser Abmessung bei einer Beanspruchung von 100 kg/qcm beträgt.

Unter keinen Umständen darf aber die zulässige Spannung 60 % der Würfelfestigkeit des Betons nach 90 Tagen überschreiten, was dem 2,15fachen der zulässigen Druckspannung im armierten Beton ohne Querverband entspricht.

Die Berechnung der Säulen erfolgt dann nach der Formel /         V'\

P=sb{ \ + m . (ö + n Fe\

wobei für n ein Wert zwischen 8 und 15 zu wählen ist. Der kleinste Wert 8 gilt bei einem Durchmesser der Längsstangen von 2/io der kleinsten Querschnittsabmessung und Querverbindungen in einem Abstand gleich diesem Maß. Der Wert 15 ist anzunehmen, wenn die Dicke der Längsstangen nur ^20 jenes Maßes und der Abstand der Querarmierungen davon sind.

Versuche mit Eisenbetonsäulen.

An der Hand der nachfolgend beschriebenen Versuche sollen die gebräuchlichen Formeln für die Tragfähigkeit der Säulen geprüft und die Gültigkeit einer neuen vom Verfasser aufgestellten Formel für spiralarmierte Säulen gezeigt werden.

Druckversuche mit Säulen waren bis zum Jahre 1905 nur wenige bekannt geworden, obgleich die Eisenbetonpfeiler sehr wichtige Bauteile sind und mit ihrer Dimensionierung und Ausführung eine große Verantwortung verbunden ist. In jenem Jahr wurden die

Säulenversuche der Eisenbetonkommission der Jubiläumsstiftung der deutschen Industrie

an der Materialprüfungsanstalt Stuttgart durchgeführt3). Die Versuche erstreckten sich auf Betonprismen von 25/25 cm Querschnitt und 1,0 m Höhe, die im Mischungsverhältnis von 1 Teil Portlandzement und
[image: ]
Abb. 78. Säulenbügel.


4 Teilen Rheinsand und -kies mit 15 °/o Wasserzusatz hergestellt, also von gleicher Zusammensetzung waren, wie die Seite 67 beschriebenen Probekörper zur Ermittlung des Gleitwiderstands einbetonierten Eisens.

Ein Teil der Prismen blieb ohne Eiseneinlage, die übrigen erhielten je 4 Eisenstangen, die durch Bügel aus 7 mm-Rundeisen von der in Abbildung 78 dargestellten Form miteinander verbunden waren,

und zwar wurden fünf verschiedene Sorten armierter Prismen her

gestellt, nämlich:


	
Abb. 79 mit
	
15
	
mm
	
starken
	
Eisenstäben
	
und 25 cm
	
Bügelentfernung


	
Abb. 80 „
	
15
		
n
	
n
	
„ 12,5
	
n
	

	
n
	
15
	
n
	
n
	
n
	
„   6,25
	
n
	
n


	
n
	
20
	
h
	
n
	
D
	
„ 25
	
n
	
V


	
Abb. 81 „
	
30
	
n
	
n
	
n
	
„ 25
	
n
	
V


	
Gleichzeitig
	
wurde
	
die Druckfestigkeit an Würfeln
	
von 30 cm Seiten-




länge ermittelt.

Die Druckelastizität wurde für je 2—3 Körper von jeder Sorte bestimmt, und zwar für Spannungen bis 113 kg('qcm. Es zeigte sich, daß die Zusammendrückung nicht nur abnimmt mit wachsendem Quer
[image: ]
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schnitt der Längsarmierung, sondern auch mit wachsender Zahl der Bügel bei gleichbleibendem Querschnitt der Längseisen. In ähnlicher Weise, wie auf Seite 42 beschrieben, wurden für Spannungsstufen von etwa 16 kg/qcm jedesmal die gesamte, die federnde und die bleibende Zusammendrückung bestimmt, und dabei ähnliche Kurven erhalten, wie bei reinem Beton. Den Einfluß der Bügel allein auf die Elastizität ersieht man aus folgenden Zahlen:

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                               7


Zusammendrückung

bei einer Spannung Pf='32,'3 kg/qcm in Millionstel der Länge


	
Prisma ohne Eisen..........
	
gesamte

133
	
bleibende

7
	
federnde

126


	
Prisma mit 15 mm-Eisen und 25 cm Bügelabstand
	
114
	
5
	
109


	
dto.            12,5 cm „
	
110
	
2
	
108


	
dto.             6,25 cm „

bei einer Spannung Pf = 64,6 kg/qcm
	
106
	
4
	
102


	
Prisma ohne Eisen..........
	
333
	
37
	
296


	
Prisma mit 15 mm-Eisen und 25 cm Bügelabstand
	
267
	
20
	
247


	
dto.            12,5 cm „
	
264
	
18
	
246


	
dto.             6,25 cm „

bei einer Spannung Pf =97,0 kg;'qcm
	
241
	
13
	
228


	
Prisma ohne Eisen..........
	
709
	
164
	
545


	
Prisma mit 15 mm-Eisen und 25 cm Bügelabstand
	
488
	
63
	
425


	
dto.            12,5 cm „
	
473
	
58
	
415


	
dto.            6,25 cm     „
	
421
	
42
	
379


	
Aus dieser Zusammenstellung geht hervor, daß
	
es selbst
	
bei be-


	
kannter Elastizität des reinen Betons nicht i
	
nöglich
	
ist, die
	
genaue







Lastverteilung zwischen Beton und Eisen bei gewöhnlichen Spannungen zu ermitteln, weil die Elastizität des Betons durch die Bügel geändert wird.. Die Bügel hindern die Querdehnung des Betons und vermindern dadurch seine Zusammendrückung. Annähernd stimmt jedoch die Lastverteilung zwischen Beton und Eisen nach Maßgabe des Elastizitätsmoduls. Dabei ist für die höchsten Belastungen, bis zu welchen die Elastizitätsmessungen sich erstreckten, das Verhältnis der Spannungen von Beton und Eisen wie 1:11 bis 1 : 13.



Die beobachteten Bruchfestigkeiten sind in nachstehender Tabelle enthalten.


	
Körper (Alter rund 3 Monate)
	
Bruchfestigkeit kg/qcm
	
Mittel
	
Armierung in Prozenten der

Querschnitte


	
Prisma ohne Eisen.....

Prisma mit 15 mm-Eisen und
	
146 138 139
	
141
	
0


	
25 cm Bügelabstand . . . Prisma mit 15 mm-Eisen und
	
171 161 172
	
168
	
1,14


	
12,5 cm Bügelabstand . .

Prisma mit 15 mm-Eisen und
	
168 187 175
	
177
	
1,14


	
6,25 cm Bügelabstand . .

Prisma mit 20 mm-Eisen und
	
212 200 203
	
205
	
1,14


	
25 cm Bügelabstand . . .

Prisma mit 30 mm-Eisen und
	
169 169 172
	
170
	
2,04


	
25 cm Bügelabstand . . .
	
174 199 197
	
190
	
4,60


	
Würfel in gleicher Weise wie | die Säulen gestampft . . |
	
161 158 154

162 161
	
|159
	



Das Verhältnis der Würfelfestigkeit zur Prismenfestigkeit betrug sonach 1 : 0,88.

Nach den Leitsätzen des Verbands Deutscher Architekten- und Ingenieurvereine ergibt sich als zulässige Belastung der Prismen

mit 4 0 15 mm P = 625 . 35 + 15 . 7,1 . 35 = 25602 kg

„  4 0 20  „ P = 625 . 35 + 15 . 12,6 . 35 = 28490 „

„  4 0 30  „ P = 625 . 35 + 15 . 28,3 . 35 = 36732 „

Diese rechnungsmäßig zulässigen Säulenlasten verhalten sich wie

168:187:241, während die beobachteten Druckfestigkeiten bei 25 cm Bügelentfernung sich wie

168: 170: 190 verhalten.

Man sieht aus diesen Zahlen, daß bei den Versuchskörpern die Bruchfestigkeit sich infolge Vermehrung der Längsarmierung nicht in dem Maße vergrößerte, als es nach der Formel

P = Fb . <sb + ii. Pe.

zu erwarten gewesen wäre. Ein ähnliches Bild erhält man, wenn man die Zunahme der Tragkraft der armierten Prismen gegenüber dem nicht armierten den Längseisen zuschreibt:


	
Körper
	
Bruchlast
	
Zunahme gegenüber dem nicht armierten Prisma
	
Beanspruchung der Längseisen vor dem Bruch


	
Prisma ohne Eisen . .

Prisma mit 15mm-Eisen und 25 cm Bügelabstand
	
86830 kg

104030 „
	
17200 kg
	
+°° = 2430 kg/qcm


	
Prisma mit 20 mm-Eisen und 25cm Bügelabstand

Prisma mit 30 mm-Eisen und 25cm Bügelabstand
	
105170 „

116900 „
	
18340 „

30070 „
	
18340

12,57 = 146°   ’’

30070

28,27 - 1060   ”




Unter der Annahme, daß die Festigkeit des Betons durch die in 25 cm Abstand vorhandenen Bügel keine wesentliche Zunahme erfährt, konnten also die 15 mm starken Längseisen bis nahe zur Quetschgrenze ausgenutzt werden, während die stärkeren Stangen weit weniger beansprucht wurden. Da die Knicksicherheit der letzteren sogar noch höher ist, so bleibt als einzige Erklärung für diese Tatsache, daß die Art der Kopfausbildung der Säulen zu einem früheren Bruch am Ende geführt hat. In der Tat zeigen die Abbildungen 82—86 deutlich das Absprengen des Betons an den oberen Enden der Längsstangen.

Der zwischen den Enden der Längseisen und den Endflächen der Probekörper vorhandene Beton, welcher den Druck auf die Eisen übertragen muß, erleidet unmittelbar über den Eisen starke Pressungen und man kann sich vorstellen, daß die die Fortsetzung der Eisen bildenden Betonprismen infolge des starken Drucks eine sprengende
[image: ]

Wirkung auf den umgebenden Beton ausüben. Auch starke Scherspannungen werden sich aus dieser ungleichen Druckspannung im Beton an den Köpfen ergeben, so daß ein vorzeitiger Bruch der Probekörper daselbst leicht erklärlich ist.

In dem Bericht der französischen Kommission4) ist auf S. 478 bis 480 die Veränderlichkeit des Wertes /z vom Durchmesser der Längseisen und vom Bügelabstand an Hand der v. Z?ßz7zschen Säulenversuche abgeleitet. Nachdem wir aber die soeben beschriebene Ursache für den vorzeitigen Bruch der stark armierten Prismen gefunden haben, müssen wir die in den französischen Vorschriften für den Koeffizienten zz gegebenen veränderlichen Zahlenwerte als zweifelhaft bezeichnen.

/ V \   .

Dagegen läßt sich der Wert /zz in dem Faktor 11 + tn . -p J, mit welchem nach den französischen Vorschriften die Eigenfestigkeit des Betons mit Rücksicht auf die Querarmierung multipliziert werden darf, aus den Ergebnissen der mit 15 mm starken Längseisen bewehrten Prismen berechnen. Dabei muß allerdings die Annahme gemacht werden, daß die Längseisen bis zur Streckgrenze c>s = 2400 kgqcm beansprucht waren, indessen wird durch diese Annahme nur die Rechnung bei den Prismen mit 25 cm Bügelabstand etwas beeinträchtigt. Legt man für die Tragfähigkeit der Säulen die von der französischen abweichende Formel

P = kb (1 + m .      . Fb + . Fe

zugrunde, in welcher kb die Eigenfestigkeit des Betons bedeutet, so erhält man die in nachfolgender Tabelle enthaltenen Zahlen, wobei vs.Fe = 2400.7,07 = 16970 kg und kb.Fb = 86830 kg, also gleich der Tragfähigkeit des nicht armierten Prismas gesetzt ist:


	
Probekörper
	
Bruchlast P
	
V‘ kb . Fb . m — = P cs • Fe

- kb . Fb
	
V' V
	
ni


	
Prisma ohne Eisen . . .
	
86830 kg
		
—
	
—


	
Prisma mit 15 mm-Eisen
				

	
und 25 cm Bügelabstand
	
104030 „
	
230 kg
	
0,00401
	
(0,7?)


	
dito mit 12,5 cm Bügelab-
				

	
stand.......
	
109430 „
	
5630 „
	
0,00802
	
8,1


	
dito mit 6,25 cm Bügelab-
				

	
stand.......
	
126870 „
	
23070 „
	
0,01604
	
16,6




Die beiden letzten Werte von ni stimmen befriedigend mit der französischen Vorschrift überein.

Versuche der Firma Wayß & Freytag A.-G. mit spiralarmierten Eisenbetonpfeilern (Beton frette)5\

Infolge theoretischer Erwägungen, deren Richtigkeit durch Versuche hinreichend bestätigt wurde, kam Considere zu dem Ergebnis, daß die in Form von Spiralen eingelegte Eisenmenge eine 2,4mal größere Vermehrung der Tragfähigkeit bewirkt, als wenn die gleiche Eisenmenge in Form von Längsstäben angewendet wird. Nach der von ihm angegebenen Formel ist die gesamte Bruchlast


Hierin bezeichnet Fb die Querschnittsfläche des von der Spirale umschlossenen Betonkerns, kb die Bruchfestigkeit des nichtarmierten Betons, Fe den Querschnitt der neben den Spiralen noch vorhandenen Längsarmierung und F/ den Querschnitt gedachter Längsstangen, deren Gewicht gleich demjenigen der Spirale wäre, ferner os die Streckgrenze des Eisens, welche mindestens bei 2400 kg^qcm angenommen werden kann.

In der Formel ist vorausgesetzt, daß die Grenze der Tragfähigkeit durch die Streckgrenze des Eisens bedingt ist; der Faktor 1,5 ist aus Versuchsergebnissen ermittelt und gilt nur, wenn die unten angeführten von Consid'ere selbst aufgestellten Regeln für die Spiralarmierung befolgt werden. Der Kernquerschnitt ist deshalb eingesetzt, weil bei genügend enger Spiralwicklung die außerhalb dieser gelegene Betonschale abspringt, geraume Zeit, ehe die Bruchlast erreicht wird (vgl. Abbildung 87). Die Bruchlast bezieht sich also nur auf den armierten Betonkern.

Durch frühere Versuche*) hat Consid'ere nachgewiesen, daß spiralarmierter Beton, wenn die Ver-
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Abb. 87. Körper VII.                 ..               ‘      .     .                     ’ .

Abspringen der äußeren suchskorper mit der in einem Laboratorium möglichen

Betonhuiie. Sorgfalt hergestellt werden, sehr bedeutende Druckfestigkeiten liefert. Die Firma Wayß & Frey tag A.-G., welche das Ausführungsrecht für Deutschland erworben hat, hielt es indessen für angezeigt, Versuche mit Körpern durchführen zu lassen, deren Herstellung auf der Baustelle ohne besondere Sorgfalt erfolgen sollte. Infolgedessen war bei den neuen Versuchskörpern durch das Stampfen die Ganghöhe der Spiralen etwas ungleich geworden, auch konnten teilweise exzentrische Lagen der Spiralen nachgewiesen werden. Bei den früheren Versuchen hatten die Längsstangen einen Querschnitt von mindestens 1 °/o des Körperquerschnitts bei einer Ganghöhe der Spiralen von ß des Säulendurchmessers. Die neuen Versuche sollten auch Aufschluß darüber geben, ob es statthaft ist, die Ganghöhe der Spiralen über dieses Maß hinaus wesentlich zu vergrößern.

Die Versuche sind an der Materialprüfungsanstalt der Kgl. Techn. Hochschule in Stuttgart durchgeführt worden und die Ergebnisse wurden von ihrem Vorstand, Herrn Baudirektor v. Bach, in der Schrift »Druckversuche mit Eisenbetonkörpern, Versuche B«, Berlin 1905, veröffentlicht. Sie sind überdies in Heft 29 der »Mitteilungen über Forschungsarbeiten« zum Abdruck gelangt.

Die von der Firma angefertigten Versuchskörper besaßen achteckigen Querschnitt von 27,5 cm einbeschriebenem Durchmesser, eine Höhe von 1,00 m und wurden im Mischungsverhältnis von 1 Raumteil

Es wurden untersucht:


	
Nr.
	
Versuchskörper
	
Spiralen
	
Längsarmierung

mm


	
Durchmesser mm
	
Ganghöhe mm


	
I
	
4 Körper nach Abb. 88
	
ohne Eiseneinlagen
	

	
II
	
3    „     „    „ 89
	
d = 5
	
s = 38
	
4 Stangen d.2 = 7


	
III
	
3    „     „    „ 89
	
d = 7
	
s = 37
	
4     „    d.2 = 7


	
IV
	
3    „     „    „ 89
	
d = 10
	
s = 42
	
4    „ d2 = 7


	
V
	
3    „     „    „ 90
	
d = 5
	
s = 38
	
8    „ d2 = 11


	
VI
	
3     „ ' „     „ 90
	
d = 7
	
s = 37
	
8    „ d„ — 11


	
VII
	
3    „     „    „ 90
	
d = 10
	
s = 43
	
8     „    d.2 = 11


	
VIII
	
3    „     „    „ 89
	
d = 7
	
s = 31
	
4     „     d.2 = 7


	
IX
	
3    „     „    „ 89
	
d = 10
	
s = 40
	
4   „   d2= 7


	
X
	
3    „     „    „ 89
	
d = 12
	
s = 41
	
4    „ d2 = 7


	
XI
	
3    „     „    „ 89
	
d = 14
	
s = 37
	
4    „ d2 = 7


	
XIII
	
3    „     „    „ 90
	
d = 7
	
s = 40
	
8    „ d2 = 5


	
XII n
	
3    „     „    „ 90
	
d = 10
	
s = 40
	
8    „ d2 = 7


	
XIIIII
	
3                   Q0
	
d = 14
	
s = 40
	
8    „ d2 = 10


	
XIIII
	
3                      Ql
	
d = 7
	
s = 80
	
8    „ d2 = 7


	
XIIIII
	
3    „     „     „ 91
	
d = 10
	
s = 80
	
8    „ d2 = 10


	
XIIIIII
	
3    „     „     „ 91
	
d = 14
	
s = 80
	
8    „ d2 = 12


	
XIVI
	
3    „     „     „ 91
	
d = 7
	
s = 120
	
8    „ d, = 10


	
XIVII
	
3    „     „    „ 91
	
d = 10
	
s = 120
	
8    „ dn — 12


	
XIV in
	
3    „     „     „ 91
	
d = 14
	
s = 120
	
8     „    d., = 14
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Heidelberger Portlandzement und 4 Raumteilen Rheinsand und -kies mit 14 Volumprozent Wasser hergestellt. Alter 5—6 Monate.



Untersucht wurden je drei der in der vorstehenden Tabelle bzw. den Abbildungen 88—91 dargestellten Probekörper.

Für alle Versuchskörper wurde festgestellt die Belastung bei Beginn der Rißbildung und, sofern die Belastung noch gesteigert werden konnte, die Höchstbelastung. Die Risse zeigten sich zunächst in der außerhalb der Spirale liegenden Betonschale, von der schließlich größere Stücke herabfielen.

Die Ergebnisse der Bruchbelastung sind in vorstehender Tabelle enthalten, in welcher auch die Zunahmen der Festigkeit infolge der Armierung gegenüber den Probekörpern I ohne Eiseneinlagen angegeben sind.

Die Anwendung der Co ns idere sehen Formel auf die Versuchskörper V, VI, VII ergibt mit

[image: ]
Abb. 92. Körper VII.




kb= 133, <js = 2400 folgendes:


	
Nr.
	
Betonkern
	
Querschnitt der
	
Festigkeit des Gesamteisens 2400 . (f> + 2,4/V) kg
	
Gesamtfestigkeit


	
Querschnitt
	
Festigkeit
	
Langs-stangen
	
gedachten Längs-stangen


	
berechnet

kg
	
beobachtet

kg


	
Fb

qcm
	
1,5.133. Fb kg
	
Fe qcm
	
Fe‘

qcm


	
V
	
452
	
90 ICO
	
7,60
	
3,90
	
40 700
	
130 800
	
142 000


	
VI
	
442
	
88 200
	
7,60
	
7,78
	
63 000
	
151 200
	
144 000


	
VII
	
432
	
86 200
	
7,60
	
13,49
	
95 900
	
182 100
	
176 200




Trotz der Mängel der Körper stimmen die beobachteten Festigkeiten doch mit den nach der Consideresehen Formel berechneten Zahlen annähernd überein und übertreffen diese für die am schwächsten armierten Stücke.

Die anderen Versuche haben nach Considere folgende nützliche Lehren geliefert:

Die Körper XIII und XIV, deren Spiralen übertriebene Ganghöhen von 80 und 120 mm hatten, haben mittelmäßige Resultate ergeben.

Obgleich erhöht, ist doch die Festigkeit der Körper XIII111 unter derjenigen geblieben, welche die Formel angibt. Diese Tatsache scheint aus einem Mißverhältnis zwischen dem Durchmesser der Spiralen und demjenigen der Längsstangen hervorzugehen, welches durch eine Verminderung der Ganghöhe der Spiralen nicht behoben wurde.

Bei den Körpern II, III, IV, VIII, IX, X, XI und XIII war der Querschnitt derLängsstäbe sehr schwach und nicht im richtigen Verhältnis zu den Spiralen; die Ergebnissewaren um so mittelmäßiger, je stärker die Spiralen waren.

Im ganzen scheinen die Versuche zu beweisen, daß man die Ganghöhe der Spiralen vermindern und den Querschnitt oder die
[image: ]
Abb. 93. Linien der Zusammendrückung; umschnürter Betonprismen.

----- Gemessener Verlauf. ------Mutmaßliche Verlängerung bis zum Eintritt der ersten Risse X, bzw. des Bruches.


Zahl der Längsstangen vergrößern muß, je stärker die Spiralen sind, weil alsdann der Beton einem stärkeren Druck Widerstand zu leisten imstande ist und hierbei seine Neigung zunimmt, seitlich zwischen den Längsstangen auszuweichen.

Von einigen der Körper wurden auch die gesamten bleibenden und federnden Zusammendrückungen gemessen, aus den Zahlen läßt sich ersehen, daß die armierten Körper etwas geringere Deformationen oder größeren Elastizitätsmodul aufweisen, als die nichtarmierten, ähnlich wie es für die mit Bügeln armierten Betonprismen gefunden wurde. Die in Abbildung 93 dargestellten Deformationskurven einiger Prismen führen bei der Verlängerung bis zum Eintritt der ersten Risse bzw. bis zum Bruch zu solchen Verkürzungen (über 1,5 mm/m), daß die Beanspruchung der Längseisen dabei die Streckgrenze erreicht haben muß. Höher als bis zu dieser Grenze kann aber das Eisen der Längsstangen nicht beansprucht werden.

Mit Rücksicht auf die nicht genügend sorgfältige Herstellung der Probekörper verzichten wir darauf, die auf S. 104 zusammengestellten Ergebnisse rechnerisch weiter zu verfolgen, zumal die Versuche der französischen Kommission und unsere neuesten Versuche ein reichhaltiges Material bieten. Wir beschränken uns darauf folgendes hervorzuheben.


II, VI, XIU, XIIII) war
[image: ]
Abb. 94. Körper XIVI.

Bruch bei zu großer Ganghöhe der Spiralen.




Bei schwacher Spiralarmierung (Körper die Tragfähigkeit erschöpft, als sich die ersten Risse bildeten. Die Spirale war also nicht imstande dem kleineren Kernquerschnitt eine höhere Bruchfestigkeit zu geben, als sie vorher der ganze Querschnitt besessen hatte. Insbesondere zeigen die Körper XIV, daß die große Ganghöhe der Spirale von etwa x/2 Kerndurchmesser auch bei starkem Eisen nicht zu einer richtigen Umschnürung führt, d. h. es wird dabei kein Betonkern mit erhöhter Tragkraft gebildet, der Beton weicht zwischen den weiten Windungen aus und es bilden sich ähnliche geneigte und durchgehende Bruchflächen, wie bei den nicht armierten oder mit weit entfernten Bügeln armierten Prismen (vgl. Abbildung 94). Auch bei der Ganghöhe von 80 mm oder etwa Kerndurchmesser (Körper XIII) ist der Unterschied zwischen der Höchstlast und der Last beim Beginn der Rißbildung unbedeutend.

Die Säulenversuche der französischen Kommission.

Diese Versuche erstreckten sich auf Säulen mit Bügeln und mit Spiralen. Die ersteren haben aber wenig brauchbare Ergebnisse geliefert, was teils in der Armierungsweise, teils in der Versuchsanordnung begründet ist.

Als Bügel wurden nämlich dünne Flacheisen verwendet, die an beiden Enden mit runden Löchern versehen waren, durch welche die Längseisen hindurchgesteckt wurden. Abgesehen von dem Nachteil, daß durch solche Flacheisenbügel der Beton zu sehr getrennt wird und es kaum möglich ist, beim Einstampfen kleine Hohlräume unter den Flacheisen zu vermeiden, ist bei dieser Bügelform der Übelstand vorhanden, daß die Löcher 2 mm weiter sein müssen als der Stangendurchmesser und daß dieser geringe Spiralraum nicht satt mit Mörtel ausgefüllt werden kann. Es ist daher der Schutz der Längsstangen gegen Ausknicken nicht sicher gewährleistet. Die angewendeten Bügelabstände sind zudem so groß, daß man davon keine Erhöhung der Betonfestigkeit erwarten kann. Die ganze Armierungsweise der Probesäulen ist dem System Hennebique entnommen, dessen Unzweckmäßigkeit man anderwärts schon frühe erkannt hat.

Die erste Versuchsreihe bestand aus liegend gestampften 40/40 cm starken Säulen von 5 m Länge, die in 50 cm Abständen durchlochte Flacheisen als Bügel enthielten und mit je 4 Rundeisen verschiedener Stärke armiert waren. Die ersten Flacheisenbügel waren 25 cm von den Endflächen entfernt, während die Längseisen 5—8 mm davor endigten. Von jeder Sorte war nur ein Probekörper vorhanden. Die Längsarmierung ging von 4°/o bis auf 0,28 °/o herunter. Die Körper waren 8 — 11 Monate an der Luft erhärtet.

Merkwürdigerweise wurde bei dieser Reihe der Beton an den Enden der Längseisen vor dem Versuch herausgenommen, damit sich der Druck nicht direkt auf sie übertrage. Die Kraftübertragung konnte also nur durch den Beton mit Hilfe der Haftung oder des Gleitwiderstands erfolgen und nach dem, was wir unter diesem Kapitel geschildert haben, ist es klar, daß der sich verkürzende Beton in der Nähe der Enden sich an den wenig beanspruchten Eisen verschieben mußte. Da die äußersten Bügel erst in 25 cm Entfernung vom Ende folgten, so ist einleuchtend, daß die Längseisen eher eine Schwächung des Betons am Kopf der Säulen bedeuteten.

In der Tat traten an den Enden frühzeitig Risse ein, die Bruchfestigkeit zeigte sich von der Längsarmierung ziemlich unabhängig und betrug bei allen Körpern etwa 250 kgqcm; der Bruch erfolgte durch Abscheren nach schrägen Flächen. Die bis nahe zum Bruch fortgesetzten Messungen der Verkürzungen lassen darauf schließen, daß das Eisen lange nicht bis zur Streckgrenze beansprucht war, was eben von der mangelhaften Krafteintragung herrührte. Das Verhältnis der Querdehnung zur Längenabnahme wurde zu 0,21 — 1,36 ermittelt und zeigte sich bei ein und demselben Körper mit der Last anwachsend.

Die zweite Reihe umfaßte zwei 5 m lange Säulen von 25/25 cm Querschnitt mit Längseisen von 28 und 10 mm Durchmesser, liegend gestampft und 10 bzw. 11 Monate an der Luft erhärtet. Bei der stark armierten Säule wurde der Beton an den Enden der Längseisen wieder herausgenommen. Die Flacheisenbügel waren wieder in 50 cm Abstand eingelegt. Das Ergebnis war, daß bei der stark armierten Säule infolge der ungünstigen Kraftübertragung sehr frühe Risse am Ende eintraten und die Bruchfestigkeit sich geringer ergab, als bei der sehr schwach armierten, 233 kg,qcm gegenüber 267 kg/qcm.

Eine dritte Reihe umfaßte stehend gestampfte 1 m lange Prismen von 20,20 cm Querschnitt mit vier Rundeisen von 18 mm Durchmesser und mit Flacheisenbügeln in 33 cm Abstand, wovon die äußersten je 16,5 cm von den Stirnflächen entfernt waren. Die Längseisen endigten bündig mit den Endflächen der Prismen. Bei der Hälfte der Prismen wurde der Beton so naß gemacht, daß er ohne Stampfen in die Formen eingegossen werden konnte, bei den anderen wurde er plastisch verwendet und eingestampft.

Die Ergebnisse dieser Reihe sind in nachstehender Tabelle zusammengestellt.


	
Probekörper
	
Bruchlasten
	
Unterschied, von den Längseisen getragen kg
	
Beanspruchung der Längseisen kg/qcm


	
im ganzen l<g
	
auf den qcm


	
1. gegossener Beton nicht armiertes Prisma trocken aufbewahrt dto. armiert
	
36405

48 767
	
91,0

121,9
	
12 362
	
1214


	
nicht armiertes Prisma unter feuchtem Sand aufbewahrt dto. armiert
	
38900

50468
	
97,2

126,1
	
11 568
	
1136


	
2. gestampfter Beton nicht armiertes Prisma trocken auf bewahrt dto. armiert
	
60108

92997
	
150,2

232,5
	
32 889
	
3213


	
nicht armiertes Prisma unter feuchtem Sand aufbewahrt dto. armiert
	
66 572

94696
	
166,4

236,7
	
28 124
	
2762




Die Festigkeit des gegossenen Betons reichte demnach nicht aus, um das Eisen bis zur Streckgrenze beanspruchen zu lassen, was bei den gestampften Prismen eingetreten ist. Die Flacheisenbügel sind bei gegossenem Beton natürlich ganz unzweckmäßig. Nach den dem Bericht beigegebenen Abbildungen trat der Bruch nicht an den Enden, sondern im mittleren Teile ein, was jedenfalls der direkten Druckeintragung in die bündigen Eisenenden zu verdanken war. Die Längseisen knickten zwischen den Bügeln aus. Die gemessenen Verkürzungen lassen bei den gestampften Prismen darauf schließen, daß die Streckgrenze vor dem Bruche sicher erreicht wurde.

Bei einer weiteren Reihe stehend gestampfter 2 und 4 m langer Säulen von 18,2 cm Seitenlänge und 8 Längseisen waren die letzteren an den Enden noch 8 mm mit Beton überdeckt. Rechnet man hier den Zuwachs der Druckfestigkeit bei den armierten Prismen auf die Längsarmierung, was bei den großen Bügelabständen zulässig erscheint, so erhält man Eisenbeanspruchungen von 1924 bzw. 1448 kg/qcm und es scheint, daß der Bruch, der am Kopfe erfolgte, zu früh eingetreten ist. Hierzu kommen zwei Ursachen in Betracht: die sprengende Wirkung der sehr stark gedrückten Betonzylinder, welche die Fortsetzung der Längsstäbe bildeten, und die geringere Betonbeschaffenheit am oberen zuletzt eingestampften Ende, die bei der großen Entfernung des ersten Bügels von 16,5 cm ungehindert zum Ausdruck kam.

Diese Art des Bruches gab Veranlassung bei den nicht armierten Vergleichsprismen, die Druckfestigkeit des Betons in verschiedener Höhe zu ermitteln. Aus den Prismen wurden Druckkörper vom unteren Ende und 1 m unter dem oberen Ende herausgearbeitet und damit folgende Festigkeiten erhalten:

Druckfestigkeit am obern Ende der 2 m langen


Prismen 242,5 kg/qcm



Diese Erscheinung ist leicht dadurch zu erklären, daß


der untere



Beton besser gestampft wird, da die obern


Stampfstöße auch noch



auf ihn wirken, sodann erhärtet er unter der Last des darüber liegenden


Betons, welcher zudem im plastischen Zustand infolge des in die



Höhe steigenden Wassers viel nässer und daher weniger fest wird.

Zahlreicher als die mit Bügeln armierten Säulen waren diejenigen mit spiralförmiger Umschnürung. Die Ganghöhen waren durchweg gering, so daß die Bildung von Bruchpyramiden und von geneigten Bruchflächen verhindert wurde. Vor Erreichung der Höchstlast sprang die außerhalb der Spiralwicklung gelegene Betonumhüllung ab, so daß für den Bruch nur noch die Widerstandsfähigkeit des umschnürten Kerns mit dessen Längsarmierung maßgebend war. Die Zusammendrückung bei Erreichung der Höchstlast betrug 8—10 mm auf den Meter, so daß die Längseisen zweifellos bis zur Quetschgrenze beansprucht waren. In der nachfolgenden Tabelle sind die meisten dieser Versuchsergebnisse zusammengestellt und zwar sind in der vorletzten Spalte die nach der Considereschen Formel

P = 1,5 Fk . kb 4- 2400 (F, + 2,4 F/) berechneten Werte der Bruchlasten eingetragen, während die letzte Spalte die Werte des Koeffizienten m enthält, wenn man die Formel

P = Fe. 2400 + Fk (1 + m ) . kb

zugrunde legt. Die Beanspruchung der Längsstangen von 2400 kg/qcm entspricht der Quetschgrenze und für kb sind die Festigkeiten der nicht armierten Prismen der einzelnen Gruppen eingesetzt worden. Das Verhältnis {C bezieht sich bei spiralarmierten Säulen auf den umschnürten

Kern, der im Augenblick des Bruches allein in Betracht kommt, es ist


daher




V = Fe

V Fk'




Für Fk ist in beiden Fällen die Fläche Fk =
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Abb. 89.
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Abb. 90.
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Abb. 91.




gesetzt, wo Z)1 den mittleren Durchmesser der Spiralwicklung bedeutet (vgl. die spätere Abbildung 104).

Versuche der französischen Kommission mit umschnürten Säulen.
[image: ]

Aus den letzten Spalten der Tabelle ist zu ersehen, daß die beobachtete Bruchlast teils größer, teils etwas kleiner war, als die nach Considere berechnete. Der Wert m zeigt große Schwankungen und ist um so größer, je geringer die Betonqualität ist, d. h. die Spirale erhöht die Festigkeit des umschnürten Kerns verhältnismäßig mehr bei geringerem Beton, als bei solchem von höherer Eigenfestigkeit.

Trotz der großen Länge der Säulen ist ein Einfluß der Knickung nicht zu erkennen. Einige der Prismen knickten nach Erreichung der Höchstlast aus, ohne sich viel von den andern zu unterscheiden. Die Enden der Säulen konnten sich beim Versuch nicht drehen, so daß die freie Knicklänge auf die halbe Säulenlänge beschränkt war.

Versuche des deutschen Ausschusses für Eisenbeton mit Eisenbetonsäulen.

Die durch Professor Rudeloff im Jahre 1910 veröffentlichten Versuche6) wurden im Materialprüfungsamt Groß-Lichterfelde ausgeführt und sollten Aufschluß über die zweckmäßigste Form der Qu erbe wehrungen in Eisenbetonsäulen geben. Sie sind daher nur als Vorversuche eines weiteren Programms zu betrachten.

Die Reihe I dieser Versuche enthielt 13 verschiedene Arten der Querarmierung und bestand aus 2 m langen Säulen von 900 qcm Querschnitt. Alle Säulen enthielten vier Längseisen von 16 mm Durchmesser. Die Säulen mit Bügeln hatten quadratischen, die mit kreisförmigen Ringen versehenen dagegen achteckigen Querschnitt. Die Stärke der Bügel und Ringe betrug stets 7 mm, ihr gegenseitiger Abstand 20 cm und die Entfernung der äußersten Querverbindungen von den Stirnflächen je 10 cm. Verschiedene Umstände ließen das gewünschte Ergebnis bei dieser ersten Versuchsreihe nicht erreichen.

Die Herstellung der Säulen erfolgte nämlich im Freien und wurde von Arbeitern einer Eisenbetonfirma besorgt, damit die Verhältnisse der Praxis möglichst erreicht würden. Die Bügel wurden an den Längseisen nicht festgebunden und verschoben sich bedeutend. Es zeigte sich daher die Festigkeit der Säulen infolge der wenig sorgfältigen Herstellung so schwankend, daß ein gesetzmäßiger Unterschied in der Wirkung der Bügel nicht zu erkennen war. Die bei feuchtem Wetter gestampften Säulen hatten geringere Festigkeit, als die bei trockenem Wetter hergestellten, und erreichten nicht einmal die Tragfähigkeit der reinen Betonprismen. Alle Säulen zerbrachen am oberen zuletzt eingestampften Ende, entsprechend der dort vorhandenen geringeren Dichte und Festigkeit des Betons.

Wie wir schon aus den bisher beschriebenen Versuchen gesehen haben, bewirken die Bügel nur dann eine nennenswerte Erhöhung der Eigenfestigkeit des Betons, wenn sie in geringen Abständen angeordnet sind, wo also ihre Wirkung derjenigen einer Umschnürung nahe kommt. Bei 20 cm Abstand ist aber für die Bildung schiefer Bruchflächen kein Hindernis vorhanden. Selbst bei sehr sorgfältiger Ausführung, wie sie bei Lösung wissenschaftlicher Aufgaben nötig ist, hätte demnach kaum ein Unterschied erwartet werden dürfen.

Der negative Verlauf dieser Versuchsreihe veranlaßte den deutschen Ausschuß für Eisenbeton noch Ergänzungsversuche über die
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Abb. 98.

Einfacher Umschließungsbügel und zwei Diagonalbügel.




[image: ]



[image: ]
Abstand 3,5 cm.




Wirkung der verschiedenen Querarmierungen anstellen zu lassen. Diese Ergänzungsversuche erstreckten sich nur auf fünf verschiedene Armierungen, nämlich:

	
a) Umfangsbügel in Schleifenform Abbildung 95,


	
b) einfache Umschließungsbügel Abbildung 96,


	
c) Diagonalbügel in S-Form Abbildung 97,


	
d) einfacher Umschließungsbügel vereinigt mit zwei Diagonalbügeln Abbildung 98,


	
e) die Spiralumwicklung Abbildung 99,


	
f) kreisringförmige Bügel Abbildung 100.



Die Querschnittsabmessungen waren die gleichen wie bei der 1. Reihe, dagegen betrug die Länge nur 0,9 m und der Bügelabstand war von 20 cm auf 15 cm herabgesetzt. Die spiralarmierte Säule wurde nach dem Vorschlag der Firma IFQy? & Freytag A.-O. mit einer Ganghöhe

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                               8 von 3,5 cm ausgeführt. Denselben Abstand erhielten dann auch die ringförmigen Bügel. Die Längsstangen bestanden bei den Säulen a bis d wieder aus 4 0 16 mm, während die ring- und spiralarmierten Säulen je 8 Rundeisen von 11 mm Durchmesser erhielten. Die Bügel wurden diesmal mit den Längsstäben zu einem festen Gerippe zusammengebunden. Das Verhältnis der Würfelfestigkeit zur Prismenfestigkeit ergab sich bei diesen Versuchen zu 1 :0,60.

Die nachstehende Tabelle enthält die Bruchlasten der Säulen. Zieht man davon die vom nichtarmierten Beton und den Längsstangen getragene Last ab, so ergibt sich die von der Querarmierung bewirkte Vermehrung der Eigenfestigkeit des Betons. Die Streckgrenze der 16 mm starken Längseisen wurde zu — 2640, diejenige der 11 mm starken zu = 2990 kg/qcm ermittelt, so daß bei den quadratischen Säulen von der Längsarmierung äußersten Falls 8,04.2640 = 21326 kg, bei den achteckigen 7,60.2990 = 22724 kg aufgenommen wurden.

Im Gegensatz zu der im Bericht des Materialprüfungsamtes vorgenommenen Auswertung der Versuchsergebnisse ist in der nachstehenden Tabelle bei Fe' die ganze Länge der abgewickelten Bügel berücksichtigt. Für die Anwendung kommt natürlich das ganze Bügelgewicht einschließlich der Haken in Betracht, denn ohne letztere sind die Bügel unwirksam. Ferner ist bei den Säulen e und /nur der Kernquerschnitt in Betracht gezogen, denn vor der Erreichung der Bruchlast war die äußere Betonhülle wenigstens bei den spiralarmierten Säulen bereits abgefallen. Die bezüglichen Abbildungen 65 und 66 des Berichts sind fast identisch mit unserer Abbildung 92. Bei den mit Ringen armierten Körpern war dieses Abfallen der Betonumkleidung nicht deutlich zu sehen, jedoch ist in der Tabelle ebenfalls vom Kernquerschnitt ausgegangen, weil die Ringarmierung den unmittelbaren Vergleich mit den Spiralen geben sollte. Die Eigenfestigkeit des Kerns ist also mit 155,41.590/900 = 101,9 t bei den Säulen e und /berücksichtigt.

Der Unterschied der Lasten zwischen dem Auftreten der ersten Risse und dem Bruch betrug bei der Spiralarmierung nur etwa 17 t, was davon herrührt, daß die Spiralarmierung verhältnismäßig schwach war, die Festigkeit des umschnürten Kerns also nicht sehr weit über die Festigkeit des ganzen Querschnitts mit den Längseisen hinausging. Außerdem war für die Spiralen und Ringe ein Eisen von sehr hoher Streckgrenze verwendet (Streckgrenze 6210, Bruchgrenze 6400 kg/qcm).

Aus der Tabelle geht deutlich der große Wert einer engen Querbewehrung im Vergleich zu Bügeln in größeren Abständen hervor. Bemerkenswert ist insbesondere der Abfall an Festigkeit, wenn die für sich allein gut wirkenden Diagonalbügel noch mit dem Umschließungsbügel verbunden werden. Es scheint, daß die Anhäufung von Bügeln in einem Querschnitt das dichte Stampfen des Betons er-


Vorversuche des Deutschen Eisenbetonausschusses mit armierten Betonsäulen.
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schwert hat und daß aus diesem Grunde geringere Festigkeiten erzielt wurden.

Die Längenänderungen wurden bei diesen Probekörpern eingehend gemessen, das Verhältnis der Querdehnung zur Verkürzung wurde zu 1:1,5 bis 1:2,7 ermittelt. In Abbildung 101 sind die Verkürzungen
[image: ]
Abb. 101. Linien der Zusammendrückung armierter und nichtarmierter Betonprismen.

----- Gemessener Verlauf. -------Mutmaßliche Verlängerung bis zum Eintritt der ersten Risse X, bzw. des Bruches O.


unter der steigenden Last für einige der Probekörper aufgetragen. Die beiden untersten Kurven beziehen sich auf nicht armierte Betonprismen und sind aus Leibbrand, Gewölbte Brücken 1897 und C. v. Bach, Druckversuche mit Eisenbetonkörpern Versuche A 1905 entnommen. Die Darstellung zeigt deutlich, daß die Zusammendrückung beim Bruch so groß war, daß das Eisen die Streckgrenze erreicht hatte. Dabei ist zu beachten, daß die Verkürzungen beim Bruch sehr wahrscheinlich noch größer waren, als es nach dem mutmaßlichen Verlauf angenommen ist.

Da alle Säulen an den Enden gebrochen sind, so sind noch weitere Versuche an Säulen mit verstärkten Köpfen vorgesehen.

Neue Versuche der Firma & Frey tag A.-G. m i t um schnürten Eisenbetonsäulen.

Nachdem durch eine Entscheidung des K. Patentamts die spiralförmige Umschnürung von Pfeilern quadratischen, rechteckigen und polygonalen Querschnitts mit gleichartiger Grundrißform der Umwicklung als unter das D.R.P. 149,944 fallend bezeichnet worden war, entschloß sich die Patentinhaberin*) im Jahre 1910 die an kleineren Probekörpern dieser Art in ihrem eigenen Laboratorium gefundenen günstigen Wirkungen der viereckigen Umwicklung durch einwandfreie Versuche an der Materialprüfungsanstalt Stuttgart prüfen zu lassen.

Die Probekörper wurden in sorgfältigster Weise in der Anstalt selbst hergestellt. Die richtige Lage der Eisen ist an allen Kreuzungsstellen mit Bindedraht gesichert worden, so daß sich die Einlagen in möglichster Übereinstimmung mit der Zeichnung befanden. Der Beton wurde aus 1 Raumteil Eisenportlandzement von Wetzlar, 2 Raumteilen Rheinsand von 0—7 mm und 3 Raumteilen Rheinkies von 7—20 mm Korngröße mit 8,0 Gewichtsprozent Wasser hergestellt.

Die Säulen wurden stehend in hölzernen Formen gestampft, sie wurden bis zum Prüfungstag stets mit nassen Säcken bedeckt. An den Stirnflächen wurde ein 5 mm starker Zementüberzug aufgebracht, der nachher zur Erlangung paralleler Druckflächen gehobelt wurde. Zum leichteren Auffinden der Risse wurden die Säulen vor der Prüfung mit einer Lösung von Schlemmkreide angestrichen.

Das Versuchsprogramm wurde vom Verfasser in teilweiser Anlehnung an die Reihe II der Vorversuche des Deutschen Eisenbetonausschusses aufgestellt. Die äußeren Abmessungen unserer in den Abbildungen 102—113 dargestellten Säulen A—L stimmen mit denjenigen des Deutschen Ausschusses überein. Insbesondere ist Säule A Abbildung 103 mit Umfangsbügeln in Schleifenform identisch mit der Säule a Abbildung 95, ferner ist Säule B Abbildung 104 mit runden Spiralen übereinstimmend mit Säule e Abbildung 99. Die Säulen A und B haben gleich großen Betonquerschnitt und die Längs- und Querarmierungen sind in beiden Fällen gleich schwer.

Säule C entstand aus A, indem die Längseisen beibehalten wurden, während die für die Schleifenbügel bei A aufgewendete Eisenmenge in eine viereckige Spirale aus 5 mm starken Eisen mit 3,1 cm Ganghöhe umgewandelt wurde.

Säule D unterscheidet sich wieder von C dadurch, daß statt 5 mm starkem Spiraleisen solches von 7 mm Stärke mit der doppelten Gang-

:) Die Firma Wayß & Freytag A.-G. in Neustadt a. H.
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Abb. 102.

Nichtarmiertes Prisma.


Abb. 103. Säule A. Bügel in Schleifenform.



Abb. 104. Säule B. Runde Spirale.

Abb. 105. Säule C. Viereckige Spirale.
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höhe verwendet wurde, so daß der Eisenaufwand im ganzen nicht geändert ist.

Säule E hat gegenüber D doppelt so starke Querarmierung, indem bei gleicher Ganghöhe 10 mm starke Spiraleisen eingelegt sind.

Säule F stellt den Grenzfall dar, bei welchem nach der vom preußischen Ministerium erlassenen Berechnungsweise die Wirkung der Spirale noch voll berücksichtigt werden darf, d. h. die Armierung in Längs- und Querrichtung ist so stark, daß der rechnungsmäßige nutzbare Querschnitt gleich dem doppelten Betonquerschnitt ist, also Eb 4- 15 Ee + 30 Fe' = 2 Fb; hierbei ist Fe = 1,33 °/o und Fe' = 2,67 °/o von Fb.
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Säule G zeigt zwei viereckige Spiralen und acht Längseisen. Der Eisenaufwand ist derselbe wie bei den Körpern A, C und D.

Säule H unterscheidet sich von G durch die doppelt so starke Querarmierung, indem die 5 mm starken Spiraleisen durch 7 mm starke ersetzt sind.

Säule I stellt wieder den Grenzfall nach der ministeriellen Berechnungsweise beim Vorhandensein von zwei viereckigen Spiralen vor.

Säule K zeigt ein achteckiges Prisma mit runder Spirale, die etwa die doppelte Eisenmenge aufweist wie bei der Säule B.

Säule L endlich stellt den Grenzfall nach der ministeriellen Berechnungsweise bei achteckigem Querschnitt und runder Spirale vor.

Wie aus den Abbildungen 114 und 115 ersichtlich ist, wurden die Spiraleisen an den Stößen durch Übergreifungen mit autogener Verschweißung miteinander verbunden. An den Stirnflächen wurde das Ende der Spirale noch einmal im ebenen Querschnitt herum geführt und an die vorhergehende Windung angeschweißt.

Infolge der Lagerung änderte sich die Festigkeit des Zementes etwas. Aufschluß hierüber erhält man durch die in gewissen Zeitabständen während der ganzen Herstellungsdauer der Säulen angefertigten Probewürfel, die folgende Festigkeiten ergaben:
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Nachdem nun die drei vom 2.—12. Mai hergestellten nichtarmierten Prismen im Mittel 188 kg/qcm Druckfestigkeit zeigten, ergibt sich hierfür ein Verhältnis zur gleichzeitigen Würfelfestigkeit mit 265 kg/qcm wie 0,71 : 1. Für die später hergestellten Eisenbetonsäulen kann dann zu Vergleichszwecken die Festigkeit des nichtarmierten Prismas aus der Würfelfestigkeit von 212 kg/qcm durch Multiplikation mit dem Faktor 0,71 berechnet werden. Man erhält dann hierfür 150,5 kg/qcm Prismenfestigkeit, total also 135450 kg.

In der Tabelle S. 122 ist demnach der vom Beton allein aufgenommene Lastanteil bei der Säule A nichts anderes als die Bruchlast des nichtarmierten Prismas von 167,8 t, entsprechend 188 kg/qcm, und bei der Säule B dieselbe Bruchlast, aber nur soweit sie sich auf den zuletzt noch vorhandenen umschnürten Kern von 615 qcm bezieht, also 615.0,188 = 114,7 t. Bei den Säulen Cbis L wird der vom Beton des umschnürten Kerns getragene Lastanteil geringer, entsprechend der nach dem 12. Mai eingetretenen Festigkeitsabnahme des gelagerten Zementes, also 615.0,1505 = 92,6 t. Die den Längseisen entsprechenden Lastanteile sind mit den gleichen Werten für die Streckgrenze berechnet wie auf S. 114 bei den Vorversuchen des Deutschen Eisenbetonausschusses. Der dann von der gemessenen Bruchlast noch übrig bleibende Betrag muß dem Einfluß der Querarmierung zugewiesen werden.

Der Wert in in der Formel
[image: ]

berechnet sich zu

V'

m = (P — Fe.as — Fk . kb): Fk. -p- . kb.

Der Klammerausdruck bedeutet nun den von der Querarmierung allein aufgenommenen Lastteil, denn P ist die gesamte Bruchlast, Fe<3s bedeutet den Anteil der bis zur Quetschgrenze gedrückten Längs-eisen und Fk.kb stellt die Eigenfestigkeit des umschnürten Kernes vor.
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Abb. 114.

Eisengerippe der Säule C (Abb. 105).
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Abb. 115.

Eisengerippe der Säule H (Abb. 110).




Da das Verhältnis des Eisenvolumens V‘ der Querarmierung zum Betonvolumen V identisch ist mit dem Verhältnis Fe‘: Fk, so wird

in = (P — Fe. os — Fk. kb): Fe‘. kb.

Zu den Versuchsergebnissen sei noch folgendes bemerkt:

Die Risse in der äußeren Betonumhüllung der Spiralen treten ein, wenn der Beton eine solche Beanspruchung pro Quadratzentimeter erreicht hat, welche der Prismenfestigkeit des nichtarmierten Betons entspricht. Die Gesamtlast ist dann etwa um den Lastanteil der Längseisen größer, weil die Spiralen erst später zur richtigen

Neue Säulenversuche der Firma Wayß & Frey tag A.-G. vom Jahre 1910.
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Wirkung kommen. Nach dieser Theorie würde man für die Säulen B die Belastung beim Eintritt der ersten Risse zu 167,8 4- 22,7 = 190,5 t erhalten, während 192,6 t beobachtet wurden, für die Säulen C, D, F, G, H, K berechnet sich diese Last zu 135,4 4- 21,3 = 156,7 t gegenüber einer beobachteten von 155—177 t. Bei den Säulen F, I und L endlich rechnen wir die Last bei Eintritt der Risse zu 135,4 4- 32,5 = 167,9 t, während 163—180 t beobachtet wurden. Die stärkere Spiralarmierung bedingt eine kleine Erhöhung dieser Last, da sie die Zusammendrückung in der Längsrichtung infolge Hinderung der Quer-
[image: ]
Abb. 116. Bruch bei den nichtarmierten Betonprismen.


ausdehnung etwas vermindert. Man kann daher behaupten, daß die äußere Betonschale abspringt, wenn die Zusammendrückung des Betons so groß geworden ist, daß bei einem nichtarmierten Betonprisma der Bruch erfolgen würde.

Hinsichtlich der berechneten Werte in sei bemerkt, daß die drei runden Spiralen sehr befriedigend miteinander übereinstimmen, indem m zwischen 53 und 57 schwankt. Bei den viereckigen Spiralen zeigen sich größere Unterschiede. Der niederste Wert 19 schaltet wohl deshalb aus, weil bei den scharfen Biegungen der 10 mm-Stäbe zu viereckigen Spiralen das Material leicht spröde wird und daher an den Ecken springt. Aus diesem Grunde lieferten die viereckigen Spiralen aus 5 mm dicken Drähten die besten Resultate, nämlich in = 59 und 62, während die 7 mm-Spiralen nt = 33, 35 und 56 ergaben.

1

 Beton und Eisen, Heft III, 1905.

2

 Versuche mit Eisenbeton-Balken, I. Teil, Heft 39 der Mitteilungen über Forschungsarbeiten und Nr. 26 der Zeitschrift des Vereins Deutscher Ingenieure 1907.

3

 C. v. Bach, Druckversuche mit Eisenbetonkörpern, 1905, Mitteilungen über Forschungsarbeiten, Heft 29.

4

 Commission du ciment arme. Expe'riences, rapports et propositions, relatives ä l'emploi du beton arme. Paris 1907.

5

:) -»Genie civil«, Nov. 1902 und »Beton und Eisen«, Heft V, 1902.

6

 Deutscher Ausschuß für Eisenbeton, Heft 5. Berlin 1910, Verlag von W. Ernst u. Sohn.


Die Berechtigung, bei den umschnürten Säulen die Bruchlast nur unter Berücksichtigung des Kerns zu berechnen, ergibt sich aus den Abbildungen 117 — 127, denn es ist deutlich zu erkennen, daß dieser
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Abb. 117. Bruch bei den Säulen A (Abb. 103) mit Umfangsbügeln in Schleifenform. Vier Längseisen 0 16 mm. Pyramidenbildung. Bruchlast 177,4 t.
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Abb. 118. Säulen B (Abb. 104) nach Erreichung der Höchstlast von 207,7 t. Runde Spirale 06 mm, s = 3,8 cm, acht Längseisen 0 11 mm. Bei Nr. 31 ist die Spirale an der mit einem Pfeil bezeichneten Stelle gerissen.
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Abb. 119. Säulen C (Abb. 105) nach Erreichung der Höchstlast von 173,0 t. Viereckige Spirale 0 5 mm, s = 3,1 cm, vier Längseisen 0 16 mm.
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Abb. 120. Säulen D (Abb. 106) nach Erreichung der Höchstlast von 165,8 t. Viereckige Spirale 0 7 mm, s =6,3 cm, vier Längseisen 0 16 mm.



[image: ]

Abb. 121. Säulen E (Abb. 107) nach Erreichung der Höchstlast von 172,8 t. Viereckige Spirale a 10 mm, s= 6,1 cm, vier Längseisen 0 16 mm.
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Abb. 122. Säulen F (Abb. 108) nach Erreichung der Höchstlast von 188 t. Orenzfall nach den preußischen Bestimmungen Fi=2Fb. Viereckige Spirale 0 10 mm, s = 3,6 cm, vier Längseisen 0 20 mm. Bei diesen Säulen sind die Spiralen an den Ecken mehrfach gerissen (vgl. Säule Nr. 47).
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Abb. 123. Säulen O (Abb. 109) nach Erreichung der Höchstlast von 170,3 t; zwei viereckige Spiralen 0 5 mm, s = 5,5 cm, acht Längseisen e 11 mm.
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Abb. 124. Säulen H (Abb. 110) nach Erreichung der Höchstlast von 177,4 t; zwei viereckige Spiralen a7 mm, s=5,5 cm; acht Längseisen 0 11 mm.
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Abb. 125. Säulen I (Abb. 111) nach Erreichung der Höchstlast von 241,2 t. Grenzfall nach den preußischen Bestimmungen Fi=2Fb. Zwei viereckige Spiralen o7 mm, s = 2,9 cm; acht Längseisen 0 14 mm.
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allein noch für die Tragfähigkeit in Betracht kommt. Je stärker das Verhältnis der Querarmierung zum Kern ist, ein um so größerer Abstand ist zwischen der Last beim Auftreten der ersten Risse und der Bruchlast (vgl. Säule /, K und L). Bei nur geringer Spiralbewehrung kann die Tragfähigkeit des umschnürten Kerns unter Umständen nicht
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Abb. 127. Säulen L (Abb. 113) nach Erreichung der Höchstlast von 328,4 t. Orenzfall nach den preußischen Bestimmungen Fi = 2 Fb. Runde Spirale 0 10 mm, s — 2,9 cm; acht Längseisen 0 14 mm.


sehr viel die Last beim Auftreten der ersten Risse übertreffen. Aus der vorstehenden Tabelle ist deutlich die vorzügliche Wirkung einer starken Spiralarmierung zu erkennen, und es sind daher die in dem Rudeloffschen Bericht über die geringfügige Wirkung der Spiralarmierung bei den Vorversuchen des Deutschen Eisenbetonausschusses gezogenen Schlüsse hinfällig.

Die weiterhin von Geheimrat Rudeloff gemachte Schlußfolgerung, daß auch bei spiralarmierten Säulen der Bruch durch Pyramidenbildung eingeleitet werde, wird durch folgende an der Materialprüfungsanstalt Stuttgart gemachten Untersuchungen widerlegt.

Die meisten der in Abbildung 102—113 dargestellten Säulen sind im Alter von ca. 90 Tagen und von 1 Jahr einer wiederholten Belastung unterworfen worden. Die Mehrzahl der armierten Körper zeigte dabei eine beträchtliche Steigerung der Höchstlast. Ferner wurden nach

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                              9 dieser zweiten Prüfung die Spiralen im mittleren Teil und teilweise auch bis zu den geschweißten Wicklungen an den Enden abgenommen. Die verbleibenden Kerne von 90 cm Höhe wurden sodann einer weiteren Belastung unterworfen und lieferten Druckfestigkeiten, die meist höher waren als diejenigen der nichtarmierten 45 Tage alten Prismen.

Die beobachteten Zahlen sind folgende:

Säulen mit runden Spiralen.
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Aus den Zahlen der Tabelle geht hervor, daß bei allen Säulen bei der zweiten Prüfung eine Laststeigerung sich ergab, die um so mehr betrug, je stärker der Prozentsatz der Spiralarmierung war. In ähnlicher Weise zeigte sich die Festigkeit des losgewickelten Kernes von der Spiralarmierung abhängig.

Bei Säule 34 war beim ersten Versuch die Belastung nach Überschreiten der Höchstlast so lange fortgesetzt worden, bis die gesamte Verkürzung des Körpers 2,5 cm betragen hat; trotz dieser ganz außerordentlichen Deformation fand nach 1 Jahr noch eine Laststeigerung statt und der losgewickelte Kern war noch intakt, so daß er noch 48 t trug entsprechend einer Festigkeit von 80 kg/qcm.

Bei der stark armierten Säule L kommt die wunderbare Wirkung der Spiralen noch mehr zum Ausdruck. Obgleich beim ersten Versuch im Alter von 45 Tagen die Belastung so lange fortgesetzt worden war, bis dieZusammendrückung von Säule 48 2 cm undvon Säule 51 2,3 cm bei einer Gesamtlänge von OOcmbetragen hatte, fand nach ljahr noch eine bedeutende Laststeigerung des umschnürten Kernes und eine ähnliche Zunahme der Festigkeit des losgewickelten Kerns gegenüber den Zahlen

bei einem Alter von 45 Tagen statt. Diese Erscheinung zeigt auch, daß die durch die ministerielle Vorschrift für den Prozentgehalt der Spiralarmierung gezogene Grenze willkürlich und unberechtigt ist, daß im Gegenteil bei den hohen Armierungsprozenten die Wirkung der Spirale viel deutlicher zum Ausdruck kommt. In den Abbildungen 128 und 129 sind die Brucherscheinungen der Säulen 28 und 51 dargestellt. Der von den Längseisen nach Wegnahme der Spiralen noch getragene Lastanteil ist jedenfalls gering, entsprechend der großen Knicklänge der Längsstange.
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Abb. 128. Säule B Nr. 28. Bruch des losgewickelten Kerns.
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Abb. 129. Säule L Nr. 51.

Kern nach Abnahme der Spirale und nach erfolgtem Bruch.




Auch bei den mit viereckigen Spiralen armierten Säulen wächst die Laststeigerung und die Festigkeit des losgewickelten Kerns mit dem Prozentgehalt an Spiraleisen. Zur Beurteilung der einzelnen Ergebnisse ist zu bemerken, daß bei der ersten Prüfung im Jahre 1910 nach Überschreiten der Höchstlast die Zusammendrückung fortgesetzt wurde bis

bei Körper   33        36        38

die Last P gesunken war auf 116,3 t 90,6 t 121,5 t

Die Deformation der Säule 36 war somit bei der ersten Prüfung eine weitergehende als bei den beiden anderen Säulen und aus diesem Grunde ist die Festigkeit des Kerns bei ihr geringer. Abbildung 130 zeigt die Säule F Nr. 44 nach dem Bruch des losgewickelten Kerns. Die starke Spirale der Säule F führte ebensogut wie bei runder Form zu einer bedeutenden Laststeigerung und Festigkeit des losgewickelten Kerns.

Säulen mit viereckigen Spiralen.
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Die Säulen H und I enthielten zwei viereckige Spiralen. Deshalb wurde nach Wegnahme der äußeren Spirale und Wiederbelastung nur der Beton zwischen äußerer und innerer Umschnürung zerstört, während die innere Spirale mit dem von ihr eingeschlossenen Kern bestehen blieb. Die Druckfestigkeiten, die für den großen Kern ermittelt wurden, können daher nicht mehr mit der Festigkeit des nichtarmierten Betons verglichen werden. In Abbildung 131 ist die Säule I Nr. 57 nach Wegnahme der äußeren Spirale und nach erneuter Belastung dargestellt.

Die hier erstmals von einer Materialprüfungsanstalt auf unseren Antrag festgestellten Zahlenwerte und die beigegebenen photographischen Aufnahmen beweisen zweifellos, daß der umschnürte Kern (hinreichend starke Spiralarmierung vorausgesetzt) nach Abspringen der äußeren Betonschale und nach Erreichung der Höchstlast seinen Zusammenhang bewahrt, daß er nicht von Rissen durchzogen oder zerbröckelt ist, sondern daß er mit fortschreitendem Alter weiter erhärtet. Die beobachteten Festigkeiten der losgewickelten Kerne insbesondere zeigen, daß es sich nach Auftreten der Risse in der äußeren Betonumhüllung nicht wie bei den mit Bügeln bewehrten Säulen um Bruchstücke handelt, welche durch die Eisen am Auseinanderfallen gehindert werden, wobei teilweise

noch eine Laststeigerung beobachtet wird, sondern daß es sich um innerlich intakte Betonkörper handelt. Wäre die Bildung von Bruchpyramiden die Ursache der ersten Risse und weiterhin des Bruches, so müßten die Kerne nach Entfernen der Spirale entweder zerfallen oder bei dem geringsten Druck sofort zerstört werden.
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Abb. 130. Säule F Nr. 44. Bruch des losgewickelten Kerns.
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Abb. 131. Säule I Nr. 57. Kern nach Abnahme der äußern Spirale und nach erfolgtem Bruch, wobei die innere Spirale mit dem entsprechenden Kern stehen bleibt.




Dieses zunächst überraschende Verhalten des spiralumschnürten Betons findet eine Erklärung in der Druckplastizität der Gesteine bei der Gebirgsbildung. Prof. Dr. Heim in Zürich bemerkt hierüber:

»Ein in großer Tiefe liegendes Gesteinsstück ist schließlich weit über seine Eigenfestigkeit hinaus belastet. Es kann aber nicht brechen und nicht weichen, weil es ringsum von gleich stark gepreßtem Material eingeschlossen ist. Seine Tendenz, dem Drucke seitlich auszuweichen, wird es als Seitendruck auf das Nebengestein äußern, was mehr und mehr zu allseitiger hydrostatischer Druckverteilung führt. Unter einer Belastung also, die viel größer ist als wie die Eigenfestigkeit, muß das Gestein ohne Bruch umformbar sein, denn zur Bildung von Totaltrennungen ist kein Raum da. Wenn nun in diesem latent plastischen Zustande eine neue Kraft hinzutritt, die Dislokation, dann macht sich die Umformung bemerkbar: der Körper deformiert.« Daher rühren die bekannten Faltungen und Verbiegungen von Gesteinsschichten.

Beim umschnürten Beton ist in ähnlicher Weise die Deformation so lange gehindert, bis die Festigkeit des Umschnürungsmaterials erschöpft ist. Die Höchstlast tritt dann ein, wenn die Spiralen bis zur Streckgrenze beansprucht sind, alsdann ist eine größere Deformation unter gleichbleibender Spannung möglich.

Weitere Beispiele für die Richtigkeit dieser geologischen Beobachtung sind die Versuche Consideres mit Prismen unter Wasserdruck (Bericht an die Akademie der Wissenschaften in Paris), jene von Adams und Nicolson (»An Experiment into the flow of Marble«) u. a., bei denen man Glas, kristallinischen Marmor, Granitsteine und andere spröde Materialien bruchlos deformieren konnte.

Schlußfolgerungen aus den Säulenversuchen.

Auf Grund der angeführten Versuchsergebnisse können folgende Schlüsse gezogen werden:

	
1. Die Berechnung der Eisenbetonsäulen geschieht zweckmäßig für das Bruchstadium, bei welchem die Längs-eisen bis zur Quetschgrenze ausgenutzt sind. In den Abbildungen 93 und 101 ist gezeigt, daß die Zusammendrückungen beim Bruch so groß sind, daß die Quetschgrenze der Längseisen sicher erreicht wird*). Die Eisenspannung bleibt nach Erreichung der Quetschgrenze auf dieser Spannungsstufe stehen, bis bei weiter zunehmender Last der Bruch des Betons erfolgt. Bei den umschnürten Säulen ist zur Ermittlung der Tragfähigkeit vom umschnürten Kern auszugehen, da dieser im Bruchstadium vom Betonquerschnitt noch übrig ist.



In der praktischen Anwendung begegnet die Druckeintragung in die Längseisen nicht den Schwierigkeiten wie beim Versuch, weil die Säulen unten einen verbreiterten Fuß erhalten und oben die Kräfte auf die ganze Höhe der anschließenden Träger eingeleitet werden.

	
2. Die gebräuchlichen Bügel, wie Schleifenbügel, Umschließungsbügel, Diagonalbügel in den gebräuchlichen Abständen, geben wohl den Längsstangen einen entsprechenden Schutz gegen Ausknicken, erhöhen aber die Eigenfestigkeit des Betons nur in verschwindendem Maß. Die Ursache liegt einerseits in den zu großen Abständen, anderseits in dem mangelhaften und unsicheren Schluß der Umschließung, welcher durch Umhaken um die Längsstangen gebildet wird.



Die alte Anschauung, wonach man mit den Bügeln nur eine Sicherstellung der Würfelfestigkeit des Betons erreichen wollte, er-

') Vergl. auch unten die Biegungsversuche mit doppelt armierten Balken. scheint demnach berechtigt, obgleich die Versuche zeigen, daß sie auch diese Funktion manchmal nicht vollkommen erfüllen.

	
3. Für die Berechnung der Bruchlast erscheint die Formel:



P = Fe. + Fk + nt

am geeignetsten. Hierin bedeutet

Fe den Querschnitt der Längseisen;

Fe' den Querschnitt gedachter Längseisen, deren Volumen demjenigen der Querarmierung auf dieselbe Säulenhöhe gleich ist;

die Quetschgrenze der Längseisen, ca. 2400 bis 2800 kg;qcm;

Fk den umschnürten Betonkern, bei Bügeln ist dafür der ganze Betonquerschnitt Fb zu setzen;

kb die Druckfestigkeit des nichtarmierten Betons; m ein durch die Versuche ermittelter Koeffizient. Schreibt man die Formel in der Form

P — Fe.^s F        m.Fe . kb,

so gibt sie rechts die 3 Teile an, aus denen sich die Bruchlast zusammensetzt, nämlich den Widerstand der Längseisen, die Eigenfestigkeit des Kernbetons und den Einfluß der Querbewehrung.

Vernachlässigt man bei Bügelarmierung das letzte Glied und setzt os = 2700, kb = 180 kg/qcm, so erhält man

P = 2700 . Fe + 180 . Fb = 180 (Fb + 15 Fe).

Wählt man 5fache Sicherheit, so ergibt sich aus dieser Bruchlast die zulässige Säulenlast zu

Pzlll = 36 (Fb+\5Fe)

in nahezu vollständiger Übereinstimmung mit der Formel der deutschen Leitsätze. Der Koeffizient n = 15, der das Verhältnis der Elastizitätsmoduln von Eisen und Beton bei den zulässigen Spannungen nicht richtig wiedergibt (zutreffender wäre n = 10), stimmt also sehr gut mit dem Bruchzustand überein. Nach jener Formel der Leitsätze kann natürlich immer gerechnet werden, wenn die gemachten Voraussetzungen über Quetschgrenze und Betonfestigkeit erfüllt sind. Auch die preußischen und österreichischen Vorschriften entsprechen den Bruchverhältnissen mit höherem Sicherheitsgrad.

Der Koeffizient m für Spiralarmierung zeigt sich nach den ausgerechneten Tabellen über die Versuche schwankend und namentlich mit der Eigenfestigkeit des Betons veränderlich. Je geringer diese ist, um so größer wird m. Denkt man sich an Stelle des Betons losen Sand und die Spiralwicklung in einen Blechmantel verwandelt, so wird ein solches Prisma noch eine beträchtliche Festigkeit auf weisen, obgleich eine Eigenfestigkeit des Kerns nicht mehr vorhanden ist. Da alsdann kb in der Formel = 0 wäre, so müßte in diesem Fall m = <*> sein. In Abbildung 132 sind die Werte von in aus den verschiedenen Versuchen als Ordinaten zu den betreffenden Betonfestigkeiten als Abszissen aufgetragen. Zieht man durch die untersten Punkte eine Kurve, so gibt diese bei den verschiedenen Betonfestigkeiten solche Werte von in an, auf die man sich mit Sicherheit wird verlassen können. Demnach ist bei einer


	
Betonfestigkeit kb
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120 kg/'qcm
	
mindestens m — 71 und
	
m. kb
	
= 8520
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n
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n
	
„     in = 34 „
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Anmerkung: Bei der Berechnung der Werte m in den Tabellen ist der Querschnitt Fk ohne Abzug von Fe gewählt worden, da dies in der Anwendung immer so geschieht und es daher erwünscht ist, entsprechende Werte von m zu besitzen.
[image: ]
Abb. 132. Beziehung zwischen m und der Druckfestigkeit ki, des Betons. O Versuche der französischen Kommission.

© Versuche der Firma Wayß & Freytag A.-G.


Diese Zahlen beziehen sich zunächst auf runde Spiralen und können durch weitere Versuche unter Umständen noch kleine Änderungen erfahren.

Wie aus der Tabelle S. 122 hervorgeht, ist es zwar möglich, bei viereckigen Spiralen einen gleichen Wirkungsgrad zu erzielen (bei Verwendung von 5 mm starken Spiraleisen und geringen Ganghöhen), indessen erscheint es angezeigt, hier in nur = 33 zu wählen.

	
4. Damit die Wirkung der Spiralen voll zum Ausdruck kommt, ist es nötig, die folgenden Regeln beim Entwerfen zu beachten:



	
a) Die Gesamteisenmenge der spiralumschnürten Konstruktionen (Längseisen 4- Spiralen) soll nicht unter 1,5 °/o und nicht über 8 °/o des Kernquerschnittes betragen. Nur konzentrisch angeordnete oder ineinandergreifende Spiralen dürfen letzteres Maß überschreiten.


	
b) Die Längseisen Fe sollen zu der Spiraleneisenmenge Fe' in einem Verhältnis von 1:1 bis 1:3 stehen.


	
c) Das Verhältnis der Ganghöhe s zum Kerndurchmesser (mittleren Wickeldurchmesser) Z)n also s-.D{, soll bei einer Spiraleisenmenge bis 2°/o des Kernquerschnittes etwa — 1js, bei höherer Spiralarmierung ]/s —Vio sein.



	
5. Da die Consideresche Formel mit den Versuchsergebnissen übereinstimmt und die Werte m der von uns empfohlenen Formel aus den Versuchen abgeleitet sind, so geben beide Formeln unter gewöhnlichen Verhältnissen annähernd ähnliche Resultate. In der Considere-schen Formel ist aber die Eigenfestigkeit des Betons mit 1,5 multipliziert mit der Begründung, daß sie in diesem Maße durch die Spiralarmierung erhöht werde. Für alle Fälle erscheint dies aber nicht zutreffend, namentlich nicht bei schwachen Spiralen, es ist deshalb unsere Formel vorzuziehen.



Ein direkter Vergleich der Formel

P = Fe. as- 4- Fk. kb + m. Fe . kb

mit den verschiedenen amtlichen Formeln ist nicht gut möglich, da in den letzteren der ganze Betonquerschnitt berücksichtigt wird, während wir uns auf den Kern beschränken.

	
6. Hinsichtlich des zu wählenden Sicherheitsgrades halten wir 5fache Sicherheit für völlig ausreichend, wobei zu beachten ist, daß die Bruchlast nur für den Kernquerschnitt berechnet ist und kb die Prismenfestigkeit des Betons bedeutet, die nur etwa 0,75 bis 0,80 der Würfelfestigkeit beträgt.



Damit eine genügende Sicherheit gegen das Auftreten von Rissen in der Betonumhüllung außerhalb der Spiralen vorhanden ist, erscheint es genügend, wenn

<Z V2 ist (vergl. S. 123).

Pb --

Ermittlung von Fe'.

Bei gegebener Ganghöhe s der Spirale von der Dicke d und dem mittleren Wickeldurchmesser DY (vergl. Abbildung 104) berechnet sich Fe' als Querschnittssumme der in Längseisen aufgeteilten Spiralenmenge zu

100     „ z.öf2

——, s 1     4 ’

wobei s und d in Zentimeter, in Meter einzusetzen ist, um Fe' in

ßf2

cm2 zu erhalten, oder wenn man den Querschnitt der Spirale mit fe' bezeichnet, so wird

[image: ]




Abb. 133. Beziehungen zwischen Fe‘, und d.




Die Tafel dient zur graphischen Ermittlung von Fe‘.



wobei Dy und s in Zentimeter einzusetzen sind. Die in Abbildung 133 gegebene graphische Darstellung der Beziehungen von TV, und d macht die rechnerische Ermittlung von Fe entbehrlich.

Hat die Spirale quadratischen Grundriß von der Seitenlänge ax (vergl. Abbildung 105), dann ist

C1 / __ 4^1 -f '

Der zweckmäßige Abstand der Bügel.

Die Bügel zeigen nach den vorliegenden Versuchen einen sehr schwankenden Wirkungsgrad und der Wert m sinkt bei verschiedenen Probekörpern auf Null herab, so daß es angezeigt erscheint, bei Verwendung von Bügeln m = o zu setzen, womit man auf die bisherige Rechnungsweise zurückkommt. Erst bei sehr geringem Bügelabstand, der sich der Ganghöhe einer wirksamen Spiralumschnürung nähert, wird man mit Sicherheit m berücksichtigen können; ein Wert m = 10—15 wird dann wohl zutreffend sein.

Bei Hochbauten in Eisenbeton und bei Benützung der in den deutschen Leitsätzen gegebenen Formel empfehlen wir die Betonbeanspruchung ob der Säulen des obersten Stockwerks mit 20 kg/qcm anzunehmen, und diese Beanspruchung nach den unteren Stockwerken bis zu der zulässigen Grenze anwachsen zu lassen. Die Längs-armierung sollte 0,8—2 °/o betragen, die Bügelentfernung wird zweckmäßig 5 cm geringer als die Säulendicke, oder gleich dem 12fachen Durchmesser der Längsstangen, jedoch nicht über 35 cm gewählt werden. Für die Säulen der untersten Geschosse kommt als günstiges Moment in Betracht, daß eine Vollbelastung aller darüber befindlichen Decken kaum denkbar ist, so daß sie sehr selten voll beansprucht sein werden.

Es ist mehrfach in Tabellenwerken versucht worden, den Bügelabstand als Knicklänge der Längseisen nach der forschen Knickformel zu berechnen. Die hiernach erhaltenen Bügelabstände sind so groß, daß sie praktisch unausführbar sind, außerdem beabsichtigt man doch mit Hilfe der Bügel und Längseisen den Beton am seitlichen Ausweichen zu hindern. Rechnet man z. B. nach den »Leitsätzen« mit 5facher Sicherheit

P=35 (f),+ 15 F.)

dann wäre die Beanspruchung der Längseisen beim Bruch 5.35.15 = 2625 kg/qcm und man würde hierfür nach der EzzZ^rformel

p = d E.J mitP= 7 .2625

P J          4

als Knicklänge l erhalten:

I / E j ] / 2160000

Z = k|/ --— = 3,14  / ----------

P          |/   ^ zZ2 . 2625

also l = 22,5 d

Dieser Abstand übertrifft die gebräuchlichen Maße weit. Die Berechnung nach der EzzZzvdormel ist aber auch nicht mehr richtig, da die Beanspruchung der Längseisen im Moment des Ausknickens die Proportionalitätsgrenze schon überschritten hat; es ist nämlich Z:Z < 110 und deshalb ist die Tetmajersehe Knickformel o^=3200 — 12 4- maßgebend; da = 2625 sein soll, erhalten wir hieraus

,   3200 - 2625   .   575 d  ,

/=--ß

Mit diesem Maß, wonach der Bügelabstand gleich dem 12fachen Eisendurchmesser sein soll, kommt man auf die in der soliden Praxis seither angewendeten Abstände. Die Tetmajersehe Knickformel zeigt ferner, daß die geringen Ganghöhen der Spiralumschnürung gestatten, die Längseisen über 2600—3000 kg/qcm zu beanspruchen, ehe ein Ausknicken erfolgt.

Zum Schluß dieses Abschnittes seien noch zwei Arbeiten von Dr. Kpenen1} und Prof. Saliger erwähnt, welche die Wirkung der Spiralbewehrung auf theoretischem Wege zu erklären versuchen:

Dr. Koenen geht von den aktiven Kräften aus und bestimmt mittels der Elastizitätstheorie diejenige Längsverkürzung, die ein Körper dann erfährt, wenn seinen Querdehnungen Kräfte entgegenwirken. Er erhält für mittlere axiale Spannungen nur sehr kleine Verringerungen der Längsverkürzungen und demnach auch eine nur geringe Festigkeitserhöhung infolge der die Querdehnung vermindernden Umschnürung. Dies ist auch ganz natürlich, da die Spiralen erst dann zur Wirkung kommen, wenn die Eigenfestigkeit und die Elastizität des Betons, wie mehrfach erwähnt, überschritten wird. Die 7F<?c/zc/zsche Theorie steht also nicht im Einklang mit den Versuchen.

Saliger kommt mit seinen Untersuchungen der Considereschen Berechnungsformel ziemlich nahe. Er beschäftigt sich mit dem Bruchstadium und geht davon aus, daß sich schiefe Gleit- und Bruchflächen bilden. Den sich hierbei ergebenden seitlichen Kräften muß die Umschnürung widerstehen. Die nötigen Koeffizienten werden an Hand der Considereschen Theorie und Versuche bestimmt.

Knickung.

Versuche über die Knickung von Eisenbetonsäulen, ähnlich wie sie für Eisenstäbe angestellt wurden, existieren nicht; man ist daher darauf angewiesen, die für homogene Körper aufgestellten Beziehungen in entsprechender Weise auf die Stützen aus armiertem Beton anzuwenden. Die Gültigkeit der forschen Knickformel

ist von Tetmajer für dünne und lange Eisenstäbe nachgewiesen worden, bei denen die Druckbeanspruchung zu Beginn des Ausknickens unterhalb der Elastizitätsgrenze liegt. Bei starken Querschnitten geringen Längen trifft diese Formel deshalb nicht mehr zu, weil Druckspannungen beim Ausknicken über stiegen sind, also für E nicht mehr der konstante Wert des Elastizitätsmoduls gesetzt werden darf. Bei Materialien ohne konstanten Elastizitätskoeffizienten, wie es ja der Beton ist, muß vielmehr für E derjenige Wert gewählt werden, welcher der Druckspannung beim Ausknicken entspricht, nämlich der Quotient


die Elastizitätsgrenze
[image: ]
Abb. 134.





und die ge-



_ cP Eb = -~^ a s

der aus der Deformationskurve des Betonmaterials zu entnehmen ist. Was den Eisenquerschnitt anbelangt, so ist er in der Weise zu berücksichtigen, daß seine Fläche im Trägheitsmoment J mit dem Ver-hältnis - multipliziert in Rechnung genommen wird, denn es wird Eb sich an der Spannungsverteilung im Querschnitt nichts ändern, wenn man die Spannungskräfte des Eisens durch die Spannungskräfte einer E

-„—-fachen Betonfläche ersetzt.

Eb

Da das Potenzgesetz nur für Spannungsintervalle bis etwa 40 kg/qcm gilt, so kann es nicht zur Ableitung einer entsprechenden Knickformel benützt werden. Wir geben daher im nachstehenden die Entwicklung einer Knickformel nach der Veröffentlichung von Professor W. Ritter im Jahrgang 1899 der Schweizerischen Bauzeitung.

Es wird hiernach für die Deformationskurve des Betons die folgende Gleichung zugrunde gelegt

,            — 1000 e\

o = kb II — e I


Hierin bedeutet kb die Bruchspannung des Betons, e die relative




Verkürzung und £ = 2,71828 die Basis des natürlichen Logarithmensystems. Berechnet man an Hand dieser Gleichung zusammengehörige



[image: ]
Setzt man diesen Ausdruck in




Werte von o und e und trägt sie auf, so bekommt man eine Kurve, die mit der durch die Versuche ermittelten so gut übereinstimmt, als es in Anbetracht der schwankenden Verhältnisse erwartet werden kann.

Differenziert man nach o und e, so bekommt man den Elastizitätsmodul

— iooöe

Eb =   =^.1000.£

= 1000 (kb-s).

die Eulersche Knickformel ein, so


erhält man



9                 9

P=-^E7=^.1000 (kb-o).J.

Es bedeutet also o die Spannung beim Beginn des Ausknickens. Ersetzt man P durch F.a, J durch F.P und rP durch 10, so wird die Knickspannung in der Form

kb

°k =----------P

1 + 0,0001 .

p erhalten.


Beispiel. Es soll die Knickkraft für eine Säule von 25 25 cm



Querschnitt mit 4 Rundeiseneinlagen von 18 rechnet werden:

l = 4,00 m, -=+ = 10, kb = 250 E-b

J = ~ . 25* + 10.4.2,54. 102 = 42702 cm*

F = 252 + 10.4.2,54        = 727 qcm

Z2 = -4- = 58,7 cm2

F

250 irV71

=--4flfr = 197 kg, qcm.

1 +0,0001


mm Durchmesser be-
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I Abb. 136.
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Bei 5facher Sicherheit gegen Knicken könnte mit einer zulässigen Druckbeanspruchung von 39 kg qcm gerechnet werden. Mit Rücksicht auf teilweise Einspannung der Enden wäre eine Reduktion der freien Knicklänge etwa auf l gestattet, so daß ok sich noch etwas größer ergeben würde. F ist streng genommen mit /z = 11 berechnet, da bei der Betonfläche die Eisenquerschnitte nicht abgezogen wurden. In der Praxis wird dieser Abzug immer vernachlässigt, da das Rechnungsergebnis dadurch wenig beeinflußt wird.

Wir haben in vorstehendem Beispiel eine verhältnismäßig schlanke Säule angenommen; man ersieht aus dem Rechnungsergebnis, daß die Eisenbetonsäulen in dieser Hinsicht sich wesentlich von den eisernen Stützen unterscheiden, für welche die Knickgefahr weit mehr ins Gewicht fällt. Diese Überlegenheit der Säulen aus armiertem Beton rührt von der viel größeren Querschnittsfläche (gegenüber den reinen Eisenkonstruktionen) und der viel geringeren Materialbeanspruchung her. Oder wenn man die EzzZ^rsche Knickformel betrachtet, so nimmt das Trägheitsmoment J weit mehr zu, als der Elastizitätsmodul E im Vergleich zu einer ebenso tragfähigen Eisensäule abnimmt.

In den seltensten Fällen wird daher eine besondere Berechnung der Knicksicherheit erforderlich sein. Nach den deutschen Leitsätzen ist die Berechnung auf Knickung entbehrlich, solange die Stützen mindestens folgende Abmessungen erhalten:


	
Beanspruchung des Betons in kg/qcm
	
Geringster Durchmesser bei runden Säulen in Bruchteilen der Stützlänge
	
Geringste Länge der kurzen Seite bei rechteckigem Querschnitt in Bruchteilen der Stützlänge


	
30
	
Ü 8
	

	
35
	
X/1 7
	
^2 0


	
40
	
1/1 6
	
X/1 9


	
45
		

	
50
		
Ü 7




Die Formel

Z2

1 + 0,0001 4-z2

ist auch in die französischen und schweizerischen Vorschriften aufgenommen worden; nur ist an Stelle von kb die sonst zulässige Druckspannung gesetzt, so daß sich dann für die zulässige Beanspruchung unter Berücksichtigung des Knickens ergibt.

Knickversuche mit Eisenbetonsäulen sind bis jetzt nur von der französischen Kommission angestellt worden. Wie wir indessen schon auf S. 112 bemerkt haben, lassen die Ergebnisse den Einfluß der Knickung nicht erkennen. Wie aus der Abbildung auf S. 310 des Berichtes zu ersehen ist, konnten sich die Enden der Säulen nicht drehen, so daß die freie Knicklänge auf die Hälfte der Säulenlänge beschränkt war. Nach dem Bericht sind die vier letzten Säulen unserer Tabelle auf S. 111 ausdrücklich als solche bezeichnet, die nicht ausknickten, ferner die siebte Säule von unten mit dem Wert tn — 58. Hiervon sind drei Säulen 4 m lang.

Dies läßt darauf schließen, daß sich die kürzeren Säulen erst nach Erreichung ihrer Höchstlast ausbogen, d. h. nachdem die Spiralen voll in Wirkung waren. Wir haben gesehen, daß unsere 90 cm langen spiralarmierten Versuchskörper nach Erreichung der Höchstlast um mehr als 2 cm zusammengedrückt werden konnten, daß also der umschnürte Beton eine Art plastische Beschaffenheit angenommen hatte. In diesem Zustande, wo auch die Längsstangen bis zur Stauchgrenze beansprucht sind, befindet sich ein hoher Versuchskörper gegenüber der Knickung zweifellos in einem labilen Zustand, der durch irgendwelche Zufälligkeiten und kleine Abweichungen von der zentrischen Lage der Spiralen gestört werden kann.

Planmäßige Versuche zur Ermittlung der Knicksicherheit müßten sich auf sorgfältig hergestellte schlanke Prismen von verschiedener Länge bei jeweils gleichbleibender Armierung erstrecken. Der Unterschied zwischen der Betonbeschaffenheit am Kopf und am Fuß, wie er bei stehender Herstellung der Probekörper immer eintritt, wäre durch liegende Herstellung zu beseitigen.

Einfache Biegung.

Bei den homogenen Körpern mit konstanten Formänderungskoeffizienten werden die Biegungsgleichungen unter der Voraussetzung abgeleitet, daß die vor der Biegung ebenen Querschnitte auch nach der Biegung noch eben sind. Es fragt sich nun, inwiefern diese Voraussetzung auch bei Berechnung der Biegungsbeanspruchungen armierter Betonkörper beibehalten werden kann.

Sie ist zwar durch Versuche an homogenen Körpern rechteckigen Querschnitts innerhalb gewisser Grenzen als zutreffend nachgewiesen worden, verdankt aber ihre allgemeine Annahme dem Bedürfnis, die Rechnung möglichst zu vereinfachen. Außerdem ist bekannt, daß die Voraussetzung der eben bleibenden Querschnitte mit dem Vorhandensein der Schubspannungen unvereinbar ist, da letztere eine S-förmige Wölbung der Querschnitte bewirken. Man kann daher mit gleichem Recht die Ebenheit der deformierten Querschnitte auch für die Biegung armierter Betonkörper voraussetzen, und es kommt dabei für uns noch besonders in Betracht, daß die oben auf S. 51 auf Grund ebener Querschnitte berechneten Biegungsfestigkeiten rechteckiger Balken aus Beton, also aus einem Material mit veränderlichem Formänderungskoeffizienten, mit den durch Versuche ermittelten befriedigend übereinstimmen.

Stellt daher mit Bezug auf untenstehende Figur AB den Querschnitt eines Eisenbetonbalkens vor, so ist die Gerade A' B' die Linie der Dehnungen und Zusammendrückungen und die ihr entsprechende Linie der Spannungen ist durch die Kurve EOF dargestellt, die nichts anderes ist als die nach Koordinaten aufgetragene Deformationskurve des Betons. Die Eiseneinlage hat die Deformation des Betons mitzurend die untere sich um DD' verlängert; die entsprechenden Be anspruchungen sind diesen Dehnungen proportional.


machen; die obere Eiseneinlage verkürzt sich demnach um CCZ, wäh



Die in Abbildung 137 gezeichnete Spannungsverteilung im Eisen betonquerschnitt wird indessen nur bei ganz niederen Belastungswir vorläufig die von Considere beobachtete große Dehnbarkeit des Betons in Verbindung mit Eiseneinlagen als tatsächlich vorhanden annehmen, wird sich die Spannungsverteilung nach Abbildung 138 einstellen. Diesen Belastungszustand bezeichnen wir als Stadium II a.


zuständen vorhanden sein, weil die Zugelastizität des Betons bald erschöpft ist. Wir bezeichnen diesen Spannungszustand als Stadium I. Für die Berechnung der Spannungen im Stadium I kann man die Linien OE und OE als Gerade annehmen.

Bei zunehmender Belastung wird die Zugfestigkeit des Betons in der Zugzone erreicht werden, und wenn



[image: ]
Abb. 137. Spannungsverteilung im Stadium I.




Nach den neuen Versuchen, welche keine so große Dehnbarkeit des gezogenen Betons in Verbindung mit Eiseneinlagen ergeben haben, muß geschlossen werden, daß dieses Stadium II a schon lange vor Erreichung der Streckgrenze im Eisen überschritten wird, indem die Zugfestigkeit des Betons erschöpft wird. Alsdann wird das Stadium IIb nach Abbildung 139 vorhanden sein, wo die gesamten Zugkräfte vom Eisen allein aufgenommen werden und der Beton nur noch im oberen Teil und zwar auf Druck beansprucht wird.

Wir unterscheiden also im Stadium II, d. h. bei Eisenbeanspruchungen unterhalb der Streckgrenze und oberhalb der ganz geringen Spannungen des Stadiums I zwei Unterabteilungen, nämlich das Stadium Ila ohne Zugrisse und das Stadium IIb mit Zugrissen im Beton.

Bei noch weiter zunehmender Belastung wird die Streckgrenze der Einlageeisen überwunden, und schließlich erfolgt der Bruch durch Überwinden der Zugfestigkeit des Eisens oder der Druckfestigkeit des Betons. Diesen letzten Belastungszustand oder das Bruchstadium bezeichnen wir als Stadium III.

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.
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Es fragt sich nun, welches Stadium der Spannungsverteilung für die in der Praxis anzuwendende Rechnungsweise zugrunde zu legen ist.

Zieht man in Betracht, daß der Zweck jeder statischen Berechnung weniger die genaue Ermittlung der in einer Konstruktion bei irgend einer Belastung auftretenden Spannungen, als vielmehr der Nachweis eines hinreichenden Sicherheitsgrades sein soll, so müßte man streng genommen für die Beurteilung der Tragfähigkeit auf Biegung beanspruchter Eisenbetonkonstruktionen vom Stadium III, demjenigen des Bruches, ausgehen, welches aber der theoretischen Behandlung nicht zugänglich ist, F             , weil die Elastizitätsbedingungen,

=i/ mit denen man sonst zu rechnen pflegt, nicht mehr zutreffen.

H                                Stadium I ist schon deshalb

|                            ausgeschlossen, weil es bereits

unter den als zulässig erachteten E 1J >          -......1 >     Lasten überschritten ist. Das

Abb-138- stadiumIIa-    Abb. 139. Stadium iib. Stadium II a, das schon mehrfach

als Grundlage für die Rechnung empfohlen wurde, muß angesichts der Unsicherheit der Considere-schen Resultate und aus dem Grunde ausgeschlossen werden, weil der Beton der Rissebildung ausgesetzt ist, sei es durch mangelhafte Herstellung oder Unterbrechung während des Betonierens, sei es durch Temperatureinwirkungen oder zu rasches Austrocknen. Auch würde man kein sicheres Urteil über die für das Stadium IIb oder III erforderliche Eisenmenge erhalten können.

Wir kommen also zum Stadium II b als dem einzigen der theoretischen Behandlung leicht zugänglichen Spannungszustand, welcher insbesondere das nötige Eisenquantum mit Sicherheit erkennen läßt. Die Methode hat dann noch den für die praktische Anwendung sehr wertvollen Vorzug der Einfachheit und sie läßt sich dem Stadium III insofern anpassen, als man imstande ist, die zulässigen Beanspruchungen entsprechend den Ergebnissen von Biegebruchversuchen zu wählen.

Mit der Wahl des Stadiums II b an Stelle des eigentlichen Bruchstadiums machen wir keinen größeren Fehler, als man ihn jederzeit bei Berechnung der gewöhnlichen Holz- oder Eisenkonstruktionen begeht, für welche die TVß pirsche Biegungslehre beim Bruch ebenfalls nicht mehr zutrifft.

Im folgenden geben wir einige Methoden der Berechnung von auf Biegung beanspruchten Eisenbetonkonstruktionen, unter Zugrundelegung des Stadiums II b, wobei die Voraussetzung gemacht ist, daß der gezogene Eisenquerschnitt auch nach der Deformation mit dem gedrückten Teil des Betonquerschnitts in einer Ebene sich befindet. Die Zugfestigkeit des Betons ist also ganz vernachlässigt.

Rechteckiger Querschnitt, Platten.

1. Für einen rechteckigen Querschnitt kann die Berechnung ganz ähnlich, wie wir es oben bei der Biegungsfestigkeit reiner Betonbalken gezeigt haben, mit Hilfe der Dehnungskurven erfolgen.

In nachstehender Abbildung 140 ist die Linie der Druckspannungen durch die Kurve OE dargestellt, der Zweig derselben für die Zugspannungen fällt nach dem soeben Ausgeführten weg und es tritt an
[image: ]

dessen Stelle die Spannungsfläche der Eiseneinlage. Setzt man die Querschnittsbreite — 1 und nimmt man für den Beton und das Eisen bestimmte zulässige Beanspruchungen ob und oe an, so wird dadurch die Spannungsfläche des Betons nach oben abgegrenzt und gleichzeitig die Lage des Eisens festgelegt. Die Spannungsfläche des Eisens ist ein Rechteck von geringer Breite und sehr großer Höhe. Bei reiner Biegung sind keine äußeren Kraftkomponenten in der Längsrichtung vorhanden, es müssen sich also im Querschnitt die Zug-und Druckkräfte ausgleichen, oder es ist der Inhalt der Druckfläche gleich dem Rechteck der Zugkraft.

F

Bezeichnet man mit fe=-~ die auf die Querschnittsbreite 1 ent

fallende Eisenfläche und mit h den Abstand des Schwerpunktes der Eiseneinlage von der Oberkante, so drückt sich demnach fe in Funktion von h und <sb aus und das Moment M, das gleich dem Inhalt der Druckfläche, multipliziert mit dem Abstand des Schwerpunktes derselben von der Eiseneinlage ist, wird als Funktion von h2 erhalten. Man bezeichnet h als die Nutzhöhe des Querschnitts.

Es kann also nach diesem Verfahren leicht dimensioniert werden, während es nur durch umständliche Versuchsrechnungen möglich ist, die Beanspruchung einer bestehenden Konstruktion zu ermitteln.

Die Anwendung dieses Verfahrens auf die in Seite 44 enthaltenen Dehnungskurven ergab z. B. die folgende Beziehung: bei Mischung 1:4 mit 14°/o Wasserzusatz, wenn Ee den Querschnitt der Eiseneinlage in Quadratzentimeter auf 100 cm Breite bedeutet und M für die gleiche Breite in Zentimeter-Kilogramm eingesetzt wird, mit ob = 40 kg/qcm, ae = 1000 kg/qcm, Ee — 2 160000 kg/qcm

h = 0,0407 !/ M in Zentimeter,

Ee = 0,0277 |/ M in Quadratzentimeter.


Die Plattenstärke d ist
[image: ]
Rücksicht auf Abbildung 141




um 1,5—2,0 cm größer als die berechnete Nutzhöhe h zu nehmen, da die Betonunterkante um dieses Maß tiefer liegt.

Es mag genügen, darauf hinzuweisen, daß dieses Verfahren auch die Berücksichtigung der Zugfestigkeit des Betons gestattet.

2. Derselbe Weg kann rein analytisch unter Anwendung des Potenzgesetzes eingeschlagen werden. Das Ebenbleiben der Querschnitte ist mit durch folgende Beziehung ausgedrückt:

&b _

x ~ h — x'


woraus



X                        (je

^~h~-x'Se Ze~ Ee'

Nun ist nach dem Potenzgesetz

in

also wobei Ee den Elastizitätsmodul des Eisens bedeutet. Oder es ist

(h — X) . a .    = X .

woraus

r         m

h . a . a.

o x =---------

m i

a •    + -p

L^e •

Das Moment M. ist:

M—C^.dv. (h — x -E v)


somit
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b

m
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m

°b
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Werden so folgt
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x!. m ^im o

ni




Sb
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. dv




o

m . „

•^+Ta" + x

oben angegebenen Werte von x und h — x eingesetzt,




= x (h — x)




' 2/7Z+f ■




h*.tf + \Ee




m ab




(/TZ 4- 1) . d’1 . Ee 1      \

2 m 4- 1        1 a ' ° ’




so daß

1        I WZ C

•   + % • E-e
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Der Eisenquerschnitt fe für die Breitel ergibt sich aus der Bedingung

Sb

f 1 r n

Je = — / a . d v

^e J

0

Sb

r 1      /1 cj . x . in . o'/z ~1




x . ni vbm +

TT + 1 ' Vbm 1 h . a . oz//z+1




ni




°e




Setzt man h aus der Gleichung für M. hier ein, so ergibt sich endlich für die Breite 1



[image: ]




m           Qbm +1 . Ee. M

in + 1 ' m 4- 1                1

2m+l     +



Nimmt man wieder und oe als gegeben an, so können die gefundenen Gleichungen zur Dimensionierung von Platten benützt werden. In dieser Weise erhält man mit a — -Qqn\nn , tn = 1,17,

CJ/, b17

also £/,— 9~nnnn und 7^ = 2160 000 bei oz, = 40 kg/qcm und se = 1000 kg/qcm, wenn Fe den Querschnitt der Eiseneinlage auf 100 cm Breite bedeutet und wieder M für die gleiche Breite in Zentimeter-Kilogramm eingesetzt wird

h = 0,0363 1/ÄT in Zentimeter,

7^ = 0,0324 \ rM in Quadratzentimeter.

Die Stärke der Platte ist noch um 1,5—2,0 cm gegenüber h zu vermehren, um welches Maß die Betonunterkante tiefer liegt als der Schwerpunkt der Eiseneinlage.

3. Wir setzen nun statt des Potenzgesetzes Proportionalität zwischen Verkürzungen und Spannungen des Betons voraus und sehen ebenfalls von dessen Zugfestigkeit ab.

Während die beiden zuerst beschriebenen Methoden nur die Dimen


sionierung gestatten, läßt sich die folgende auch zur Berechnung der



[image: ]
riellen B estimmungen von





in den französischen und



Beanspruchungen ausgeführter oder gegebener Eisenbetonplatten verwenden. Sie ist in die »Leitsätze« desVerbands DeutscherArchi-tekten- und Ingenieurvereine und des Deutschen Betonvereins vom Jahre 1904 auf genommen worden, und ist auch in den preußischen ministe-1904 und 1907 angegeben, sowie schweizerischen Vorschriften enthalten.

Der konstante Elastizitätsmodul des gedrückten Betons sei = Eb, der Abstand der Nullinie vom oberen Rand sei = x, alsdann ist:

Z = 7)

M = D (A - -Q,

ferner verhalten sich die spezifischen Dehnungen

^■.x = ^--.(h-x).

E-e

Bezeichnet b die Breite des rechteckigen Querschnitts und F, die Summe der auf diese Breite vorhandenen Eisenquerschnitte, so ist

<j6. b . x              j-,

	
2 ~ ‘



Oe . Fe .2 b . x

Dies in die Proportion eingesetzt gibt

	
2 . Og . Fe            oe z/ i



	
■ x =     ■ (ll — XF



b . x . Ei, Ee

woraus

JC2 _ 2 Fe z/ , Ec ~ b.Et x)'

Mit —fA- — n folgt hieraus die zur Ermittlung von x dienende quadra-Eb

tische Gleichung:

x2 4- 2 . —~ . n . x = 2 . —E . n . h, b               b

welche liefert. Ist hiernach x ermittelt, so findet man und die Beanspruchung des Betons

2 . D 2.M

ferner die Beanspruchung des Eisens
[image: ]

Die Lage der neutralen Achse ergibt sich auch aus der Bedingung, daß sie durch den Schwerpunkt der wirksamen Querschnittsfläche hindurchgehen muß, wobei die Eisenquerschnitte durch einen /z-fachen Betonquerschnitt zu ersetzen sind. Die neutrale Achse bildet dann gleichzeitig die untere Begrenzung des gedrückten Teiles vom Betonquerschnitt.

Man erhält hierfür als Gleichung der statischen Momente der wirksamen Querschnittsflächen, bezogen auf die neutrale Achse

b . x . — ii . Fe. (h — x) = 0, woraus wieder die quadratische Gleichung

x2 3 4 5 + 2 .      . n . x = 2 .      . ii . h

	
b b



folgt.

Aber auch für die Querschnittsbemessung lassen sich Formeln aufstellen.

Aus der Proportion

: x =        - xj

folgt ferner ist das Moment M auf die Breite b\

	
. . b . ob . x /, x \


	
^ = -2—-P“ 3)



b . h . sb3 . n /, h . ab. ii \

—--i // —--।

2 (ae + n . cQ \      3 (og + n . cQ /

b . h3. <ib3. ii

=        ।          (3 o, + 2 . « . o.)

o (og -p n . (jb)

Ä _ cg + /z.   1 /’_____6 . M________

Gb V ii (3 . og 4- 2 . ii . cQ . b

Wenn dieses Verhältnis überschritten wird, so kann das Eisen in seiner Tragfähigkeit nicht ausgenützt werden, weil dann der Beton auf Druck überansprucht würde.

Bei bestimmten Beanspruchungen und ae läßt sich auch der Abstand x der neutralen Achse vom oberen Rand in Zz ausdrücken und man erhält mit n = 15 und Z> = 100cm nachstehende Zahlen.


			
h
	
Fe
	
X
	
, X


	
30
	
750
	
0,0451p/77
	
0,03381/M
	
0,375 h
	
0,875 Zz


	
35
	
750
	
0,04011/77
	
0,03851/7?
	
0,412 h
	
0,863 Zz


	
40
	
750
	
0,0363p/77
	
0,0430p/77
	
0,444 h
	
0,852 Zz


	
45
	
750
	
0,0334p/77
	
0,04741/77
	
0,474 Zz
	
0,842 Zz


	
50
	
750
	
0,0310\/77
	
0,0517i/77
	
0,500 h
	
0,833 Zz


	
55
	
750
	
0,0294\/77
	
0,05651/77
	
0,524 h
	
0,825 Zz


	
30
	
800
	
0,0459p/ M
	
0,0309p/74
	
0,360 h
	
0,880 Zz


	
35
	
800
	
0,04081/77
	
0,03531/77
	
0,396 Zz
	
0,868 Zz


	
40
	
800
	
0,0367^/77
	
0,0397\/77
	
0,429 Zz
	
0,857 Zz


	
45
	
800
	
0,03391/77
	
0,0436\/77
	
0,458 Zz
	
0,843 Zz


	
50
	
800
	
0,0314p/77
	
0,04751/7?
	
0,484 Zz
	
0,839 Zz


	
55
	
800
	
0,0282p/z7
	
0,04921/77
	
0,508 Zz
	
0,830 Zz


	
30
	
900
	
0,0474p/77
	
0,02641/77
	
0,333 Zz
	
0,889 Zz


	
35
	
900
	
0,0420\/m
	
0,0301p/7?
	
0,368 Zz
	
0,877 Zz


	
40
	
900
	
0,03801/7?
	
0,03371/77
	
0,400 Zz
	
0,867 Zz


	
45
	
900
	
0,03481/77
	
0,03731/74
	
0,429 Zz
	
0,857 Zz


	
50
	
900
	
0,03221/71
	
0,0407\/ 77
	
0,455 Zz
	
0,848 Zz


	
20
	
1000
	
0,0685p/ M
	
0,01581/77
	
0,230 Zz
	
0,923 Zz


	
25
	
1000
	
0,0568p/71
	
0,01931/44
	
0,273 Zz
	
0,909 Zz


	
30
	
1000
	
0,0490pz7?
	
0,0228p/77
	
0,310 Zz
	
0,897 Zz


	
35
	
1000
	
0,0433p//w
	
0,0261p 77
	
0,344 Zz
	
0,885 Zz


	
40
	
1000
	
0,0390\/77
	
0,0293p/77
	
0,375 Zz
	
0,875 Zz


	
45
	
1000
	
0,0357p/77
	
0,0324p/74
	
0,403 Zz
	
0,866 Zz


	
50
	
1000
	
0,03301/77
	
0,03541/77
	
0,429 Zz
	
0,857 Zz


	
30
	
1200
	
0,0519|/77
	
0,01771/77
	
0,273 Zz
	
0,909 Zz


	
35
	
1200
	
0,0457p/77
	
0,0203p/44
	
0,304 Zz
	
0,898 Zz


	
40
	
1200
	
0,04101/77
	
0,0228\/77
	
0,333 Zz
	
0,889 Zz


	
45
	
1200
	
0,03751/77
	
0,02531/77
	
0,360 Zz
	
0,880 h


	
50
	
1200
	
0,03451/7?
	
0,0277\/77
	
0,385 Zz
	
0,872 Zz




Die unterstrichenen Zahlen beziehen sich auf die nach den »Leitsätzen« bzw. nach den preußischen »Bestimmungen« zugelassenen Beanspruchungen. Mit g6 = 40 und ae= 1000 kg/qcm fällt also die Neutralachse in 3/s der Höhe und der Hebelarm zwischen den Zug-und Druckkräften im Querschnitt wird 7/s h. Es sind dies für vorläufige und überschlägige Berechnungen sehr wertvolle Beziehungen, um so mehr als diese Abstände sich bei geringerer Betonpressung nicht sehr viel ändern.

Ist z. B. eine kontinuierliche Deckenplatte zu dimensionieren, deren größtes Moment 70000 cmkg beträgt, so hat man hierfür die Plattenstärke, eventuell mit Benützung der Dimensionierungstabelle, festzusetzen und kann dann die Eisenmengen an den Stellen, wo die Momente kleiner sind, einfach nach der Formel Fe =---------- rechnen. Die

-'S'7'

genaue Ausrechnung ergibt dann Spannungen, die noch etwas kleiner sind als oe — 1000 kg/qcm, so daß etwas mehr Sicherheit vorhanden ist.

Handelt es sich dagegen um die Nachrechnung einer gegebenen Konstruktion, so werden entweder die auf Seite 151 angegebenen Beziehungen anzuwenden sein, oder es können die Zahlenwerte der nachfolgenden Tabelle benützt werden. Dabei ist nur notwendig, den gegebenen Eisenquerschnitt Fe in Teilen des Nutzquerschnittes auszudrücken, also Fe = ^ .b .h oder

Fe b.h

zu setzen, alsdann können die Werte von x, ob und aus der folgenden Tabelle entnommen werden.


		
X
		

	
1 °/o = 0,01
	
0,418 h
	
5,559 . -~-bJF
	
M

20,9 ^=116.-^-blF


	
0,95 °/o = 0,0095
	
0,410 h
	
5,650 • 77a
	
M

21,6    122.-—

b/F


	
0,90 °/o = 0,0090
	
0,402 h
	
5 747 M ’      bhF
	
M

22,3     128 . -—

b/F


	
0,85 °/o = 0,0085
	
0,393 h
	
M

5,852 *

b /A
	
M

23,1     135 . —-

b/F


	
0,80 °/o = 0,0080
	
0,384 h
	
5,968.

blF

M
	
M

24,0   = 143 . -F-

bh2

M


	
0,75 °/o = 0,0075
	
0,375 h
	
6,096 -y-,-

—— ' bh-
	
25,0  = 152 .-ryy

----b h2





		
X
		

	
0,70 °/o = 0,0070
	
0 365 h

■
	
M

< 6,236 .

bh2
	
26,1 g^ = 163 . — ’          bn


	
0,65 ®/o = 0,0065
	
0,355 h
	
M

6>394 • T
	
M

27,3 t>b = 174 . —

’              bJF


	
0,60 °/o = 0,0060
	
0,344 h
	
6,572 • TT bn2
	
28,6 g,= 188. — ’             bh*


	
0,55 °/o = 0,0055
	
0,332 h
	
■ TT
	
M

30,2 gz, = 204 . — ’           bn


	
0,50 °/o = 0,0050
	
0,320 h
	
M 7,006.7^-blF
	
32,0 G, = 224 .

’             bh*


	
0,45 o/o = 0,0045
	
0,306 h
	
M
	
34,0 c„ = 247.47 bh-


	
0,40 °/o = 0,0040
	
0,292 h
	
7,597 • TT
	
M

36,4 g& = 277 . —

’           bn


	
0,35 °/o = 0,0035
	
0,276 h
	
M

7’985-^
	
M

39,4 g?, = 315.— ’ *              bh*


	
0,30 °/o = 0,0030
	
0,258 h
	
8’471 • T
	
M

43,1 g, = 365 . TT bh2


	
0,25 °/o = 0,0025
	
0,239 h
	
M

9’096 •
	
M

47,8 g, = 435 . —

’              blF


	
0,20 °/o = 0,0020
	
0,217 h
	
9,945 . —

’      b/F
	
M

54,2 g& = 539 . TT

b/i2




Beträgt demnach die Armierung rund 0,79 °/o des Nutzquerschnittes, so wird die Randspannung cb ebenso groß wie beim homogenen Querschnitt, d. h. —näherungsweise trifft dies auch noch bei der gebräuchlichen Eisenmenge von O,75°/o zu, so daß man sb genähert auf diese einfache Weise rechnen kann.

Die Ausrechnung der Zahlenwerte von h und Fe für bestimmte Werte des Moments ergibt folgende

Dimensionierungstabellen

<sb = 40 kg, qcm Ge = 1000 kg/qcm


	
M

cmkg
	
h

ein
	
d

cm
	
Fe

qcm
	
M

cmkg
	
h

cm
	
d

cm
	
Fe

qcm


	
10000
	
3,90
	
5,0
	
2,93
	
13000
	
4,44
	
5,5
	
3,33


	
11000
	
4,09
	
5,0
	
3,07
	
14000
	
4,62
	
6,0
	
3,46


	
12000
	
4,27
	
5,5
	
3,20
	
15000
	
4,78
	
6,0
	
3,58





	
M

cmkg
	
h

cm
	
d

cm
	
Fe

qcm
	
M cmkg
	
h

cm
	
d

cm
	
Fe

qcm


	
16000
	
4,94
	
6,0
	
3,70
	
160000
	
15,60
	
17,0
	
11,70


	
17000
	
5,09
	
6,5
	
3,81
	
170000
	
16,10
	
18,0
	
12,07


	
18000
	
5,24
	
6,5
	
3,93
	
180000
	
16,60
	
18,5
	
12,45


	
19000
	
5,38
	
6,5
	
4,03
	
190000
	
17,00
	
19,0
	
12,75


	
20000
	
5,52
	
6,5
	
4,14
	
200000
	
17,45
	
19,5
	
13,09


	
22000
	
5,72
	
7,0
	
4,30
	
210000
	
17,87
	
20,0
	
13,45


	
24000
	
6,04
	
7,0
	
4,53
	
220000
	
18,30
	
20,5
	
13,74


	
26000
	
6,29
	
7,5
	
4,71
	
230000
	
18,71
	
21,0
	
14,06


	
28000
	
6,53
	
8,0
	
4,91
	
240000
	
19,12
	
21,5
	
14,35


	
30000
	
6,75
	
8,0
	
5,06
	
250000
	
19,50
	
22,0
	
44,65


	
32000
	
6,98
	
8,5
	
5,22
	
260000
	
19,89
	
22,5
	
14,95


	
34000
	
7,20
	
8,5
	
5,39
	
270000
	
20,26
	
23,0
	
15,23


	
36000
	
7,40
	
8,5
	
5,54
	
280000
	
20,64
	
23,0
	
15,51


	
38000
	
7,61
	
9,0
	
5,70
	
290000
	
21,00
	
23,5
	
15,70


	
40000
	
7,80
	
9,0
	
5,85
	
300000
	
21,36
	
24,0
	
16,05


	
42000
	
8,00
	
9,0
	
6,00
	
320000
	
22,06
	
24,5
	
16,58


	
44000
	
8,19
	
9,5
	
6,13
	
340000
	
22,74
	
25,0
	
17,08


	
46000
	
8,37
	
9,5
	
6,28
	
360000
	
23,40
	
26,0
	
17,58


	
48000
	
8,56
	
10,0
	
6,42
	
380000
	
24,04
	
26,5
	
18,06


	
50000
	
8,74
	
10,0
	
6,55
	
400000
	
24,67
	
27,0
	
18,54


	
55000
	
9,15
	
10,5
	
6,86
	
420000
	
25,27
	
28,0
	
18,99


	
60000
	
9,56
	
11,0
	
7,16
	
440000
	
25,87
	
28,5
	
19,44


	
65000
	
9,94
	
11,5
	
7,45
	
460000
	
26,45
	
29,0
	
19,87


	
70000
	
10,32
	
12,0
	
7,74
	
480000
	
27,02
	
29,5
	
20,30


	
75000
	
10,68
	
12,0
	
8,01
	
500000
	
27,58
	
30,0
	
20,72


	
80000
	
11,05
	
12,5
	
8,29
	
550000
	
28,92
	
31,5
	
21,73


	
85000
	
11,38
	
12,5
	
8,53
	
600000
	
30,21
	
33,0
	
22,70


	
90000
	
11,70
	
13,0
	
8,75
	
650000
	
31,44
	
34,0
	
23,63


	
95000
	
12,04
	
13,5
	
9,03
	
700000
	
32,64
	
35,0
	
24,52


	
100000
	
12,35
	
13,5
	
9,27
	
750000
	
33,76
	
36,5
	
25,39


	
105000
	
12,67
	
14,0
	
9,50
	
800000
	
34,88
	
37,5
	
26,20


	
110000
	
12,90
	
14,0
	
9,68
	
850000
	
35,95
	
38,5
	
27,01


	
115000
	
13,23
	
14,5
	
9,92
	
900000
	
37,01
	
39,5
	
27,79


	
120000
	
13,52
	
15,0
	
10,14
	
950000
	
38,01
	
40,5
	
28,55


	
125000
	
13,80
	
15,5
	
10,35
	
1000000
	
39,00
	
42,0
	
29,30


	
130000
	
14,05
	
15,5
	
10,54
	
1100000
	
40,90
	
43,5
	
30,62


	
135000
	
14,33
	
16,0
	
10,75
	
1200000
	
42,72
	
45,5
	
32,10


	
140000
	
14,60
	
16,0
	
10,95
	
1300000
	
44,46
	
47,5
	
33,39


	
145000
	
14,87
	
16,5
	
11,15
	
1400000
	
46,14
	
49,0
	
34,65


	
150000
	
15,13
	
16,5
	
11,35
	
1500000
	
47,77
	
50,5
	
35,86




<56 = 40 kg/qcm             5 - 1200 kgqcm


	
M

cmkg
	
Zz

cm
	
d

cm
	
Fe

qcm
	
A4 cmkg
	
h

cm
	
d

cm
	
Fe

qcm


	
10000
	
4,10
	
5,0
	
2,28
	
100000
	
12,97
	
14,5
	
7,21


	
11000
	
4,30
	
5,5
	
2,39
	
105000
	
13,27
	
15,0
	
7,39


	
12000
	
4,49
	
5,5
	
2,50
	
110000
	
13,58
	
15,0
	
7,55


	
13000
	
4,67
	
6,0
	
2,60
	
115000
	
13,90
	
15,5
	
7,73


	
14000
	
4,85
	
6,0
	
2,70
	
120000
	
14,20
	
16,0
	
7,90


	
15000
	
5,02
	
6,0
	
2,80
	
125000
	
14,48
	
16,0
	
8,07


	
16000
	
5,18
	
6,5
	
2,88
	
130000
	
14,76
	
16,5
	
8,21


	
17000
	
5,34
	
6,5
	
2,97
	
135000
	
15,05
	
16,5
	
8,38


	
18000
	
5,50
	
7,0
	
3,06
	
140000
	
15,33
	
17,0
	
8,52


	
19000
	
5,65
	
7,0
	
3,14
	
145000
	
15,61
	
17,5
	
8,70


	
20000
	
5,80
	
7,0
	
3,23
	
150000
	
15,88
	
17,5
	
8,85


	
22000
	
6,09
	
7,5
	
3,38
	
160000
	
16,40
	
18,0
	
9,13


	
24000
	
6,35
	
7,5
	
3,53
	
170000
	
16,90
	
19,0
	
9,41


	
26000
	
6,61
	
8,0
	
3,68
	
180000
	
17,40
	
19,5
	
9,68


	
28000
	
6,86
	
8,0
	
3,81
	
190000
	
17,89
	
20,0
	
9,96


	
30000
	
7,11
	
8,5
	
3,95
	
200000
	
18,36
	
20,5
	
10,21


	
32000
	
7,34
	
8,5
	
4,09
	
210000
	
18,79
	
21,0
	
10,45


	
34000
	
7,57
	
9,0
	
4,21
	
220000
	
19,23
	
21,5
	
10,67


	
36000
	
7,78
	
9,0
	
4,33
	
230000
	
19,67
	
22,0
	
10,94


	
38000
	
7,99
	
9,5
	
4,44
	
240000
	
20,09
	
22,5
	
11,17


	
40000
	
8,20
	
9,5
	
4,56
	
250000
	
20,50
	
23,0
	
11,40


	
42000
	
8,40
	
10,0
	
4,67
	
260000
	
20,91
	
23,5
	
11,62


	
44000
	
8,60
	
10,0
	
4,78
	
270000
	
21,30
	
24,0
	
11,85


	
46000
	
8,80
	
10,5
	
4,89
	
280000
	
21,70
	
24,0
	
12,06


	
48000
	
9,00
	
10,5
	
5,00
	
290000
	
22,08
	
24,5
	
12,28


	
50000
	
9,18
	
10,5
	
5,10
	
300000
	
22,46
	
25,0
	
12,49


	
55000
	
9,62
	
11,0
	
5,35
	
320000
	
23,19
	
25,5
	
12,90


	
60000
	
10,05
	
11,5
	
5,59
	
340000
	
23,91
	
26,5
	
13,29


	
65000
	
10,46
	
12,0
	
5,82
	
360000
	
24,60
	
27,0
	
13,68


	
70000
	
10,86
	
12,5
	
6,04
	
380000
	
25,27
	
28,0
	
14,05


	
75000
	
11,23
	
12,5
	
6,25
	
400000
	
25,93
	
28,5
	
14,42


	
80000
	
11,60
	
13,0
	
6,45
	
420000
	
26,57
	
29,0
	
14,78


	
85000
	
11,93
	
13,5
	
6,64
	
440000
	
27,20
	
30,0
	
15,12


	
90000
	
12,30
	
13,5
	
6,84
	
460000
	
27,81
	
30,5
	
15,46


	
95000
	
12,64
	
14,0
	
7,03
	
480000
	
28,41
	
31,0
	
15,80





	
M

cmkg
	
h

cm
	
d

cm
	
Fe

qcm
	
M

cmkg
	
h

cm
	
d

cm
	
Fe

qcm


	
500000
	
28,99
	
31,5
	
16,12
	
950000
	
39,96
	
42,5
	
22,22


	
550000
	
30,41
	
33,0
	
16,91
	
1000000
	
41,00
	
43,5
	
22,80


	
600000
	
31,76
	
34,5
	
17,66
	
1100000
	
43,00
	
45,5
	
23,91


	
650000
	
33,06
	
35,5
	
18,38
	
1200000
	
44,91
	
47,5
	
24,98


	
700000
	
34,30
	
37,0
	
19,08
	
1300000
	
46,75
	
49,5
	
26,00


	
750000
	
35,51
	
38,0
	
19,75
	
1400000
	
48,51
	
51,0
	
26,98


	
800000
	
36,67
	
39,0
	
20,39
	
1500000
	
50,21
	
52,5
	
27,92


	
850000
	
37,80
	
40,5
	
21,02
	
1600000
	
51,86
	
54,5
	
28,84


	
900000
	
38,90
	
41,5
	
21,63
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 Querverstärkung gedrückter Eisenbetonkörper und ihre wissenschaftliche Begründung, Zentralblatt der Bauverwaltung Nr. 16/1907.

2

Der Eisenquerschnitt Fe, auf die Querschnittsbreite b bezogen, wird

j-. <sb. x . b

Fe — 5

3

 . ag

oder wenn für x der Wert x —   • •72.. eingesetzt wird, ist

4

~r

5

 b . h . <3b2 . n

Jr — _____________________e


Wir geben in der Tafel Abbildung 143 eine graphische Darstellung der Beziehungen von —F, x und h, wie sie durch die quadratische Gleichung zr                   zr

x - + 2 —F . n . x = 2 —. n . h b             b

ausgedrückt sind. Bei gegebenen Abmessungen b, Fe und h ist es mit Hilfe dieser Darstellung möglich, sofort x anzugeben, so daß damit die Auflösung der quadratischen Gleichung erspart ist, und die Berechnung der Beanspruchungen nach den Gleichungen in einfacher Weise erfolgen kann.


und



[image: ]



Beispiele der Berechnung finden sich Seite 164 und in den »Leitsätzen«, welche im Anhang enthalten sind.

Über Versuche mit rechteckigen Querschnitten siehe Seite 162.

Rechteckiger Querschnitt mit doppelter Armierung.

Ist in der Druckzone ebenfalls eine Armierung vorhanden, die übrigens in den meisten Fällen untergeordnet sein wird, so gestaltet sich die Berechnung unter der Voraussetzung eines konstanten Elastizitätsmoduls Eb (entsprechend wie bei dem vorangehenden Verfahren 3) wie folgt:
[image: ]
6' S 70   77   72  73  74  73 /ff 77  72   70  20 7/ 72 23 24- 25 2ff 27 22 22 30cm?

Abb. 143. Einfache Biegung bei rechteckigem Querschnitt. Tafel zur Bestimmung von x bei gegebenem h und Fo (bezogen auf 1 m Breite).


Mit Rücksicht auf nebenstehende Abbildung 144 ergibt sich bei reiner Biegung aus der Gleichheit der Zug- und Druckkräfte im ganzen Querschnitt die Beziehung h

[image: ]



F .             x + Fe'.Ge', 1)

wobei die geringe Verminderung der gedrückten Betonfläche durch die Eisenquerschnitte Fe' vernachlässigt ist; ferner ist infolge Ebenbleibens der Querschnitte

=           .   2)

E-b E-e

x:(x — /z')3)





M = Ob.^F(h-F] + ^ae‘(h-h!) 4)

ZS \        J

Diese 4 Gleichungen reichen hin zur Bestimmung der 4 Unbekannten x, o/, ozz, wenn die übrigen Größen gegeben sind. Aus

2) und 3) folgt mit = zz

Fi,

=                ... 7)



welche sich auch wieder aus der Bedingung ableiten läßt, daß die neutrale Achse durch den Schwerpunkt der wirksamen Querschnittsfläche hindurchgeht, in welcher die Eisenquerschnitte durch zz-fache Betonquerschnitte ersetzt sind und wo der Schwerpunkt auf der unteren Begrenzung der gedrückten Betonfläche liegt.

Aus Gleichung 7) ergibt sich









= _ « (fi + f/). +          +     3+2g- (A . F + H. Fl) 8)

Ist x ermittelt, so folgt aus Gleichung 4) mit

6 . M . x                              n.

°1~ b .xF (3/z - x) + 6/7 . zz . (x - /z') (/z - /z')    ’ *

Setzt man in Gleichung 7) und 9) F/ = 0, so ergeben sich die für einfache Armierung S. 151 aufgestellten Beziehungen.

Unter Annahme bestimmter Verhältnisse zwischen unterer und oberer Eisenarmierung lassen sich auch für doppelte Armierung Dimensionierungsformeln aufstellen, die indessen für die Anwendung nur eine untergeordnete Bedeutung haben.

Dagegen lassen sich bei gegebener Plattendicke für ein bestimmtes Moment die Eisenquerschnitte Fe und Fe' unter Einhaltung bestimmter Spannungen a* und ae leicht folgendermaßen berechnen:

Wie aus Gleichung 5) ersichtlich, ist die Lage der Nullinie durch die Spannungen und gegeben und zwar ist diese Lage von der Druckarmierung unabhängig und demgemäß dieselbe, wie beim einfach armierten Querschnitt. Die entsprechenden Werte von x sind auf S. 153 für die verschiedenen Spannungen angegeben. Z. B. für = 40 und <je = 1000 kg/'qcm ist x = 0,375 h. Beim doppelt armierten Querschnitt, dessen Spannungen diese Werte erreichen, kann die Druckspannung der oberen Eisen angegeben werden, denn die Pressung des

Betons in der Höhe der oberen Einlage ist —~— und demgemäß

die Spannung im Eisen o/ = n . c* ——-——.

Man kann sich nun das Biegungsmoment, das ein doppelt armierter Querschnitt bei Ausnützung bestimmter Spannungen aufnimmt, aus zwei Teilen zusammengesetzt denken:

Der erste Teil wird getragen von den Druckspannungen des Betons in Verbindung mit einem gewissen Teil der unteren Armierung. Der zweite Teil M2 wird dann von dem Rest der unteren Armierung in Verbindung mit der oberen Eiseneinlage aufgenommen.

Bei gegebenem h berechnet man das Moment A41 an Hand der Dimensionierungsformeln von S. 153 für einfache Armierung, ebenso den entsprechenden Teil von Fe. Der Rest M2 = M — ergibt durch Division mit h — h' die noch weiterhin im Querschnitt wirkenden Zug-

und Druckkräfte Z2 = D2 = '       , die in den beiden Eiseneinlagen

wirksam sind.

Demgemäß muß der dem Moment M1 entsprechende untere Eisen-Z

querschnitt noch um —— vermehrt werden und zur Aufnahme von D., ist eine obere Armierung von

, - / Z2  x e             (h — h‘) n . (x — /zz)

notwendig.

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                              11

Beispiel.

Eine Eisenbetonplatte von der Breite b = 100 cm soll ein Biegungsmoment von M = 600 000 cmkg aufnehmen, aus irgend welchen Gründen soll aber die Dicke d = 30 cm nicht überschritten werden. Da nach der Tabelle S. 156 für dieses Moment eine Dicke von 33 cm nötig wird, so wird über 40 kg/qcm steigen, wenn man nur eine untere Eiseneinlage anwendet und diese mit oe= 1000 kg/qcm beansprucht. Tatsächlich ergibt sich mit Fe = 28,5 qcm ab = 46,5 und = 1010 kg/qcm. Zur Verminderung von ordnen wir daher noch eine obere Eiseneinlage Fe' = 9,5 qcm an und erhalten dann mit h — 27 cm F = 3 cm (Abbildung 145)

—'=“tF1 -i- v t <” ■

x = 10,8 cm

6.600000 . 10,8

- 100 . 10,82 (3 . 27 - 10,8) + 6.9,5 . 15 (10,8 - 3) (27 - 3) = 39,7 kg/qcm ,

(h — x)  39,7 . 16,2 on .

- = n . -2-A—---L = 15 .   ’       = 894 kg/qcm

o6(x — F) 39,7.7,8        . .

= n .      ---L = 15 . ’iQ8 = 431 kg/qcm

[image: ]
Abb. 145.                                          Abb. 146.




Legen wir nun die obere Einlage Fe' nach unten, so daß nur eine einfach armierte Platte mit Fe = 28,5 + 9,5 = 38 qcm entsteht (Abbildung 146), so berechnet sich

15.38 f 1 Z 2 . 100 . 27 ~] “ 100 L 1 +     1 + 15 . 38 J

x = 12,74 cm, somit

2 . M            2 . 600000


= 41,3 kg/qcm



b .x .(h- 4) ” 100 . 12,75.22,75


600000

38 . 22,75




= 695 kg/qcm.



Aus dem Vergleich der beiden Beispiele ersieht man, daß die Druckspannung ob sich beinahe um ebensoviel erniedrigt, wenn man die gezogene Eiseneinlage um Z7/ vermehrt. Vom Standpunkt der Sicherheit aus möchte ich diesem Verfahren in vielen Fällen den Vorzug vor einer Druckarmierung geben, denn das Sinken der Eisenspannung oe bedeutet eine wesentliche Erhöhung der Sicherheit, weil, wie die Versuche zeigen, auch die Druckfestigkeit des Betons bei Biegung mit dem Prozentsatz der Zugarmierung steigt.

Wir stellen uns noch die Aufgabe, an Hand des vorhin beschriebenen Dimensionierungsverfahrens die Eisenquerschnitte Fe und Fe' so zu bemessen, daß bei dem gegebenen Moment die Spannungen 3^ = 40 und oe = 1000 kg/qcm gerade erreicht werden.

Das Moment Mx, das der Querschnitt mit h = 21 cm Nutzhöhe unter Einhaltung dieser Spannungen aufnehmen kann, berechnet sich nach der Formel (S. 152)

h = 0,0390 l/ÄT zu

/z2           272

7141 = 0,0392 = 0,039^ = 479220 cmkg

M2 = 600 000 - 479220 = 120780 cmkg

A = D2 =                 = 5032 kg.

Dieser Kraft entspricht der zweite Teil des unteren Eisenquer-5032

Schnitts von = 5,03 qcm, während der erste 0,75 h = 20,25 qcm beträgt. Es ist also

Fe = 20,25 + 5,05 = 25,28 qcm.

Der obere Eisenquerschnitt folgt aus der Formel

Fe = ------7----77=

/Z . Gb. (X — /zZ)

mit ab = 40, x = 0,375 h — 10,125 cm zu

In der Tat gibt die Proberechnung nach den Formeln für Doppelarmierung mit Fe -f- Fe' — 37,20 qcm:

15.37,2 , 1 Z/ 15.37,2 V 2.15,

x =—wcF + l7 (—i«r-) + Tö^<27 - 25’28f3-11’92)

6.600 000.10,125

~ 100.10,125* (3.27- 10,125) + 6.11,92.15 . (10,125^ 3) (27 - 3f o4 = 40,0 kg/qcm.

40.(27 - 10,125). 15    .... . ,

=------W125-----= 1000 k^cm-

Bemerkung: Außer der Längsarmierung kann auch eine Spiralarmierung als Verstärkung der Druckzone in Betracht kommen. Bei den Versuchen über kontinuierliche Träger ist ein solches Beispiel enthalten.

Biegungsversuche mit rechteckigen einfach armierten Betonbalken.

Biegungsversuche mit rechteckigen Eisenbetonbalken ohne Druckarmierung sind in der Literatur ziemlich zahlreich veröffentlicht worden, und haben auch eine eingehende theoretische Behandlung z. B. von Ostenfeld, v. Emperger, Möller, Schäle und anderen erfahren.

Da dem Biegungsmoment durch die Zugspannungen des Eisens und die Druckspannungen des Betons das Gleichgewicht gehalten wird, so sind beim Bruch infolge Biegung zwei Fälle möglich: 2

In Abbildung 147 ist ein mit nur 0,45 °/o armierter rechteckiger Balken von 20/30 cm Querschnitt dargestellt, der aus den Mitteilungen über Forschungsarbeiten Heft 45 bis 47 von C. v. Bach entnommen ist.

Nach den amtlichen Bestimmungen wurde für diesen Balken mit /? = 15 berechnet: = 3167 und □/, = 93 kg'qcm.

Die Streckgrenze war vorher an dem verwendeten Eisen zu 2770, seine Zugfestigkeit zu 4016 kg/qcm und die Würfelfestigkeit des Betons zu 228 kg'qcm ermittelt. Es war also nicht möglich, die Festigkeit des Eisens und noch weniger diejenige des Betons auszunützen.

Die durch Rechnung aus dem Biegeversuch ermittelte Eisen-
[image: ]
Abb. 147. Rechteckiger Eisenbetonbalken mit 0,45°|q Armierung unter der Bruchlast, wo die Streckgrenze des Eisens überschritten wurde. Die Risse sind mit Tusche am Probebalken nachgezogen, erscheinen also viel breiter als in Wirklichkeit.


beanspruchung ist zwar noch etwas höher als die Streckgrenze. Dies rührt daher, daß die Resultierende der Druckspannungen vor dem Bruch entsprechend dem Zusammenschrumpfen der Druckzone in die Höhe gerückt ist, so daß in Wirklichkeit ein größerer Hebelsarm zwischen Zug und Druck und demzufolge eine kleinere Zugspannung im Eisen vorhanden ist, als es die Rechnung mit n = 15 angibt.

Die hohe Festigkeit des Betons ist bei dieser schwachen Armierung, wo der Eisenspannung von 1000 eine Betonpressung von 29,5 kg/qcm entspricht, ohne jeden Einfluß auf die Bruchsicherheit. Man kann als sicher annehmen, daß letztere nicht vermindert worden wäre, wenn die Würfelfestigkeit des Betons nur 120 kg/'qcm betragen hätte.

2. Ist die Eisenarmierung ein Mehrfaches von dem, was den Leitsätzen, also den gleichzeitigen Materialbeanspruchungen 40 und 1000 kg/qcm entspricht, dann bleibt beim Biegungsversuch die Eisenbeanspruchung unterhalb der Streckgrenze, während anderseits die Druckspannungen im Beton so groß werden, daß ein richtiges Zerdrücken stattfindet. Die Zugrisse im Beton bleiben natürlich viel feiner und gehen nicht so hoch hinauf, da die Nullinie bei höheren Armierungsprozenten tiefer liegt. Die Abbildungen 148 und 149 zeigen Probebalken, die infolge Überwindung der Druckfestigkeit des Betons an der Oberseite gebrochen sind und deren Armierung 1,4 bzw. 3,3 % vom Nutzquerschnitt betrug.

In den Fällen, wo der Bruch bei Biegung infolge Zerdrückens des Betons eintrat, wo also die Eisenbeanspruchung unterhalb der Streckgrenze blieb, liefert unsere Berechnungsweise mit /z= 15 Bruchspannungen des Betons am oberen Rand, die seine Würfelfestigkeit ziemlich übertreffen. Diese Tatsache erklärt sich einerseits aus dem Umstand, daß im Bruchstadium die Linie der Spannungen nicht mehr
[image: ]
Abb. 148. Rechteckiger Eisenbetonbalken mit 1,4 oiU Armierung unter der Bruchlast, wo der Beton zerdrückt wurde.

[image: ]
Abb. 149. Rechteckiger Eisenbetonbalken mit 3,3 °|o Armierung unter der Bruchlast, wo der Beton zerdrückt wurde.


geradlinig verläuft, wie es in der Berechnung angenommen wird; anderseits ist zu beachten, daß der Bruch eines Würfels doch in anderer Weise erfolgt, als wenn der Beton auf Biegung beansprucht wird.

In Heft II, 1903, S. 94 der Zeitschrift »Beton und Eisen« wies Herr v. Emperger darauf hin, daß für die zulässige Druckbeanspruchung des armierten Betons bei Biegung nicht die Würfelfestigkeit maßgebend sein sollte, sondern die aus Biegebruchversuchen mit derselben Rechnungsmethode, die für die Querschnittsbemessung verwendet wird, abgeleitete Druckfestigkeit.

Die von der Firma Wayß & Freytag nach den v. Fmpergerschen Vorschlägen angefertigten Probekörper waren im Mischungsverhältnis 1 :4 hergestellt und wurden in einem Alter von 2 Monaten an der Materialprüfungsanstalt in Stuttgart geprüft Der Querschnitt der plattenförmigen Körper betrug bei 3 Stück rund 10 auf 31 cm (Abbildung 151), die Länge 2,20 m und die Eiseneinlage bestand aus 5 Rundeisen 10 mm. Die drei übrigen hatten einen Querschnitt von rund 10 auf 25 cm (Abbildung 152) und waren mit 10 Rundeisen 10 mm armiert

Wie aus Abbildung 150 ersichtlich, war ein Teil der Eiseneinlagen gegen die Enden hin nach oben abgebogen, um einen vorzeitigen
[image: ]

Bruch infolge der Schubkräfte zu verhindern. Beim Versuch lagen die Probekörper auf 2,0 m frei und wurden mit 2 symmetrischen Einzellasten im Abstand von 0,50 m voneinander belastet. Infolge der hohen Eisenarmierung von 1,4 bzw. 3,3 °/o erfolgte der Bruch bei allen Körpern durch Überwindung der Druckfestigkeit des Betons am oberen Rand zwischen den beiden Lasten.

Die Brucherscheinungen sind aus den Abbildungen 148 und 149 zu ersehen.

Berechnet man die Spannungen nach der unter 3, Seite 151 angegebenen Methode mit n = 15, so erhält man unter Berücksichtigung des Eigengewichts der Körper aus den gemessenen Lasten für den Zustand nach Auftreten der ersten Zugrisse

bei l,4°/o Eisen P — 467 kg oß = 1310       = 77 kg/qcm

„ 3,3 °/o „ P = 867 „         = 1195        = 128 „

und beim Bruch

bei l,4°/o Eisen P= 1186 kg ^=3150    = 185 kgqcm x = 4,2cm

„ 3,3 °/o  „ P= 1460 „     = 1970 <^ = 211   „ x = 5,7 „

Die Druckfestigkeit der Würfel betrug wegen des für die dichtschließenden gußeisernen Formen zu hohen Wassergehaltes nur 139 kg/qcm.

Aus diesen beiden Versuchsergebnissen ersieht man das Anwachsen der rechnungsmäßigen Randspannung des Betons beim Bruch mit zunehmender Eisenmenge. Bei l,4°/o Eisen geht die Eisenspannung beim Bruch des Balkens bis nahe an die Streckgrenze, die Brucherscheinungen der Abbildung 148 zeigen aber deutlich, daß sie noch nicht erreicht wurde.

Wenn man Eisen mit hochgelegener Streckgrenze, z. B. Stahl, verwendet, so läßt sich ein Zerdrücken des Betons bei Biegung schon bei entsprechend geringerem Armierungsprozent herbeiführen.

Die Berechnung nach den preußischen Bestimmungen oder nach den Leitsätzen legt den beiden Materialbeanspruchungen verschiedene Sicherheitskoeffizienten zugrunde. Während der Eisenbeanspruchung von ce — 1000 kgqcm nur eine 3—3 ^2fache Sicherheit entspricht, bietet die zulässige Betonpressung eine mindestens 6—Ofache Sicherheit, wenn man berücksichtigt, daß die entsprechenden Biegeversuche für die Betonfestigkeit viel höhere Werte liefern als die Würfelprobe. Würde man also für die zulässige Betonspannung auch nur eine 3fache Sicherheit wählen, sie also zu der Würfelfestigkeit annehmen, dann würde die Sicherheit eines so konstruierten Balkens gegenüber den geltenden Vorschriften nicht im mindesten herabgesetzt.

Dies zeigen deutlich noch die nachstehend angegebenen Versuchs-


	
Betonart
	
Eisen- oder Stahlquerschnitt auf 1 m Plattenbreite bezogen
	
Berechnete Materialbeanspruchungen beim Bruch
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1000
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ergebnisse von Prof. Möller*), die im Auftrag der Jubiläumsstiftung der deutschen Industrie angestellt wurden: Die aus zwei verschiedenen Betonsorten mit Eisen- und Stahleinlagen hergestellten Platten hatten eine Dicke von 19,7 cm, eine Spannweite von 3,1 m und wurden durch zwei symmetrische Einzellasten bis zum Bruch belastet.

Die Streckgrenze des Eisens lag bei 3323, seine Zugfestigkeit bei 4663, während für die Stahlstäbe die Streckgrenze bei 4367 und die Bruchgrenze bei 6897 kg/qcm gefunden wurde.

Die Tabelle bestätigt genau das, was bei den schon oben beschriebenen Versuchen ermittelt wurde. Bei den niederen Armierungsprozenten (bis etwa l,O°/o) wird die Streckgrenze in Eisen und Stahl erreicht und die berechnete Randspannung des Betons bleibt unter der Würfelfestigkeit. Dagegen steigt sie schon bei l,48°/o über die Würfelfestigkeit und ergibt sich bei 3,98°/o noch größer. Aus den unterstrichenen Zahlen der zwei letzten Spalten ist insbesondere zu ersehen, daß die Sicherheit einer für 1000 kgqcm Eisenspannung berechneten Platte nicht ab nimmt, wenn man die zugehörige Randspannung des Betons von 40 bis auf 60 kg/qcm erhöht.

Die zulässige Beanspruchung des Betons bei Biegung ist in den »Leitsätzen« zu 40 kg/qcm angegeben, sofern die Würfelfestigkeit 180 kg/qcm erreicht; die preußischen Bestimmungen gestatten nur ^6 der Würfelfestigkeit, während die österreichischen Vorschriften ^5 annehmen. Am weitesten gehen die französischen Bestimmungen, die bis 28°/o der nach 90 Tagen ermittelten Würfelfestigkeit zulassen.

Die schweizerischen Vorschriften tragen den Versuchsresultaten insofern Rechnung, als sie die zulässige Betonpressung bei Biegung von der zugehörigen Eisenspannung abhängig machen. Während nämlich die Druckbeanspruchung im Obergurt der T-förmigen Balken mit 40 kg/qcm festgelegt ist, darf sie in Balken rechteckigen Querschnitts, insbesondere bei kontinuierlichen Rippen unten in der Nähe der Stützen,

40 + 0,05 (1200 -cQ

im Maximum 70 kg/qcm betragen.

Aus den Versuchsergebnissen könnte man schließen, daß es angezeigt wäre, Eisen mit möglichst hochliegender Streckgrenze als Armierung zu verwenden, und daß es weiterhin wünschenswert wäre, die zulässige Betonpressung bei Biegung noch höher als 40 kg/qcm anzunehmen, zumal ein wirtschaftlicher Vorteil damit erreicht würde. Vergleichende Kostenrechnungen zeigen nämlich, daß die Kosten einer Eisenbetonplatte geringer werden, wenn größer als 40 kg/qcm gewählt wird, und daß bei den gewöhnlichen Materialpreisen das Kosten-

) Verhandlungen des Vereins zur Beförderung des Gewerbfleißes. Berlin 1907. minimum etwa bei = Ö0 kg/qcm liegt, wenn 5, = 1000 kg/qcm beibehalten wird.

Mit Rücksicht auf die praktische Ausführung möchten wir aber der allgemeinen Anwendung einer so hohen Beanspruchung des Betons bei den Deckenplatten der Hochbauten nicht das Wort reden. Die so berechneten Platten würden ziemlich dünn werden, so daß Ungenauigkeiten in der Höhenlage der Eisen stark ins Gewicht fallen würden. Die dünnen Decken wären auch nicht so widerstandsfähig gegen Stöße und Erschütterungen und würden sich bei größeren Spannweiten infolge des Schwindens des Betons mehr durchbiegen. Auch hat man es bei dem auf der Baustelle hergestellten Beton nicht mit einem so gleichmäßigen Material zu tun, wie es das Eisen ist, und aus diesem Grunde ist auch ein höherer Sicherheitskoeffizient angezeigt.

Wir glauben, daß dieser Forderung entsprochen ist, wenn man die zulässige Biegungsbeanspruchung des Betons zu % der Würfelfestigkeit annimmt und für die Deckenplatten der Hochbauten nach oben mit 40 kg/qcm begrenzt. Die Sicherheit im Beton ist dann bei Biegung in Wirklichkeit etwa eine öfache. Bei den kontinuierlichen Trägerrippen begegnet man am unteren Anschluß an die Mittelstützen oft konstruktiven Schwierigkeiten, wenn man mit oz, = 40 kg/qcm auskommen will. Hier ist es dann angezeigt, höhere Pressungen bis zu 70 kg/qcm zuzulassen. Gleichzeitig muß aber die Beanspruchung des Eisens auf der oben gelegenen Zugseite entsprechend nieder gehalten werden, denn je mehr Eisen vorhanden ist, um so höher ergibt sich beim Versuch die Festigkeit des Betons. Einen Maßstab für die verminderte Eisenspannung bietet die Formel der schweizerischen Vorschriften.

Eine hochgelegene Streckgrenze der Armierungseisen erscheint ebenfalls vorteilhaft, da sie ja für die Sicherheit der Eisenbetonbalken maßgebend ist. Auf die praktischen Schwierigkeiten, die bei zu hoher Streckgrenze eintreten, ist bereits auf Seite 24 hingewiesen. Wenn einmal die vom Deutschen Betonverein im Benehmen mit dem Verein deutscher Eisenhüttenleute beabsichtigten Versuche zu dem Ausgleich zwischen den theoretisch und praktisch an das Eisen zu stellenden Anforderungen geführt haben werden, dann erscheint es angezeigt, die zulässige Eisenspannung als einen gewissen Teil der Streckgrenze festzulegen und eventuell nach oben zu begrenzen.

Die Eigenschaft des Eisens, sich vor dem Bruch stark zu dehnen, also das Vorhandensein einer Streckgrenze, läßt zwar seine Zugfestigkeit nicht ausnützen, ist aber trotzdem von großem Wert für den Eisenbetonbau. Die bei Erreichung der Streckgrenze sich öffnenden Risse und die stärker werdenden Durchbiegungen sind warnende Anzeichen dafür, daß eine gefährliche Überlastung vorhanden ist. Durch Entlastung oder Abstützung kann im Notfall dem drohenden Bruche vorgebeugt werden.

Dieses vorherige Erkennen einer gefährlichen Überlastung ist aber nur dann möglich, wenn das Eisen der schwächere Teil in der Konstruktion ist und aus diesem Grunde ist es ebenfalls angezeigt, daß beim Eisen mit geringerem Sicherheitsgrad gerechnet wird, wie beim Beton. Alsdann braucht man aber auch die Betonpressung nicht auf das Kilogramm genau zu berechnen, sondern man kann sich beim Entwerfen damit begnügen, das Eisen an Hand der Näherungsformel

M e~

zu ermitteln, die für praktische Zwecke hinreichend genau ist. Ist dann Fe^‘A^h, so überschreitet die Druckspannung im Beton 40 kg/qcm nicht.

Biegungsversuche mit doppelt armierten Betonbalken von rechteckigem Querschnitt

sind bis vor kurzem selten angestellt worden. In Heft III und IV, 1903, von »Beton und Eisen« wurde durch Herrn v. Emperger das bis dahin vorhandene Material zusammengestellt mit dem Ergebnis, daß eine Verstärkung des auf Druck beanspruchten Betons durch oben eingelegte Eisen nur dann erwartet werden kann, wenn sie mit der nötigen Anzahl Bügel in der Betonmasse verankert sind, so daß sie nicht durch Ausknicken eine vorzeitige Zerstörung herbeiführen können.

In sehr eingehender Weise sind an der Materialprüfungsanstalt Stuttgart

vergleichende Versuche über den Einfluß der Druckarmierung auf die Tragfähigkeit rechteckiger Eisenbetonbalken

angestellt worden. Die Versuche wurden für den Eisenbetonausschuß der Jubiläumsstiftung der deutschen Industrie durchgeführt und sind im Jahr 1910 in den Mitteilungen über Forschungsarbeiten Heft 90 und 91 veröffentlicht.

Die 6 Versuchsreihen hatten rechteckigen Querschnitt von 18 auf 25 cm und waren auf der Zugseite je mit 4 0 30 mm armiert; sie lagen auf 3 m frei und wurden durch zwei symmetrische Einzellasten, die 1 m voneinander entfernt waren, zum Bruch gebracht. Um den Bruch durch Zerdrücken des Betons im mittleren Teil zwischen den Lasten, wo ein konstantes Biegungsmoment ohne Querkraft wirkte, mit Sicherheit zu erreichen, wurde außer dem hohen Gehalt an Zugarmierung von 7,1 °/o des Nutzquerschnitts noch ein Eisen mit höher liegender Streckgrenze und ein etwas mageres Mischungsverhältnis des Betons verwendet. Dem Einfluß der Querkräfte in den äußeren Dritteln der Balken wurde durch zweckmäßige Aufbiegung von zwei der unteren Eisen und zahlreiche Bügel vorgebeugt (vergl. Abbildung 153).

Das Mischungsverhältnis des Betons war 1 Teil Zement von Heidelberg zu 3 Teilen Rheinsand von 0—7 mm und 4 Teilen Rheinkies von 7—20 mm Korngröße mit 9,5 Gewichtsprozenten Wasser. Gleichartige Würfel von 30 cm Seitenlänge ergaben nach 45 Tagen
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Abb. 153. Ansicht der Armierung im Balken Reihe d.
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Abb. 154. Querschnitte im mittleren Teil der Versuchsbalken.


eine Druckfestigkeit von 104—112 kg/qcm senkrecht zur Stampfrichtung.

Die verschiedenen Anordnungen der Armierung sind in Abbildung 154 in den Querschnitten dargestellt und zwar wurde angefertigt

Reihe et ohne Armierung auf der Druckseite,

Reihe b oben 2 0 10 mm mit Bügeln im mittleren Drittel des Balkens,

Reihe c oben 2 0 20 mm ohne Bügel im mittleren Drittel des Balkens,

Reihe d wie c, aber mit Bügeln in 15 cm Abstand im mittleren Drittel des Balkens (vergl. Abbildung 153),

Reihe e wie d, aber mit Umschließungsbügeln,

Reihe f wie e, jedoch bestanden die oberen Armierungsstangen aus Stahl.

Die Eigenschaften des zu den Einlagen verwendeten Eisens bzw. Stahls wurden wie folgt ermittelt:


	
Verwendungsart
	
Streckgrenze
	
Zugfestigkeit


	
Rundeisen, 30 mm stark, für die untere Armierung bei allen Reihen
	
3400 kg/qcm
	
5722 kg/qcm


	
Rundeisen, 20 mm stark, für die obere Armierung bei den Reihen c, d, e..........
	
2487   „
	
3765   „


	
Rundeisen, 10 mm stark, für die obere Armierung bei Reihe b. .
	
3034   „
	
4046   „


	
Stahlstangen, 20 mm stark, für die obere Armierung bei Reihe f. .
	
4322   „
	
7225   „




Die Beobachtungen während der Belastung der Probebalken erstreckten sich auf die Feststellung der Risse, auf die Messung der Durchbiegung und der Längenänderungen an der Ober- und Unterseite im mittleren Balkendrittel.

Die Widerstandsfähigkeit aller Balken war erschöpft mit der Zerstörung des Betons in der Druckzone. Dabei sind, der starken Armierung und geringen Eisenspannung entsprechend, die Risse auf der
[image: ]
Abb. 155. Obersicht und Seitenfläche eines Balkens der Reihe c nach dem Bruch.


Zugseite sehr fein geblieben. Die Art der Zerstörung, die bei den verschiedenen Reihen ganz ähnlich war, ist aus Abbildung 155 zu ersehen.

Die Höchstbelastungen der Balken sind in nachstehender Tabelle enthalten, wo auch die rechnungsmäßig unter Berücksichtigung der vorhandenen Druckarmierung ermittelten Spannungen eingetragen sind.

Aus den Ergebnissen folgt, daß die Höchstbelastung der Balken durch die Einlagen in der Druckzone erheblich gesteigert worden ist und zwar um so mehr, je stärker die Druckarmierung war und je höher deren Streckgrenze lag. Daraus kann geschlossen werden, daß die Verkürzungen in Höhe der oberen Einlage vor dem Bruch so stark waren, daß das Eisen seine Streckgrenze daselbst erreicht hatte und dann diese Spannung beibehielt, bis der Beton zerdrückt wurde, womit dann natürlich ein Ausknicken der Druckarmierung verbunden war. Bei der Reihe f konnte jedoch die Festigkeit der oberen Stahlstangen nicht ausgenützt werden, weil der Gleitwiderstand in den äußeren Balkendritteln überwunden und ein Zersprengen des Betons durch die Endhaken der oberen Stangen eintrat, wodurch auch der Bruch in der Mitte eingeleitet wurde.


	
Versuchsreihe
	
Bruchlast P
	
Berechnete Spa

Höch

mit n — 15
	
nnungen bei der stlast

mit n — 25
	
Würfelfestigkeit
	
Verhältnis


				
a«
			
o«
	
0/
		
kb
	
n = 15
	
/z = 25


			
kg
	
kg|qcm
	
kg|qcm
	
kg|qcm
	
kg|qcm
	
kg|qcm
	
kg|qcm
	
kg|qcm
		

	
a
	
□

Ä
	
7667
	
790
	
—
	
156
	
815
	
—
	
147
	
112
	
1,39
	
1,31


	
b
	
b
	
9417
	
1012
	
2018
	
168
	
1030
	
2991
	
147
	
105
	
1,59
	
1,39


	
c
	
C
	
12500
	
1296
	
2053
	
176
	
1303
	
2683
	
135
	
104
	
1,69
	
1,30


	
d
	
1*' d
	
13167
	
1380
	
2098
	
188
	
1379
	
2772
	
145
	
113
	
1,65
	
1,27


	
e
	
&
	
13000
	
1334
	
2087
	
182
	
1337
	
2739
	
140
	
107
	
1,70
	
1,31


	
f
	
l (StaW

f
	
16333
	
1666
	
2592
	
228
	
1676
	
3417
	
176
	
112
	
2,03
	
1,57




Sehr deutlich ist der Einfluß der oberen Eiseneinlagen aus Abbildung 156 zu ersehen, wo für fortschreitende Belastungen P als Abszissen nach oben die jeweils gemessenen Verkürzungen des oberen Balkenrandes und nach unten die gleichzeitig ermittelten Dehnungen des unteren Randes aufgetragen sind. Da der Bruch sich vorher durch Risse in der Nähe der oberen Kanten ankündigte, gelang es, diese Längenänderungen meist noch unter der Last zu messen, welche nach einiger Zeit zum Bruch führte. So wurde die Verkürzung bei der Reihe a ohne Druckarmierung zu 2,3 mm pro Meter vor dem Bruch ermittelt.

Die entsprechenden Linien bei den mit 2 <t> 20 mm oben armierten Balken der Reihen e und c (auch d) zeigen zunächst viel geringere Zusammendrückungen des Betons bei den gleichen Belastungen, was von der Entlastung des Betons der Druckzone durch die oben eingelegten Eisen herrührt. Die Kurven besitzen aber bei P = 12 t einen auffallenden Knick und nehmen von da bis zum Bruch einen steileren, dem entsprechenden Stück der Kurve bei Reihe a nahezu parallelen Verlauf. Hieraus schließen wir, daß bei P = 12 t die Stauchgrenze der 2 oberen $ 20 mm erreicht wurde; der Beton war jedoch fähig, noch weiterhin Spannungen aufzunehmen und sich noch mehr zu verkürzen, während die Spannung im oberen Eisen auf der Stauchgrenze stehen blieb. Damit erklärt sich auch die stärkere Zunahme der Dehnungen am unteren Rand, die einer vermehrten Zunahme der Zugspannungen in den unteren Eisen entsprechen. Wenn nämlich die
[image: ]

oberen Eisen in ihrem Spannungszustand beharrten, dann konnte die Druckkraft im Querschnitt nur durch die vermehrte Spannungsaufnahme des Betons vergrößert werden. Sie mußte dann gegenüber vorher eine etwas tiefere Lage einnehmen und die Verkürzung des Hebelarmes zwischen Zug und Druck im Querschnitt mußte eine verhältnismäßig stärkere Beanspruchung des gezogenen Eisens zur Folge haben.

Bei der vorliegenden Beanspruchungsweise mit einem über das mittlere Balkendrittel konstanten Moment ohne Querkraft mußten die Querschnitte der Symmetrie wegen bei der Biegung eben bleiben. Beachtet man nun, daß die obere Verkürzung sich zur Höhe der Druckzone wie die untere Verlängerung sich zur Höhe der Zugzone verhalten muß, so gibt in jeder Laststufe die Abszissenachse die Lage der Nullinie an, sofern man die zwischen den oberen und unteren Kurvenzweig fallende Ordinatensumme jedesmal als ganze Balkenhöhe betrachtet. In Abbildung 156 ist rechts der so zu denkende Balken für das Mittel der Reihen c und e bei der Laststufe P= 12 t kenntlich gemacht. Die Verkürzung der oberen Eisenstangen betrug demnach 1,3 mm/m, so daß man als erwiesen annehmen kann, daß die Stauchgrenze daselbst erreicht wurde, denn mit dem Elastizitätsmodul E = 2150 000 kg;qcm würde man o/ = 2795 kg/qcm erhalten, welcher Wert ja etwas zu hoch sein muß.

Aus Abbildung 156 ist noch ersichtlich, daß die Verlängerung des unteren Randes und damit auch die Zugspannungen im unteren Eisen abnehmen, je stärker die Druckarmierung ist. Die Erklärung hierfür liegt in einem Höherrücken der Druckresultierenden im Querschnitt, wodurch die Zugkraft im unteren Eisen abnimmt.

Bemerkenswert ist ferner der Verlauf der beiden Kurvenzweige für die Reihe / wo die obere Einlage 2 0 20 mm aus Stahl bestand. Die Kurven zeigen nicht den für die Flußeisenarmierungen bezeichnenden Knick, sondern verlaufen stetig bis zur Bruchlast. Unter dieser ist dann die Verkürzung des Betons so groß geworden, daß sehr wahrscheinlich dadurch der Bruch eingeleitet wurde. Mit dem Nachgeben des Betons am oberen Rand kam dann in die Stahlstangen eine größere Druckkraft, die hinreichte, um deren Gleitwiderstand in den äußeren Balkendritteln zu überwinden.

In der Tabelle S. 174 sind die nach den amtlichen Bestimmungen (vergl. die Formeln auf S. 160) berechneten Spannungen oe, se' und cs& mit Berücksichtigung des Eigengewichts sowohl für n = 15 als auch für n = 25 eingetragen. Der Wert n ■=■ 25 wurde noch gewählt, weil die Elastizitätsversuche mit gleichartigen Betonprismen von 80 cm Länge und 20'20 cm Querschnitt in den hohen Laststufen eine solche Verminderung von Ei, ergaben, daß der größere Wert angezeigt erschien. Tatsächlich zeigen die Spalten für n = 25 Werte für □/, die in der Nähe oder über der Stauchgrenze liegen, und gut mit der aus der gemessenen Verkürzung abgeleiteten Spannung von 2795 übereinstimmen.

Die mit n = 15 berechneten Eisenspannungen sind entschieden zu klein. Es wird sich also in praktischen Fällen empfehlen, bei Berücksichtigung von Druckarmierung mit größerem n zu rechnen, zumal sich die Eisenzugspannung dadurch wenig ändert und die Druckspannung des Betons nicht so weit von der Würfelfestigkeit abweicht, als bei Verwendung eines niederen 'n.

Die in den oberen Eisen wirkende Druckkraft läßt sich auch noch in der Weise berechnen, daß man den Mehrbetrag des Biegungsmoments gegenüber Reihe a der oberen und unteren Eiseneinlage allein zuweist und die hieraus sich ergebende obere Eisenspannung noch um die bei den Balken a an der Stelle dieser Eisen wirkende Betonspannung vermehrt.

Der Wert der Bügel in Verbindung mit der Druckarmierung ergibt sich aus dem Vergleich von Reihe c mit d und e. In der Anwendung ist es auf alle Fälle angezeigt, die Druckarmierung gegen das Ausknicken zu sichern, schon deshalb, weil die Eisen meist nicht ganz gerade und auch nicht so sorgfältig eingelegt sind, wie bei den wissenschaftlichen Versuchen.

Diese Stuttgarter Versuche mit Druckarmierung bei Biegung haben noch einen weiteren genauen Nachweis dafür gebracht, daß der Beton vor dem Bruch so große Verkürzungen erleidet, daß das mitwirkende Eisen seine Stauchgrenze erreicht und bei der weiteren Deformation bis zum Bruch des Betons auf dieser Spannung verharrt. Damit ist eine weitere versuchsmäßige Begründung für die bei unserer neuen Säulenberechnung (vergl.S. 135) gemachten Voraussetzung gegeben.

Versuche über die Lage der neutralen Achse im rechteckigen Querschnitt.

Die ersten Versuche dieser Art wurden an der Materialprüfungsanstalt Stuttgart im Frühjahr 1903 für die Firma Wayß & Frey tag A.-Q. durchgeführt.

Die Versuchskörper nach Abbildung 157 wurden durch zwei symmetrische Einzellasten so auf Biegung beansprucht, daß innerhalb der Meßlänge ein konstantes Moment vorhanden war. Auf jeder Belastungsstufe wurde die Verkürzung der obersten Betonfaser und die Verlängerung der unteren Eiseneinlage gemessen. Infolge des konstant bleibenden Moments und der Abwesenheit von Querkräften innerhalb der Meß
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länge ist man zu der Annahme berechtigt, daß auf dieser Strecke die Querschnitte während der Deformation eben geblieben sind, zunächst so lange, als Risse im gezogenen Beton nicht auftraten.

Versuche, die anderwärts mit Spannungsmessungen in verschiedenen Höhen angestellt wurden, ergaben kein Ebenbleiben der Querschnitte. Der Grund liegt aber darin, daß dort entweder mit zu kleinen Meßlängen oder unmittelbar neben einer konzentrierten Last gemessen wurde und der Wechsel der Schubspannungen, d. h. die dadurch be-

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                              12 wirkte verschiedene Wölbung der benachbarten Querschnitte, zur Folge hat, daß die Längenänderungen in nächster Nähe der konzentrierten Last nicht mehr proportional dem Abstand von der neutralen Achse sind (vergl. v. Bach, Mitteilungen über Forschungsarbeiten Heft 39, S. 7 u. 8). Anderseits ergaben die Versuche der französischen Kommission ein Ebenbleiben der Querschnitte. Außer an den Rändern wurden dort auch die Längenänderungen im oberen Drittel der Balkenhöhe gemessen (Experiences rapports etc., Paris 1907, S. 383).

Die Messungen im Stadium II b, wo also einzelne Risse beobachtet wurden, geben bei der großen Meßlänge keine besondere Unregel
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mäßigkeit gegenüber dem vorhergehenden Stadium, da ja die Wirkung des einzelnen Risses auf die Länge von 80 cm verteilt wird.

In den Abbildungen 158—160 sind in beliebigem Maßstabe die gemessenen Zusammendrückungen der oberen Betonfaser und die Dehnungen der Eisen von einem Querschnitt aus aufgetragen; die eingeschriebenen Zahlen bedeuten Milliontel der Länge. Die Punkte zugehöriger Längenänderungen sind geradlinig, entsprechend dem Ebenbleiben der Querschnitte miteinander verbunden3), so daß die jeweilige Lage der neutralen Achse durch die Schnittpunkte dieser Verbindungslinien mit der den Querschnitt darstellenden Senkrechten gegeben ist.

Die Zahlen sind die Mittel aus je drei Versuchen.

Man sieht, daß die neutrale Achse um so tiefer liegt, je größer die Eiseneinlage ist, daß sie aber bei allen drei Sorten von Probe-
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Abb. 160.


körpern mit fortschreitender Belastung nach oben rückt. Ihre Anfangslage, also für Beanspruchungen nahe an Null, ergibt sich, wenn man in jeder Lage der neutralen Achse das zugehörige Moment auf einer Senkrechten zum Querschnitt aufträgt und diese Momentenkurve bis zum Schnitt mit der Querschnittsfläche verlängert. Die so erhaltene Momentenlinie gibt also ein Bild über die Beziehungen zwischen dem Biegungsmoment und der Verschiebung der neutralen Achse. Sie ist in den Abbildungen 158—160 punktiert eingezeichnet und zeigt, daß ein Stadium I mit konstant bleibender Zug- und Druckelastizität des Betons kaum vorhanden war, daß vielmehr schon bei den geringsten Belastungen ein Höherrücken der neutralen Achse eintrat.

Bei der schwachen Armierung von 0,4 °/o (2 0 10 mm) fällt die Anfangslage fast genau mit der Plattenmitte zusammen, während sie bei den stärkeren Armierungen von l,O°/o (2 0 16 mm) und 1,9 °/o (2 0 22 mm) ziemlich unter die Plattenmitte fällt. In allen drei Fällen stimmt sie mit der nach dem Stadium I mit n ■=■ 20 berechneten nahezu überein. Die höchste (gemessene) Lage der Nullinie deckt sich dagegen sehr gut mit der nach den amtlichen Bestimmungen mit /? = 15 berechneten.

Die genaue Lage der neutralen Achse in den Querschnitten, wo Risse sich gebildet haben, wird man wohl nie mit Sicherheit experimentell nachweisen können, bei größeren Meßlängen erhält man eben nur eine vermittelte Lage.

Die in Rede stehenden Versuche geben einen sehr lehrreichen Überblick über die SpannungsVerteilung im Stadium II. Da die Querschnitte innerhalb der Meßlänge eben bleiben mußten, so kann man aus den Abbildungen 158—160 für jede beliebige Stelle die Längenänderung der Fasern angeben; mit Hilfe der Elastizitätsversuche, die früher mit gleichartigem Beton angestellt wurden, sind wir aber imstande, für jede Deformation die zugehörige Spannung anzugeben.

Wir können also (Abbildung 161—163) auf einer den Querschnitt darstellenden senkrechten Geraden als Ordinaten die den Deformationen entsprechenden Spannungen auftragen und erhalten so zunächst für die Druckzone eine Spannungsfläche, deren Inhalt gleich der Druckkraft D ist, welche durch den Schwerpunkt dieser Fläche hindurchgeht. Das Biegungsmoment M ist bekannt, wir erhalten also den Abstand z der Zugkraft Z, die bei reiner Biegung gleich der Druckkraft D sein muß, aus der Gleichung

Die Zugkraft Z setzt sich aus zwei Komponenten zusammen, nämlich aus der Zugkraft Ze des Eisens, die aus der gemessenen Dehnung ee des Eisens und dessen früher bestimmtem Elastizitätsmodul berechnet werden kann, und aus einer Zugkraft Zu, welche die Resultierende aller Zugspannungen des Betons unterhalb der neutralen Schicht vorstellt. Aus den bekannten Angriffspunkten von Z und Ze

läßt sich auch der Angriffspunkt von Z& bestimmen. Die Zugkraft Zb müßte also gleich dem Inhalt der Zugspannungsfläche des Betons sein und sollte durch ihren Schwerpunkt hindurchgehen.

Nun sind aber die Dehnungen des Betons auf der Zugseite durch Elastizitätsversuche nur so weit gedeckt, als in den Abbildungen 161 bis 163 die Linie der Zugspannungen ganz ausgezogen ist, der weitere mutmaßliche Verlauf ist gestrichelt dargestellt.

Wenn es gelingt, dieser Linie einen solchen Verlauf zu geben, daß

	
1. die von ihr begrenzte Fläche — Zb ist,


	
2. ihr Schwerpunkt mit der Kraft Z/, zusammenfällt und


	
3. die früher beobachtete Zugfestigkeit gleichartigen Betons nicht wesentlich überschritten wird,



so ist mit Sicherheit zu schließen, daß der mutmaßliche Verlauf der Linie der Betonzugspannungen dem tatsächlichen entspricht. Wie aus den Abbildungen 161—163 hervorgeht, ist diese Übereinstimmung in einer bei den schwankenden Verhältnissen des Betons ganz zufriedenstellenden Weise erzielt worden, auch für die höheren Belastungen, als schon Risse aufgetreten waren.

Die nachfolgende Tabelle gibt Aufschluß über die Größen M, D, Z, Ze, Zb für die erste, dritte, fünfte und siebente Belastungsstufe; aus den beiden letzten Spalten ist zu ersehen, wie weit das berechnete Zb mit dem aus der mutmaßlichen Zugspannungsfläche des Betons ermittelten Wert übereinstimmt.


	
Moment

M
	
D aus der Zeichnung
	
Ze — Fe • Fe , Ze
	
II
	
zb

— Z—Ze
	
Zb aus der Zeichnung
	
Be

merkung


			
Armierung 2 010 mm
	
= 0,4%.
			

	
1992 cmkg
	
96 kg
	
0,105.2,16. 51,8= 12kg
	
20,7 cm
	
84 kg
	
85 kg
	

	
3659 „
	
180 „
	
0,105.2,16.133,6= 30 „
	
20,2 „
	
150 „
	
148 „ |
	
erste


	
5326 „
	
254 „
	
0,105.2,16.389,8= 88 „
	
20,9 „
	
166 „
	
171 „ J
	
Risse


	
6992 „
	
388 „
	
0,105.2,16.857,8 = 195 „
	
18,1 „
	
193 „
	
200 „
	

			
Armierung 2 0 16mm =
	
= l,O°|o.
			

	
2833 cmkg
	
148 kg
	
0,268.2,16. 57,0= 33kg
	
19,1 cm
	
115 kg
	
98 kg
	

	
5333 „
	
269 „
	
0,268.2,16.157,8= 91 „
	
19,8 „
	
178 „
	
165 „ 1
	
erste


	
7833 „
	
388 „
	
0,268.2,16.365,2 = 212 „
	
20,1 „
	
176 „
	
171 „ J
	
Risse


	
10333 „
	
512 „
	
0,268.2,16.585,0 = 338 „
	
20,3 „
	
174 „
	
181 „
	

			
Armierung 2 0 22 mm z
	
= 1,9%.
			

	
3673 cmkg
	
200 kg
	
0,507.2,16. 58,7= 65 kg
	
18,4 cm
	
135 kg
	
100 kg
	

	
7007 „
	
343 „
	
0,507.2,16.156,0 = 171 „
	
20,4 „
	
172 „
	
163 „
	
erste


	
10340 „
	
527 „
	
0,507.2,16.298,0 = 327 „
	
19,6 „
	
200 „
	
196 „
	
Risse


	
13673 „
	
685 „
	
0,507.2,16.442,1 =485 „
	
20,0 „
	
200 „
	
199 „
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Hinsichtlich der hohen Lage von Z7, bei den Körpern starker Armierung ist zu beachten, daß an der Betonfläche die Querschnitte der Eisen in Abzug zu bringen sind. Alle Zahlen beziehen sich auf 1 cm Breite.

Die direkt gemessene Zugfestigkeit des Betons 1 :4 wurde bei den zur Elastizitätsmessung verwendeten Körpern der Form Abbildung 32 zu 8,8—10,1'kg/qcm gefunden, es ist jedoch eine etwas größere Zugfestigkeit bei Biegung in Verbindung mit der Eiseneinlage nicht überraschend, da hier jede exzentrische Beanspruchung ausgeschlossen ist. Ein kleiner Fehler in D ist bei den unsicheren elastischen Verhältnissen des Betons leicht möglich und bedingt große Änderungen der Lage und Größe von Zh.

In den Abbildungen 164—166 sind die durch den Versuch ermittelten Spannungen in folgender Weise graphisch dargestellt:

Als Abszissen sind die auf der ganzen Meßlänge konstanten Momente aufgetragen, als Ordinaten nach oben die aus den beobachteten Verkürzungen der obersten Faser und der bekannten Elastizitätskurve berechneten Randspannungen des Betons und als Ordinaten nach unten die aus den gemessenen Dehnungen der Eisen mit Ee = 2,16.10ü berechneten Eisenspannungen So entstanden die mit starken Linien gezeichneten Kurven. In die Figuren sind noch mit schwächeren Linien die nach den amtlichen Bestimmungen mit zz = 15 für die betreffenden Momente sich ergebenden Spannungen des Betons und des Eisens eingetragen. Die so entstandenen Bilder sind sehr lehrreich und liefern in augenfälliger Weise die nachstehenden Ergebnisse:

	
1. Zunächst zeigt sich aus dem Verlauf der schwach ausgezogenen Geraden die bekannte Tatsache, daß für Plattenarmierungen unter O,75°/o nach der Rechnungsmethode der Leitsätze die Ausnützung der zulässigen Eisenspannungen für das aufzunehmende Moment maßgebend ist, bei höheren Armierungen ist die Grenze durch die zulässige Druckbeanspruchung des Betons gegeben.


	
2. Nach den »Leitsätzen« berechnet sich die Druckbeanspruchung des Betons etwas größer, als sie bei der zulässigen Belastung tatsächlich auftritt; bei sehr starker Armierung oder bei höheren Belastungen stimmt das nach den »Leitsätzen« berechnete befriedigend mit dem gemessenen (auf die Meßlänge vermittelten) überein.


	
3. Die rechnungsmäßige Beanspruchung des Eisens ist weit größer als die tatsächlich beobachtete; dies gilt natürlich nur bis zum Auftreten der Risse, denn von da an wird die Eisenspannung in den gerissenen Querschnitten wesentlich höher sein als in den anderen und wird den rechnungsmäßigen Wert erreichen.


	
4. Die Kurven der Zugspannungen zeigen denselben Verlauf wie bei dem Co/zsz^r^schen Versuch Abbildung 65 und bei dem


185
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Spannungen bestimmt aus den Versuchen,
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Probebalken von Stuttgart Abbildung 72, sofern man das Koordinatensystem um 90° dreht und beachtet, daß in den Abbildungen 65 und 72 nach oben die Lasten und nach rechts die gemessenen Verlängerungen aufgetragen sind, während hier die Beziehung zwischen Momenten und Spannungen dargestellt ist Nun sind aber die Biegungsmomente den Lasten und die Zugspannungen der Eisen den gemessenen Dehnungen proportional, so daß die Beziehungen die gleichen sind wie in den früheren Abbildungen.

In Abbildung 164 stellt also PM das Moment vor, das der Balken trägt, wenn die Dehnung in der Höhe der unteren Eisen so groß ist, daß sie der Eisenspannung von 1,0 t(qcm entspricht. PN dagegen ist das Moment, das der Querschnitt aufnehmen kann, wenn auf der Zugseite nur das Eisen mit der Beanspruchung von 1,0 t/qcm wirksam ist. Der Teil NM des Momentes PM wird also scheinbar von den Zugspannungen des Betons in Verbindung mit dessen Druckzone übertragen.

Die untere Hälfte der Abbildungen 164—166 stellt also genau dasselbe vor wie Abbildung 72. Wie schon auf Seite 86 auseinandergesetzt ist, erklärt sich der auf den gezogenen Beton trotz der bereits vorhandenen Risse entfallende Lastanteil dadurch, daß die gemessenen Dehnungen vermittelte sind. An den Rißstellen sind die Eisenspannungen größer. Zwischen zwei Rissen vermindert der Beton infolge des Gleitwiderstandes die Eisendehnungen und wird dadurch auf Zug beansprucht. Dem Mittelwert dieser auf der Meßlänge wirksamen Zugspannungen des Betons entspricht der in den Abbildungen zum Ausdruck kommende Anteil am Moment.

Die Tabelle auf Seite 181 zeigt dasselbe in Zahlen hinsichtlich der Verteilung der Zugkraft Z auf die Kräfte Ze und Zb. Während Z und Ze mit fortschreitendem Moment zunehmen, bleibt Zb nach Erreichung eines Höchstwertes, von kleinen Schwankungen abgesehen, fast konstant. Selbst der gerissene Beton bremst also gewissermaßen infolge des Gleitwiderstands und infolge der noch vorhandenen Zugfestigkeit der zwischen den Rissen gelegenen Stücke die Dehnungen des Eisens4).

Nehmen wir einen Gleitwiderstand von 24 kg/qcm an, so erhalten wir z. B. für die Probekörper mit 2 0 16 mm eine Strecke von

	
15 Zö  15.180



2.3,14.1,6.24     240       ’ Cm’

welche erforderlich ist, um den Beton wieder in die Spannung zu setzen, welche er vorher gehabt hat. Je größer der Umfang der Eisen in der Zugzone ist, um so kürzer wird diese Strecke, deshalb zeigen die mit zahlreichen Eisen armierten Balken mehr Risse in geringeren Abständen, als wenn die Armierung nur aus einem oder wenigen Eisen besteht. In letzterem Fall ist die Entfernung zwischen den Rissen größer und diese sind der längeren Gleitstrecke entsprechend breiter. Mit Rücksicht auf die Considereschen Versuche über die große Dehnbarkeit des Betons sei noch bemerkt, daß man auch von unseren Versuchskörpern Betonstücke von 20—30 cm Länge zwischen den Rissen hätte herausnehmen können, welche noch die volle Zugfestigkeit hätten aufweisen müssen. Die Risse waren zuerst nur unterhalb der Eiseneinlagen sichtbar, so daß es nicht ausgeschlossen erscheint, daß die höher gelegenen Betonschichten anfänglich noch Zugspannungen übertragen haben.

Die Messungen der Längenänderungen an unseren auf Biegung untersuchten Balken gingen nur etwa bis 90 kg/qcm Betonpressung und

[image: ]
Abb. 167. Lageänderung der Nullinie mit fortschreitender Belastung bei einem mit l,36°|o armierten Balken. Höchstlast 18 t.
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Abb. 168. Lageänderung der Nullinie beim Balken der Reihe c von S. 172 mit 7,1°|() Armierung.

Höchstlast 12 t.




1800 kg/qcm Eisenspannung. Über die Lage der neutralen Achse bei höheren Spannungen können daher die Abbildungen 158—160 keine Auskunft geben. Wir fügen deshalb noch in Abbildung 167 und 168 die Messungsergebnisse von zwei verschiedenen Probebalken bei, die aus den zahlreichen an der Materialprüfungsanstalt Stuttgart für die Eisenbetonkommission der Jubiläumsstiftung der deutschen Industrie durchgeführten Biegungsversuchen ausgewählt sind.

In Abbildung 167 ist die Veränderung der Höhenlage der Nulllinie mit fortschreitender Last P für einen mit 3 0 18 mm = l,36°/o armierten Balken5) von 20/30 cm Querschnitt dargestellt. Der Balken hatte eine Spannweite von 2 m und wurde durch zwei symmetrische Einzel-p

lasten — belastet. Wie bei unseren Probebalken steigt zunächst die

Nullinie mit wachsender Last P, überschreitet aber dann die rechnungsmäßige Lage bis P=\2i und senkt sich von da an wieder langsam. Der Last P=\2i entspricht bei diesem Balken ein rechnungsmäßiges = 1590 und der Last von 17 t = 2250 kg/qcm, so daß also die Fließgrenze noch nicht erreicht wurde. In dem somit vorhandenen Stadium II b ergibt sich also eine gute Übereinstimmung der gerechneten Lage der neutralen Achse mit der gemessenen.

Das leichte Fallen der letzteren erklärt sich damit, daß, nachdem die Zugspannungen in der Hauptsache von den Eisen aufgenommen sind, die Zusammendrückungen am oberen Rand etwas schneller zunehmen als die Dehnungen unten.

Der gestrichelte Linienzug in Abbildung 167 bedeutet die größte jeweils beobachtete Höhe der Risse an den Seitenflächen innerhalb der Meßstrecke.

Abbildung 168 zeigt die Lageänderung der Nullinie bei einem der auf Druck armierten Balken der Reihen (vergl. Seite 172). Da die Armierung hier über 7°/o beträgt, so kommt aus dem vorhin angegebenen Grunde das Sinken der Nullinie noch mehr zum Ausdruck; von der für /z=15 berechneten Lage sinkt sie bis zum Schluß der Belastung auf die für /z = 25 gültige Höhe herab.

Nach Erreichung der Streckgrenze in den Eisen rückt die neutrale Achse wieder schnell in die Höhe, sofern man es mit niederen Armierungsprozenten zu tun hat (vergl. Seite 164). Diese Lageänderung kommt in den hier gegebenen Abbildungen deshalb nicht zum Ausdruck, weil die Messungen nicht bis zu jenem Belastungszustand ausgedehnt wurden.

Sicherheit gegen Zugrisse bei rechteckigem Querschnitt.

Wie die Biegungsversuche mit rechteckigen Eisenbetonbalken zeigen, entlasten die vom Beton tatsächlich aufgenommenen Zugspannungen, namentlich bei geringer Armierung, die^Eiseneinlagen in solchem Maße, daß deren Dehnung gegenüber der berechneten weit zurückbleibt.

Die Verminderung der Eisendehnung durch den auf Zug mitwirkenden Beton geht so weit, daß die ersten feinen Risse an den Kanten erst bei einer höheren Last, als bei der nach den Leitsätzen zulässigen, sichtbar werden. Bei den hohen Armierungsprozenten ist dies weniger der Fall, aber hier gestattet die Grenze der Druckbeanspruchung des Betons keine weitere Ausnützung der Eiseneinlagen. Aus den Abbildungen 164—166 ist das Verhältnis beider Lasten bzw. Biegungsmomente klar ersichtlich, demnach war bei unseren Probebalken für die Dimensionierung nach den Leitsätzen, d. h. der Rechnungsmethode für Stadium II b, folgende Sicherheit gegen Risse vorhanden (sofern man die ersten Risse bei den Zapfen A berücksichtigt):

bei O,4°/o Eiseneinlagen, maßgebend ae, Sicherheit 2,0fach

„ W       „          „     o6,    „    1,29 „

,,   1,9 /o           „                 ,,         □&,       „       1,15 „

In dieser Hinsicht findet sich weiteres vorzügliches Material in den Mitteilungen über Forschungsarbeiten von Baudirektor v. Bach, Heft 45—47*). Soweit es rechteckige Querschnitte betrifft, wurde für solche Armierungen, wie sie in der Praxis vorkommen, nachgewiesen, daß die amtliche Berechnungsweise, die von der Zugfestigkeit des Betons vollständig absieht, eine 1,2—l,4fache Sicherheit gegen das Auftreten der ersten, äußerst feinen und schwer zu findenden Zugrisse bietet. Die stark armierten Balken (Z und k der betr. Zusammenstellung) zeigten die ersten Zugrisse schon bei 765 kg/qcm berechneter Eisenspannung, die ihr entsprechende Druckspannung des Betons betrug aber dann bei 1,4°/o Armierung schon 45,2 kg/qcm, so daß auch hier noch eine über l,lfache Sicherheit vorhanden wäre. Die Risse, um die es sich hierbei handelt, sind so fein, daß sie auf der gewöhnlichen ungestrichenen Betonfläche nicht aufzufinden wären.

In dem Heft 95 der Mitteilungen über Forschungsarbeiten, das die für den deutschen Ausschuß für Eisenbeton an der Materialprüfungsanstalt Stuttgart durchgeführten Versuche über den Gleitwiderstand bei Biegung enthält, ist am Schluß eine Zusammenstellung angefügt über die Zugspannung ue im Eisen unmittelbar vor Beobachtung des ersten Risses. Hiernach treten die ersten Risse bei den an der Luft gelagerten Balken früher ein als bei den feucht aufbewahrten, was durch die infolge des Schwindens im Beton entstehenden Spannungen zu erklären ist. Das gleiche ist der Fall bei solchen Mischungsverhältnissen, die eine geringe Zugfestigkeit ergeben, weil dann die Entlastung der Eiseneinlage nicht so weitgehend ist. Die letztere bestand aus 1 0 25 mm bei einem Betonquerschnitt von 30/30 cm. Der große Abstand von den unteren Kanten gestattete wohl ein früheres Auftreten der Kantenrisse, als wenn die Eisenmenge gleichmäßiger auf die Breite verteilt gewesen wäre.

Immerhin finden wir auch durch diese letzten Versuche bestätigt, daß die übliche Rechnungsweise nach den Leitsätzen oder den preußischen Bestimmungen eine mindestens 1,2 —1,5fache Sicherheit gegen das Auftreten der ersten Zugrisse bietet. Diese reichen aber als Kantenrisse noch lange nicht bis an das Eisen heran (vergl. Abbildung 71).

') Vergl. auch Zeitschrift des Vereins deutscher Ingenieure 1907, S. 1027 u. f.

Dies gilt natürlich zunächst nur für rechteckige Querschnitte. Die Verhältnisse bei den Plattenbalken werden später gezeigt werden.

Die neuen preußischen Bestimmungen vom 24. Mai 1907 schreiben in § 15 Abs. 3 vor, daß bei Bauteilen, die der Witterung, der Nässe, den Rauchgasen und ähnlichen schädlichen Einflüssen ausgesetzt sind, außer der Berechnung für das Stadium Ilb, noch der Nachweis zu erbringen sei, daß das Auftreten von Rissen im Beton durch die von ihm zu leistenden Zugspannungen vermieden werde. Die zulässige Zugbeanspruchung des Betons wird zu 2/s der durch Zugversuche nachgewiesenen Zugfestigkeit, oder wenn der Zugfestigkeitsnachweis fehlt, zu x/io der Druckfestigkeit festgesetzt. Die hierzu
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angegebene Rechnungsmethode ist diejenige nach Stadium I, d. h. es wird der Elastizitätsmodul für den gezogenen und gedrückten Beton gleich und konstant angenommen und der Eisenquerschnitt durch einen /z-fachen Betonquerschnitt ersetzt. Nach Einrechnung der neutralen Achse, als Schwerlinie dieses modifizierten Querschnitts, kann man dann mit der gewöhnlichen Biegungsformel

v.M

" ~ —y—

die Spannungen berechnen. Für n ist wieder der Wert 15 zu wählen.

Wir wollen an Hand eines Beispiels der Stuttgarter Versuche den Wert dieser neuen und für den Konstrukteur lästigen Bestimmung prüfen.

Der Abstand x des Schwerpunkts des in Abbildung 169 gezeichneten Querschnitts von der Mitte wird

15.2,36.13,5


— 0,75 cm



20 .:30 -P15.2,36

J = y . 20 (15,753 4- 14,253) + 15.2,36.12,752 = 51 092 cm4,


somit berechnet sich die Zugspannung des Betons bei einem Moment




von M = 98348 cmkg, nachdem die ersten Zugrisse bemerkt wur




den, zu




^bz —




14,25.98 348




51092




27,4 kg/qcm.



Die Eisenspannung berechnet sich für Stadium II b zu = 1567 kg/qcm, während die Zugfestigkeit des Betons tatsächlich zu rund 13 kg/qcm gemessen wurde. Das vorstehende Beispiel ist ein nur mit 0,43°/o armierter Betonbalken, wir wählen daher zum Vergleich noch ein Beispiel mit l,4°/o Eiseneinlagen (Abbildung 170). Es ist

15.7,81.13

X 20.30 + 15.7,81    ’ Cm

J = y .20 (17,13 + 12,93) + 15.7,81 . 10,92 = 61 558 cm4.

Das Biegungsmoment vor Auftreten der ersten Zugrisse ist M = 141010 cmkg, somit die rechnungsmäßige Zugspannung des Betons am untern Rand

12,9.141010           ,

°te=---61558----= 29,5 kg/qcm.

Die Eisenspannung berechnet sich für Stadium II b zu oe = 765 kg/qcm.

Offenbar ist bei den »Bestimmungen« eine P/äfache Sicherheit gegen Zugrisse beabsichtigt, es ist aber vergessen worden, daß schon beim nicht armierten Betonbalken rechteckigen Querschnitts infolge des nicht konstanten Wertes von E die Zugfestigkeit bei Biegung sich ungefähr doppelt so groß ergibt als beim direkten Zugversuch. Daß sich an diesem Verhältnis auch beim Vorhandensein von Eisen an der gezogenen Seite nicht viel ändern wird, ist einleuchtend und durch die erwähnten Versuche nachgewiesen. Wir stellen also fest, daß die ministeriellen preußischen Bestimmungen von 1907 in Wirklichkeit eine etwa 3fache Sicherheit gegen das Auftreten der ersten Zugrisse verlangen und damit die Ausführung von Eisenbetonbauten unnötigerweise verteuern und erschweren*).

Etwas mehr Sachkenntnis zeigen in dieser Beziehung die von Herrn Regierungs- und Baurat Labes entworfenen »Vorläufigen Bestimmungen für das Entwerfen und die Ausführung von Ingenieurbauten im Bezirke der Ei senbahndirektion Berlin« (Nr. 52 des Zentralblattes der Bauverwaltung 1906). Hiernach ist die Biegungsfestigkeit o —         a^s Zugfestigkeit des Be

tons zugrunde zu legen und je nach der Art der Beanspruchung eine 2,5—l,3fache Sicherheit einzuhalten. Der letztere Wert entspricht Fußstegen und leichten Straßenbrücken, Futtermauern, Wasserbehältern, überhaupt mäßig erschütterten Bauteilen auf dem Gebiete des Bauingenieurwesens. Für n ist der Wert 10 zu setzen (streng genommen

) Vergl. auch Postuvanschitz, »Beton und Eisen«, Heft VI, 1907. sollten die Eisenquerschnitte mit n— 1 multipliziert werden, mit Rücksicht auf den von ihnen im Beton eingenommenen Raum). Obgleich es sich hier um niedere Spannungen im Stadium I oder 11a handelt, wäre doch ein größerer Wert von n (15—20) angezeigt, weil bei der Berechnung der Zugspannungen des Betons sein Zugelastizitätsmodul den Ausschlag gibt.

Die Zahl n = 15, die in den Leitsätzen für die Rechnung nach Stadium II b angegeben ist, wurde in letzter Zeit mehrfach bemängelt unter Hinweis auf die Elastizitätsversuche; dabei wurde aber übersehen, daß es sich bei dieser Rechnung gar nicht um die Ermittlung der tatsächlich unter der zulässigen Last vorhandenen Spannungen, sondern um den Nachweis des nötigen Sicherheitsgrades handelt, wozu eine erst bei höheren Lasten eintretende Spannungsverteilung vorausgesetzt werden muß. Es ist dann klar, daß auch der Wert von n diesem späteren Zustand anzupassen ist.

Nach den österreichischen Regierungsvorschriften sind bei den auf Biegung beanspruchten Tragwerken auch die Zugspannungen des Betons zu berechnen und zwar unter der Annahme eines Elastizitätsmoduls des Betons für Zug von 56 000 kg/qcm. Die zulässige Zugspannung ist dann etwa das 0,6fache der zulässigen Druckspannung. Diese Annahmen sind derart, daß es in normalen Fällen unnötig ist, die Zugspannung des Betons zu ermitteln, denn sie wird fast immer unter der zulässigen Grenze bleiben.

Für die Deckenplatten erscheint der besondere Nachweis wenigstens der niederen Sicherheitsgrade gegen Zugrisse als überflüssig. Die höheren Sicherheitsgrade sind durch größere Betonstärken, die gleichzeitig günstig gegen Erschütterungen wirken, zu erreichen. Auch eine gute Verteilung der Eisen im Beton wirkt hemmend auf die Bildung der ersten feinen Risse. Gegenüber den besprochenen Versuchen bieten die Deckenplatten der Hochbauten noch eine größere Sicherheit gegen die ersten Risse, weil d im Verhältnis zu h größer ist, so daß eine verhältnismäßig größere Betonfläche auf Zug wirksam ist.

Die einschränkenden Bestimmungen des preußischen Ministeriums bzw. der Eisenbahndirektion Berlin, welche es geradezu unmöglich machen, den Eisenbeton unter wirtschaftlichen Gesichtspunkten noch im Eisenbahnbau anzuwenden, brachten Ingenieur Lund und Direktor Kpenen zu dem Vorschlag, die Eiseneinlagen mit künstlicher Anspannung einzubetonieren und bis zur genügenden Erhärtung des Betons in Spannung zu erhalten. Die dann sich selbst überlassenen Eisen werden im Querschnitt unten Druck-, oben Zugspannungen erzeugen, so daß unter einer äußeren Last die Zugspannungen des Betons an der Unterseite geringer und die Risse später auftreten werden, als bei sonst gleichen Balken, deren Eisen aber ohne künstliche Anspannung eingelegt sind6).

Auf Grund dieser Anregung wurden von dem Eisenbetonausschuß der Jubiläumsstiftung der deutschen Industrie

Versuche an Eisenbetonbalken mit Vorspannung der Eiseneinlagen beschlossen und der Materialprüfungsanstalt in Stuttgart übertragen. Die Ergebnisse sind von Herrn Baudirektor v. Bach in Heft 90—91 der Mitteilungen über Forschungsarbeiten 1910 veröffentlicht.

Die Bauart der Versuchskörper ist aus den Abbildungen 171 und 172 zu ersehen und zwar wurden hergestellt:

Reihe 11 nach Abbildung 171, drei Balken, deren Eisen bis sechs Stunden vor der Prüfung (im Alter von 45 Tagen) mit einer äußeren
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Abb. 172. Balken der Reihen 13 und 14.




Kraft entsprechend 600 kg/qcm Zugspannung beansprucht waren. Die Kraft wurde durch Spiralfedern ausgeübt, die sich auf einen um die Form gelegten L-Eisenrahmen stützten. Die Eisen waren zu diesem Zweck durch angeschraubte Ansatzstücke verlängert.

Reihe 12 nach Abbildung 171 drei Balken ohne Vorspannung der Einlagen.

Reihe 13 nach Abbildung 172, drei Balken mit der gleichen Vorspannung wie bei Reihe 11. Ferner waren die Eisen vor dem Einbetonieren über die Streckgrenze hinaus je eine Stunde mit 3100 kg/qcm Zugspannung belastet worden. An den Enden der Einlagen waren Ankerplatten mit Gegenmuttern befestigt, die schon beim Betonieren in der Form lagen.

Reihe 14 nach Abbildung 172, drei Balken ohne Vorspannung der Eisen, die ebenfalls vor dem Einbetonieren wie bei Reihe 13 behandelt wurden.

Der Beton war aus einem Raumteil Heidelberger Zement, zwei Teilen Rheinsand von 0—7 mm und drei Teilen Rheinkies von 7—20 mm Korngröße hergestellt.

Das Eisen hatte


bei Reihe 11 und 12




13



3115 kg/qcm Streckgrenze

2869   „

2953   „

Die Streckgrenze der Reihen 13 und 14 wurde aber durch die vorherige Belastung auf 3100 kg bedeutend höher gerückt.

In der nachfolgenden Tabelle sind die hauptsächlichen Versuchsergebnisse zusammengestellt.


	
Reihe
	
Bei Auftreten der ersten Risse
	
Beim Bruch
	
Bruchursache


	
Last P
	
Beton-ver-länge-rung
	
Spannungen berechnet mit n --- 15 für


	
p

1 max
	
berechnet


	
Stadium

Ilb
	
Stadium I


	
^ez
	

		
kg
	
mm/m
	
kg/qcm
	
kg/qcm
	
kg/qcm
	
kg
	
Kg/Qcm
	

	
11 mit Vorsp.

12 ohne Vorsp.
	
7083

4917
	
0,164

0,116
	
1440

993
	
429

305
	
35,8

24,8
	
14667

13833
	
-—
	
Gleiten der

Eisen


	
13 mit Vorsp.

14 ohne Vorsp.
	
7250

4833
	
0,151

0,114
	
1546

996
	
436

307
	
37,1

24,0
	
19500

20000
	
4206

4196
	
Überschreiten der Streckgrenze




Wie ersichtlich, sind durch die Vorspannung die Risse erst bei einer höheren Belastung aufgetreten, ebenso wurde bei den Balken mit vorgespannten Eisen die Verlängerung des Betons am unteren Rand vor Eintritt der ersten feinen Risse um 0,048 bzw. 0,037 mm/m größer ermittelt als bei den anderen Balken. In gleicher Weise zeigen auch die rechnungsmäßigen Spannungen nach Stadium II b und Stadium I höhere Werte bei den mit Vorspannung ausgeführten Versuchsreihen.

Dagegen ist ein Einfluß bei der Bruchlast nicht mehr zu erkennen, da mit dem Überschreiten der Streckgrenze die Wirkung der Vorspannung verloren geht. Bei Reihe 11 und 12 war der Gleitwider-stand der Eisen und die Streckgrenze fast gleichzeitig erreicht, während bei Reihe 13 und 14 das Gleiten durch die Ankerplatten ausgeschlossen war und deshalb die künstlich hoch gelegte Streckgrenze ausgenützt werden konnte.

In dem Augenblick, wo die zur Vorrichtung weggenommen wird, sie wirken also auf den rechteckigen Betonquerschnitt wie eine exzentrische Druckkraft, welche Druck-und Biegungsspannungen hervorruft. Da ein Gleiten der Eisen bei Reihe 13 und auch im mittleren Teil bei Reihe 11 ausgeschlossen ist, so muß die Verkürzung der neben den Eisen liegenden Betonschicht ebenso groß sein wie die der Vorspannung auf diejenige des Gleichgewichtszustandes im Eisenbetonbalken sinkt.


Vorspannung der Eisen dienende wollen die Eisen sich verkürzen,
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Verkürzung des Eisens, wenn seine Beanspruchung von




derjenigen



Bezeichnet man daher mit Zo die im letzteren Zustand im Eisen wirkende Kraft, dann besteht folgende Beziehung (Abbildung 173):
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woraus sich Zo für die vorliegenden Abmessungen und den versuchsmäßig für niedere Spannungen ermittelten Wert n = 7,0 zu Z = 2680 kg ergibt. Die Größen und Jb beziehen sich dabei auf den Betonquerschnitt nach Abzug der von den Eisen eingenommenen Flächen.

Infolge der Deformation des Betons sinkt also die Beanspruchung der mit 600 kg/qcm vorgespannten Eisen auf 2680:5,09 = 527 kg/qcm und die Randspannungen des Betons im unbelasteten Balken sind:


2680

745




2680

745



2680 . 12,18 . 15,08 (A = 55500)


= 12,5 kg/qcm Druck unten




= — 5,2 kg/qcm Zug oben.



2680 . 12,18 . 14,92

55500

Diese Zugspannung von 5,2 kg/qcm entspricht für n, = 7,0, also mit Eb = 300000 kg/qcm, einer Verlängerung von 0,017 mm/m, während 0,025 mm/m beim Entformen eines Balkens der Reihe 13 gemessen wurden.

[image: ]
Abb. 174. Verkürzungen des oberen und Verlängerungen des unteren Balkenrandes bei Reihe 13 (mit Vorspannung) und Reihe 14 (ohne Vorspannung).




Wird nun der vorgespannte Balken, in dem die nachgewiesenen Spannungen vorhanden sind, mit den Lasten P belastet (Abbildung 172), so treten entgegenwirkende Biegungsmomente auf, welche jene Spannungen vermindern. Unter einer gewissen Last P, die sich nach Stadium I zu 2180 kg berechnet, wird die anfangs am unteren Rand vorhandene Druckspannung von 12,5 kg/qcm auf Null gesunken sein und es ist einleuchtend, daß von dieser Last an der Balken sich hinsichtlich der elastischen Deformationen, Lage der Nullinie, Längenänderungen der äußersten Fasern und Rißbildung fast ebenso verhalten muß wie der Eisenbetonbalken ohne Vorspannung von der Last Null an.

Tatsächlich traten bei Reihe 13 die ersten Risse unter einer um 2417 kg höheren Last ein als bei Reihe 14.

In Abbildung 174 sind für fortschreitende Lasten P nach oben die Verkürzungen des oberen Randes, nach unten die Verlängerungen des unteren Randes bei den Balken der Reihen 13 und 14 aufgetragen. Die für die vorgespannten Balken der Reihe 13 geltenden Kurven sind gleichlaufend denjenigen der Reihe 14, jedoch von dem Punkt an, wo die anfänglich vorhandene Proportionalität aufhört, um ein gewisses Stück nach rechts verschoben, entsprechend der Last, welche nötig ist, um die Wirkung der Vorspannung aufzuheben. Die Knickpunkte der Kurven liegen dort, wo die ersten Risse beobachtet wurden.

Die Änderungen in der Höhenlage der neutralen Achse bei zunehmender Belastung sind in Abbildung 175 für die Reihen 13 und 14 dargestellt. Auch hier äußert sich der Einfluß der Vorspannung als eine Verzögerung der ohne sie eintretenden Deformationen. Die fast konstant bleibende Lage der Nullinie im Anfang der Belastung bei Reihe 13 deutet darauf hin, daß hier ein Stadium I vorhanden ist, was sich leicht damit erklärt, daß die Spannungen zuerst auf Null
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sinken müssen und erst dann wieder zunehmen. Die Anfangslage der Nullinie stimmt fast genau mit der nach Stadium I und rt = 7 be-,.A rechneten überein. Bei höheren Belastungen nähert ] sich die Nullinie in beiden 1 Fällen der nach den amt-Y liehen Bestimmungen für [ /z = 15 ermittelten.

Abbildung 176 zeigt die aus den gemessenen I Verkürzungen des oberen I Balkenrandes mit Hilfe der an gleichartigen Betonpris-I men gefundenen Elastizität । des Betons ermittelten | Randspannungen der


Abb, 175. Höhenlage der neutralen Achse bei wachsender Last P für Reihe 13 (mit Vorspannung) und Reihe 14 (ohne Vorspannung).



^.3 4 -3 6 7 c? .n 7/ 72 73 7* 75 7/5 77 /.f* Reihen 13 und 14 im Vergleich mit der nach den amtlichen Bestimmungen berechneten.


verzögert wird. Indessen erscheint die praktische Anwendung, wobei



Die vorgeführten Ergebnisse zeigen also einen günstigen Einfluß der Vorspannung der Eiseneinlage auf die Rißbildung, welche dadurch es sich um größere Verhältnisse handelt, sehr schwierig. Auf kontinuierliche Träger wird die Vorspannung überhaupt nicht anwendbar sein, und beim Erhärten an der Luft wird der Einfluß der Vorspannung infolge Schwindens des Betons an Bedeutung verlieren.

[image: ]
Abb. 176. Vergleich der aus den Verkürzungen des obern Balkenrandes ermittelten Druckspannungen mit den nach den amtlichen Bestimmungen berechneten Spannungen

Reihe 13 mit Vorspannung, Reihe 14 ohne Vorspannung.





folge der feinen Zugrisse gezeigt. Diese mit künstlicher Beleuchtung und starken Lupen im Laborato-



Die bis jetzt vorliegenden Erfahrungen haben noch in keinem Fall eine Schädigung der Eiseneinlagen inrium aufgefundenen Risse können an Bauteilen mit bloßem Auge nicht entdeckt werden. Zudem sind es anfänglich nur Kantenrisse.

Versuche über das Eindringen von Wasser durch die Risse bei fortwährendem Belastungswechsel und das etwa mögliche Rosten der Eisen werden zurzeit an der Materialprüfungsanstalt Dresden im Auftrag des Deutschen Ausschusses für Eisenbeton durchgeführt und müssen sich natürlich über einen längeren Zeitraum erstrecken.

1

und c>e bzw. ergeben sich aus den Gleichungen 5) und 6).

2

 Bei niederen Armierungprozenten (etwa bis 1,2 °/o Eisenquerschnitt bezogen auf den Nutzquerschnitt b. /z) wird die Streckgrenze des Eisens auf der Zugseite schon erreicht, ehe der Beton auf der Druckseite gefährliche Spannungen erleidet. Die Zugrisse im unteren Teil des Betons, die von einer gewissen Laststufe an auftreten, gewinnen mit wachsender Last langsam an Höhenausdehnung, ohne viel an Breite zuzunehmen. Sobald aber die Beanspruchung im Eisen bis zur Streckgrenze gestiegen ist, öffnet sich einer der Risse an der Stelle des größten Moments weiter und klafft schließlich weit auf, infolge der großen Dehnung im Eisen, die natürlich auch mit einem Gleiten des Eisens im Beton auf eine größere Länge zu beiden Seiten des Risses verbunden ist.

Die große Dehnung des Eisens, die so in einem Querschnitt zum Ausdruck kommt und einer ganz bedeutenden Abnahme des Elastizitätsmoduls entsprechen würde, hat zur Folge, daß die Nullinie, die sich vorher etwa in der der Rechnung entsprechenden Lage befunden hat, noch bedeutend höher rückt. Mit anderen Worten, die Druckzone des Betons schrumpft mehr und mehr zusammen, bis der Kantendruck so groß geworden ist, daß ein Aussprengen des Betons an der Oberseite stattfindet.

3

 Der Einfluß des Eigengewichts auf das Biegungsmoment ist hierbei berücksichtigt worden. Obgleich an sich geringfügig, ergab sich erst dann eine befriedigende Übereinstimmung der Spannungsverteilung im Querschnitt.

4

 Bei Verwendung von Dehnungsmessern mit kleiner Meßlänge lassen sich die Verschiebungen des Betons zum Eisen an den Ablesungen beobachten; vergl. Christophe, »Beton und Eisen«, Heft V, 1902, Seite 14.

5

 Balken Nr. 62 aus den Mitteilungen über Forschungsarbeiten, Heft 45—47, Seite 77.

6

 Koenen, Zentralblatt der Bauverwaltung 1907, S. 520 u. f.

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                                 13


Einfache Biegung beim achteckigen Querschnitt.

Die mit Längseisen und Spiralen bewehrten Eisenbetonpfähle erhalten meist regelmäßig achteckigen Querschnitt. Während des Transports zur Ramme und beim Aufziehen an derselben sind sie auf Biegung (ohne Axialkraft) beansprucht. Auch in ihrer endgültigen Lage sind Fälle reiner Biegungsbeanspruchung möglich. Es sollen daher die hierfür geltenden Formeln angegeben werden.

Bezüglich der Lage der Nullinie sind zwei Fälle zu unterscheiden.

	
1. Die Nullinie fällt in die obere Zone des Achtecks, also x <(   V%!> Abbildung 177.
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Die Entfernung x der Nullinie vom oberen Rand folgt aus der Bedingung, daß sie zugleich die Schwerlinie des modifizierten Querschnitts sein muß. Der letztere besteht aus der schraffierten Druckfläche des Betons und den /z-fachen Eisenquerschnitten. Diese Bedingung ergibt sich aus den Voraussetzungen, daß die Spannungen dem Abstand von der Nullinie proportional sind, und daß die Eisenquerschnitte nach der Deformation mit dem gedrückten Teil des Betonquerschnitts wieder in einer Ebene liegen.

Wir erhalten also, wenn wir uns zur Schwerlinienbestimmung alle Eisen in ihrem Schwerpunkt,

dem Mittelpunkt des Achtecks, vereinigt denken:

( x%


0 = 8 n . Fe



(r — x) — (a . -y- + x2

woraus die zur Berechnung von x dienende Gleichung 3. Grades

--p . x2 4- 8/z. Fe. x = Sn. Fe. r, . . . . 1)

setzt man hierin zz = 2r(|/2—-1) = 0,8284r, so erhält man r 3

	
—-3--0,4142/-. x28zz. Fe. x = 8zz. 7% . z*. .... 2)



Nach Ermittlung von x folgen die Spannungen aus der allgemeinen Biegungsformel, und zwar

M x

die Randspannung des Betons =       .... 3)

	
- oi 7           je-          M.(h — x) ..



die größte Zugspannung der Eisen oe = zz ——-j-----  . 4)

oder ae = zz.

x

Für J ist das Trägheitsmoment des modifizierten Querschnitts zu setzen, für welchen die Nullinie die Schwerlinie bedeutet, und zwar ist mit Benutzung des polaren Trägheitsmoments der zz-fachen Eisenquerschnitte

r a.x3 .   2     . . 8n.Fe.e2 , _    „ ,

	
J = —j— + -jy -          --+ 8zz. Fe. (r - x)2



/=-^-(l,6568r + x)-E8zz.Fe^+(r-x)2j. ... 5)

	
2. Die Nullinie fällt in die mittlereZone des Achtecks, also ac/>a:[/^ Abbildung 178.



Aus der Bedingung, daß die Nullinie zugleich Schwerlinie des modifizierten Querschnitts sein muß, folgt

	
o = 8 zz. Fe (r — x) —



woraus die zur Berechnung von x dienende Gleichung 2. Grades /               zz2 \

r.x2 + (8zz.Fe--/-J.x

ci3

= 8 zz. Fe. r--. . 6)

6 1/2
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setzt man wieder a = 0,8284 r, so erhält man

r. x2 + (8zz. Fe - 0,3431 r2) x = 8zz. r.   - 0,0070 r3, . . 7)

Wie im ersten Falle folgen die Spannungen wieder aus den allgemeinen Biegungsformeln 3) und 4).

Für das Trägheitsmoment J des modifizierten Querschnitts ergibt sich hier der Ausdruck

, 2r        2   / ß \4 ß2 / ß \2

/ F           2\

+ 8/z.Fe(-|- + (r-A:) j.

2r

/= -y-.x3 — 0,3431 r2.x2 4- 0,1340r3.x- 0,0194r4

+ 8ß . Fe + (r — x)2 k 8)
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Statt dieses etwas umständlichen Ausdrucks kann genügend genau Gleichung 5) gewählt werden, weil die dann zu viel gerechneten kleinen rechtwinkligen Dreiecke seitlich über der Nulllinie auf die Größe von J nur einen sehr geringen Einfluß haben.

Um das Auflösen der Gleichungen 2) und 7) für x zu ersparen, ist das nebenstehende Diagramm berechnet worden.

Für bestimmte Werte von 2r und gegebene Eisenquerschnitte Fe lassen sich daraus die zugehörigen Werte von x bestimmen. Die Kurvenschar gilt sowohl für Fall 1 als auch für Fall 2.

Die gestrichelte Gerade trennt die beiden Gebiete, und zwar gilt links von ihr Fall 2 und rechts von ihr Fall 1. In diesem Grenzfall geht die Nullinie durch die Ecken des Achtecks und es ist dann x = 0,5858 r.

Die Ordinate, welche sich auf den Schnittpunkt der durch 2r gezogenen Vertikalen mit der entsprechenden Kurve für 8 Fe bezieht, gibt den Wert für x an.

Einfache Biegung bei । -förmigem Querschnitt, Plattenbalken.

Bei den durch positive Biegungsmomente beanspruchten Plattenbalken kommt die Decke immer auf eine gewisse Breite zu statischer Mitwirkung mit dem Unterzug und bildet mit diesem ein T-Profil.

Sind aber die Biegungs momente negativ, wie es an eingespannten Trägerenden oder über den Mittelstützen durchlaufender Träger der Fall ist, und wird wieder von der Zugfestigkeit des Betons
[image: ]
Abb. ISO. Spannungsverteilung bei negativem Biegungsmoment.


abgesehen, so wird sich die Berechnung ebenso gestalten, wie wenn die Decke gar nicht vorhanden wäre, d. h. man wird ebenso verfahren müssen, wie es oben für den rechteckigen Querschnitt gezeigt wurde, nur mit dem Unterschied, daß sich die Zugzone mit den Eiseneinlagen im oberen Teil, die Druckzone aber im unteren Teil des Querschnitts befindet und eine Breite gleich der Stegbreite b0 aufweist (Abbildung 180).

Wird die Eiseneinlage des Stegs auf die wirksame Plattenbreite b gleichmäßig verteilt gedacht, so kann auch bei positivem Bie-
[image: ]
Abb. 181. Spannungsverteilung bei positivem Biegungsmoment, x d.


gungsmoment die Berechnung wie für den rechteckigen Querschnitt erfolgen, wenn hiernach die neutrale Achse innerhalb der Deckenplatte zu liegen kommt, oder mit dem unteren Plattenrand zusammenfällt. Es ergibt sich dann mit Rücksicht auf vorstehende Abbildung 181

D = Z

M=z(h-^y

woraus

M

Z      _ 2Z

~ Fe            b.x


n . Fe b
[image: ]
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2 b . h




In Wirklichkeit fällt die neutrale Achse immer in die Nähe der Plattenunterkante; es kann daher, wenn sie etwas tiefer als diese Kante zu liegen kommt, das schraffierte Stück des Stegs (Abbildung 182), in welchem noch geringe Druckkräfte wirksam sind, ohne große Ungenauigkeit einfach vernachlässigt werden. Der Druckmittelpunkt wird sich infolgedessen nur ganz wenig verschieben.

Berücksichtigt man aber, daß dann seine tiefste Lage nur die Plattenmitte sein kann, so wird der größte überhaupt mögliche Wert von Z sich aus der Formel ergeben:

M

und man sieht daraus, daß es infolge der eng begrenzten, denkbaren Schwankungen des Abstands der Mittelpunkte von Zug und Druck bei Plattenbalken möglich ist, die Zugspannungen der Eiseneinlagen in einer für alle Fälle hinreichenden Genauigkeit ohne großen Aufwand theoretischer Formeln zu ermitteln.

Die obere Randspannung des Betons der Deckenplatte bewegt sich nicht innerhalb so enger Grenzen wie der Hebelarm von Z und D. Man kann sich hier für die Fälle, wo die neutrale Achse nicht innerhalb der Deckenplatte zu liegen kommt, entweder mit dem höchst erreichbaren Grenzwert

2Z Oi,_ b.d

begnügen oder aber den folgenden genaueren Weg einschlagen.

Die Neutralachse liege im Abstand x vom oberen Plattenrand innerhalb des Steges, h sei die Entfernung der Eiseneinlage von demselben Rand und ihr Querschnitt werde mit Fe bezeichnet. Der Einfachheit halber sollen die geringen Druckkräfte in der schraffierten Fläche des Steges vernachlässigt werden; alsdann erhält man, ähnlich wie beim rechteckigen Querschnitt, unter der Voraussetzung eines konstanten Elastizitätsmoduls Eh des gedrückten Betons (Abbildung 182).
[image: ]
Abb. 182. Spannungsverteilung bei positivem Biegungsmoment, x d.


-^-:x= -^-:(h-x),

woraus mit

	
11 .Gb(h — x)



folgt, ferner ist

j-. _ b . x sb .(x — d) . (x — d) ot.—     - —. b. —2 —.

Der Wert von    hierin eingesetzt, gibt

	
h. csb (/? — x) _ b .x sb (x — d)2. b



—    . f. -                     ,

woraus                  2 n . h . Fe + b . d2

	
X ~~   2 (n. Fe + b . d)



Der Abstand des Mittelpunktes der Druckspannungen oder die Entfernung des Schwerpunktes des von diesen dargestellten Trapezes von der neutralen Schicht berechnet sich aus der Momentengleichung, bezogen auf die Nullinie, zu

	
d , d2



	
y ~X 2 + 6 (2 - d)



und läßt in dieser Form klar und einfach die Grenzwerte erkennen, nämlich für x — d

für große Werte von x

y = x--—

J        2

Ist der Druckmittelpunkt bekannt, so läßt sich die Druckkraft



sowie die Spannung               ---—berechnen und man

Fe(h — x+ y) erhält

ae . x  ze (2n . h . Fe + b . zZ2)

J/' ~~ n (/z — x) ~ n b . d (2 h — d)

Die Lage der neutralen Achse läßt sich auch aus der Bedingung ermitteln, daß sie durch den Schwerpunkt der aus der Platte und den /z-fachen Eisenquerschnitten gebildeten Fläche hindurchgeht. Der Ausdruck für x ergibt sich unmittelbar aus der Momentengleichung dieser Fläche in bezug auf den oberen Plattenrand. Man kann dann nach Ermittlung von x die Berechnung von y dadurch umgehen, daß man auf die modifizierte Querschnittsfläche die gewöhnliche Biegungsformel

v . M

	
o = ———



anwendet. Es ist dann

x . M

	
— —7—



(/z - x). M

	
— IT .       j      •



Für die praktische Anwendung erscheint es indessen nützlich, den Wert von Z auszurechnen, da man dann sofort einen Überblick über die notwendige Eisenmenge hat.

1. Beispiel.

Ein Eisenbetonbalken von 28;50 cm Stegquerschnitt mit einer Eiseneinlage von 5 Rundeisen 28 mm, einer 10 cm starken Deckenplatte, deren wirksame Breite 250 cm beträgt, habe ein positives Biegungsmoment von 1430000 cmkg aufzunehmen.

b = 250 cm, d = 10 cm, h = 57 cm, Fe — 30,8 qcm, n = 15.

Die Lage der neutralen Achse berechnet sich zu

2.15.57.30,8 + 250.102

X ~   2 (15.30,8 4- 250.10)   “ 3,1 Cm

 y = 13,1     - +      131  1()) = 9,1 cm



Z = D = 5! 1 m000 9 1 = rund 27000 kg

/       I 1 —j— Vj 1

27000   __Q)

3Qg- = 878 kg/qcm

15.(57—13,1) ’ 7’ g/qCm’

Würde man von vornherein die neutrale Achse in der Plattenunterkante angenommen haben, so hätte man erhalten:

1430000

Z = D =■         = 26 600 kg

5 / — 3,3

c>e = 864 kg/qcm 2.26600          ,

-25Ö711T = 21’3 kg,qcm-


	
2. Beispiel.



Derselbe Balken soll die doppelte Eiseneinlage doppelt so großes Moment aufnehmen. Hierbei soll platte in der Stärke von 10 cm beibehalten werden; Fe = 61,6 qcm und man erhält:

	
2 .15.57.61,6 + 250. 102


	
2 .(15.61,6 + 250.10)



 wn   x .        100

y ’°   5 + 6 (2.19,0 - 10)

.z ~       2860000




erhalten und ein aber die Decken-es ist also jetzt




= 19,0




cm




= 14,6 cm




Z = P==-57^W+W = M370 kg

= “öf6~ = 883 k^qcm

883.19,0       _n,, ,

15(57-19,0) “ 9’ kg'qcm



	
3. Beispiel.



Bei demselben Balken wie unter 1) handle es sich um einen Beton mit höherem Elastizitätsmodul, bei dem n — 10 zu setzen sei; man erhält dann entsprechend

	
2.10.57.30,8 + 250.102



X~~   2 (10.30,8 + 250.10)   “ °’ C™

	
y = 10,7    2~ + 6 (2.10,7 - 10) = 7,2 Cm



1430000

Z = Z)- ^10,7 + 7,2 -2^QQkg

26 700    o^r7.

= 30 8 = 867 kg^cm

867.10,7

10.(57-10,7) =19’5 MqCm-

Aus diesen drei Zahlenbeispielen läßt sich folgendes erkennen: Wenn für ein bestimmtes Balkenformat einer Verdoppelung des Biegungsmomentes durch eine doppelt so starke Eiseneinlage Rechnung getragen wird, so ändert sich dadurch die Beanspruchung der Eisen nur unwesentlich, dagegen nimmt die obere Randspannung der Deckenplatte, bei gleich bleibender Stärke der letzteren, in geringerem Maße zu als die äußeren Kräfte. In unserem Beispiel erfolgt die Zunahme von 17,5 auf 29,4 kg/qcm anstatt auf 35,0 kg/qcm.

Diese verzögerte Zunahme der Randspannung hat ihren Grund in einem Tieferrücken der neutralen Schichte infolge des größeren Fe.

Einen ähnlichen Einfluß auf die Lage derselben und damit auf die Druckbeanspruchung des Betons hat eine Abnahme des Elastizitätsmoduls Eb oder die Zunahme von n, in der Weise, daß ein Plattenbalken von geringerem Mischungsverhältnis, unter sonst gleichen Umständen, eine geringere Druckbeanspruchung zeigen wird als ein solcher von besserem Mischungsverhältnis und entsprechend höherem Elastizitätsmodul Eb.

Dieselbe Erscheinung tritt auch beim rechteckigen Querschnitt, also den einfachen Platten, auf. Es erfolgt aber die Abnahme der Beanspruchung bei zunehmendem n viel langsamer als die Verminderung der entsprechenden Druckfestigkeit, so daß keine Veranlassung vorliegen kann, von der Forderung eines guten Mischungsverhältnisses abzugehen.

Wir heben nochmals hervor, daß die sehr einfachen Formeln für die Berechnung der Plattenbalken nur durch die geringfügige und etwas zu ungünstige Vernachlässigung der Druckspannungen im Steg und durch die Annahme eines konstanten Elastizitätsmoduls Eb erhalten wurden.

Bezüglich der Gurtungsbreite b enthalten die »Leitsätze« und die »Bestimmungen« die Vorschrift, daß sie nicht größer als , bzw. nach jeder Seite nicht größer als Z/g gewählt werden dürfe. Selbstverständlich darf b gleichzeitig nicht größer werden als der Trägerabstand. Versuche über die wirksame Gurtungsbreite der Deckenplatten sind nur vereinzelt bekannt geworden, dagegen ergeben sich rechnerische Anhaltspunkte, wenn die Schubspannungen in den vertikalen Anschlußflächen der Deckenplatten an den Steg ermittelt werden. Hierüber wird noch weiter unten im Abschnitt über die Schubspannungen die Rede sein.

Die zulässige Druckbeanspruchung des Betons wird bei den Plattenbalken ebenso groß angenommen wie bei den rechteckigen Querschnitten, sie kann aber in den wenigsten Fällen ausgenutzt werden, weil man sonst zu niedere und übermäßig armierte Balken bekommen würde, die außerdem unwirtschaftlich sind, denn man erhält eine billigere und bessere Konstruktion, wenn die Balken höher sind und die Spannung des Betons am oberen Rand der Platte kleiner als 40 kg/qcm ist*).

Mit Rücksicht hierauf ist es ohne praktische Bedeutung, wenn von einigen Autoren verlangt wird, daß bei Bemessung der zulässigen Betonspannung der Plattenbalken zu berücksichtigen sei, daß der Beton infolge der Kontinuität der Deckenplatte in der Richtung senkrecht zum Träger gezogen werde. Es dürfte dann die ideelle Hauptspannung c> =           wobei m ■=■ den Koeffizienten der

Querdehnung bedeutet, die zulässige Spannung nicht überschreiten.

Meines Erachtens ist es aber nicht angängig, solche für homogenes Material abgeleitete Beziehungen auf den Eisenbeton zu übertragen. Abgesehen davon, daß schon beim Beton allein die Beziehung von Längen- und Querdehnung wegen der verschiedenen Elastizität und Festigkeit auf Zug und Druck anders ist als bei isotropem Material, so ist sehr zu beachten, daß die Zugspannungen in der Platte senkrecht zum Träger von einem ganz anderen Material, nämlich von den oberen Deckeneisen übertragen werden.

Etwas anderes ist es beim Vorhandensein von Haupt- und Nebenträgern, denn hier addieren sich die Druckspannungen der Platte mit denjenigen der Druckgurtung der Hauptträger. Wie schon im Abschnitt »Allgemeines« erwähnt wurde, berücksichtigt man diesen Umstand am besten durch Annahme einer geringen Gurtbreite b bei Berechnung der Hauptträger und schließt die Deckenplatte erforderlichenfalls mit Vouten an die Unterzüge an. Das einfache Addieren der beiden Druckspannungen ist nämlich nicht genau richtig, weil die Deckenplatte durch ihr eigenes Biegungsmoment nur im oberen Teil auf Druck beansprucht wird und durch die Gurtungskraft des Hauptträgers die Höhe der wirksamen Druckzone sich vergrößert.

Die Art der Beanspruchung einer solchen Deckenplatte ist also ähnlich derjenigen auf Biegung mit Axialdruck. Da der oben gemachte Vorschlag aus konstruktiven Gründen vorzuziehen ist, soll auf ein weiteres Eingehen hinsichtlich der genauen Berechnung der zusammengesetzten Spannung verzichtet werden, zumal die elastischen Deformationen einer rechteckigen, von Haupt- und Nebenträgern begrenzten Platte nicht so denkbar sind, wie es hier vorausgesetzt ist. Immer wird eine »plattenartige« Wirkung vorhanden sein, der durch die Querstäbe in der Decke Rechnung zu tragen ist und die zur Folge hat, daß neben den Hauptträgern und parallel zu ihnen in der Hauptsache nur deren Gurtungsspannungen wirksam sind. Außer den im allgemeinen in der Deckenplatte vorhandenen Verteilungsstäben erfüllen

) Vergl. Mörsch, Deutsche Bauzeitung 1907, Zementbeilagen Nr. 11, 12, 13. diesen Zweck besonders gut die besonderen, in Abbildung 183 dargestellten Überlagseisen quer zu den Hauptträgern. Sie sichern auch den sehr notwendigen Zusammenhalt zwischen der Hauptträgerrippe und seiner Druckgurtung, welche durch die anstoßenden Teile der Deckenplatte gebildet werden muß.

Nach meinen Erfahrungen sind Tabellen und Formeln für die Querschnittsbemessung von Plattenbalken kein dringendes Bedürfnis.

[image: ]



Für alle Fälle, wo die neutrale Achse innerhalb der Deckenplatte liegt, also x <F d ist, können die für rechteckige Querschnitte aufgestellten Tabellen und Formeln benutzt werden (vergl. S. 151 und S. 154). Die Werte von x sind dort auch angegeben, so daß man sofort sieht, ob x d ist.

Der Abstand der Balkenrippen ist meist durch äußere Umstände gegeben und die Dicke der Platte ergibt sich aus ihrer Tragfähigkeit zwischen den Balkenrippen. Für gewöhnliche Dimensionierungszwecke genügt es, den nötigen Eisenquerschnitt Fe aus der Formel

[image: ]



zu berechnen; bei der genauen Spannungsberechnung ergibt sich dann immer noch etwas kleiner als zulässig.

Ist x > d, so kann mit den Beziehungen

2 ii . h . Fe + b . d2       . x ,     M

X = 2 (/z Tf7+ b .d) ’   ~ n (h - x) Und °e ”    / dV

e\ 2 )

auch genähert nach der Formel

Qe (2 ii. h . Fe b . d-)

~     ' b . d (2

gerechnet werden, so daß man also die Einrechnung der neutralen Achse und des Druckmittelpunktes umgeht. Diese Formeln gelten nur für den Fall, daß die neutrale Achse unterhalb der Deckenplatte liegt. Ob dieser vorliegt, kann man an Hand der für verschiedene und ausgerechneten Verhältnisse von x: h beim rechteckigen Querschnitt leicht entscheiden.

Da der Eisenquerschnitt eines Plattenbalkens leicht und ziemlich genau nach der Näherungsformel
[image: ]

ermittelt werden kann und es für den Konstrukteur keinen Zweck hat, eine Druckspannung <sb des Betons am oberen Plattenrand auszurechnen, wenn er sicher ist, daß sie kleiner ausfällt als die zulässige, so ist es für das Entwerfen von Vorteil, eine übersichtliche Darstellung über die Trägerhöhen h zu besitzen, die bei gegebener Plattenstärke d und

M

gegebenem Moment einzuhalten sind, damit die zulässige Beanspruchung gerade erreiche. Zu diesem Zweck sind die Diagramme in Abbildung 184 berechnet worden.

Als Abszissen sind die Nutzhöhen Zz, als Ordinaten die bei einer bestimmten Plattenstärke d und den Spannungen L= 1000 Qb = 40kg/qcm aufzunehmenden Momente —y- aufgetragen. Pur jede Plattendicke ergibt sich eine Kurve. Diese Kurven entspringen an den mit Ringen bezeichneten Punkten gegen Null hin alle aus einer einzigen Parabel, die der Nutzhöhe beim rechteckigen Querschnitt entspricht, also der Gleichung h = 0,390        folgt. Das Diagramm umfaßt also auch

die Fälle, wo die Nullinie innerhalb der Deckenplatte liegt. Die gestrichelten Teile der Kurven sollen andeuten, daß dort die Deckenplatte im Vergleich zur Trägerhöhe zu dünn ist, also die daraus sich ergebenden Formate nicht ohne weiteres als brauchbar erscheinen. Bleibt man nun beim Entwerfen eines Plattenbalkens mit der Nutzhöhe h über dem nach dem Diagramm sich ergebenden Wert, so ist ob nicht auszurechnen, da man sicher ist, daß es kleiner als 40 kg/qcm bleibt.

Die Berechnung der Kurven geschah nach den folgenden Formeln: .              2n . h . Fe b . d- . , ,

Aus x = —--=———-y-— folgt

2(/i . Fe F b . d) &

 b.d (2 x — d)_     714

2 n (Zz — x) ~ ae (Zz — x y) '

3

Mit = 1000 ob = 40 wird x = — Zz, so daß mit Einsetzung des 8

Wertes von y schließlich erhalten wird

M             (18/z^ - 33 d . Zz 4- 16zZ2).

b 30/z. Zz                                   7

Genauere Formeln für Plattenbalken.

Der Vollständigkeit wegen sollen noch die Formeln angegeben werden, die sich mit Berücksichtigung der Druckspannungen im Steg

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                                  14
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Abb. 184. Graphische Darstellung der Beziehungen zwischen h und f bei einem Plattenbalken für verschiedene Deckenstärken d und die Spannungen t>e = 1000 kg|qcm, ob = 40 kg|qcm.



ergeben. Wir berechnen nach Abbildung 185 die Lage der neutralen Achse als Schwerlinie derjenigen Querschnittsfläche, die aus der gedrückten Betonfläche und den /z-fachen Eisenquerschnitten besteht, wobei diese Schwerlinie die Druckzone gleichzeitig nach unten begrenzt. Die Gleichung der statischen Momente bezogen auf die obere Kante ist  

x \b.d-\-(x—d) b0-\~n(Fe-FF/)]=      ' + bo(x—d)        +n(F'e.h-\-Fed.h')

oder die zur Ermittlung von x dienende quadratische Gleichung

b0. x2 -j-2 x [d (b — ba) -I- // (Fe -J- 77)] = d2 (b — bo) 2/i (Fe. h 4~ Fd . /zz).

Wenn x berechnet ist, kann man das Trägheitsmoment J des modifizierten Querschnitts in bezug auf die Achse NN ausrechnen
[image: ]

und die Spannungen nach der gewöhnlichen Biegungsformel ermitteln und zwar ist dann

J = “ [b . x3 — (b — b0) (x — d)3] + n . Fd (x — /zz)2 + n . Fc (h — x)2, 

ferner

 

 

Man kann aber auch den Abstand y des Druckmittelpunkts von der neutralen Achse bestimmen nach der Formel

 b . x3 — (b — bd) (x — d)'ä + 3 /z. Fd. (x — Az)2

3 n . Fe. (h — x)

und erhält dann

7  M            Z     <3e . x z  oe . (x — Ä')

h — x + y    Je Fe J/> — n . (/z — x)      ~’   h — x

Beispiel. Ein Plattenbalken von nachstehendem Querschnitt (Abbildung 186) soll ein Biegungsmoment von

M = 8021000 cmkg

aufnehmen.

[image: ]
Abb. 186.
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1. Berechnung nach der genauen Formel.

Mit FJ — 0, Fe = 10 0 34 = 90,79 qcm, b0 = 38 cm, b = 160 cm, d — 20 cm, h = 102 cm wird die Gleichung

b0. x2 + 2 . x [d (b — +) + n . Fe] = d2 (b — b0) + 2 . n . h . Fe 38 . x2 + 2 . x (20 . 122 + 15 . 90,79) = 202 . 122 + 2 . 15 . 102 . 90,79 38 . x2 + 7604 . x = 326617 also 

- 7604 + l/7604z + 4.38.326617

	
X = ------—-------------= 36,4 cm



z . Jö

J = X (160.36,43 - 122 . 16,43) + 15.90,79 . 65,62 = 8253418 cm1 somit

1tr 8021000.65,6          ,

°' = 15 •    8253418    = 956 kg'qCm

8021000.36,4 A ,


^b =



8253418   = 35’4 kg/qCm-

	
2. Berechnung mit Vernachlässigung der Druckspannungen im Steg.



Es ist

 2 . n . h . Fe + b . d2  2 . 15 . 102.90,79 + 160.202


__________________________— 37 5 cm

2 (15.90,79 + 160.20) 

= 37,5 - 10 + 6    20j = 28,7 cm




2 (/z . Fe 4- b . d)

d d2 y~X 2 + 6 (2x - d) somit




NI



8021000            n/1A1 ,

~ F (b-x+y) ~ 90,79 (102 - 37,5 + 28,7) “ &qCm

. x 946.37,5                 ,

” n (h - xj ~ 15 (102 - 37,5) “ 36,7 k§lClcm-

	
3. Berechnung nach den einfachsten Näherungsformeln. M           8021000 nAnl ,



“ 90,79 . (102 - 10) “ 960 k^cm

te \l 2 )

ve (2n.h .Fe-\-b . d2)  960 (2.15.102.90,79 + 160.400) n ' b.d(2h — d)   ~ 15 '     160.20 (204 - 20)

	
— 37,2 kg/qcm.



Obgleich bei diesem Beispiel, das einer ausgeführten Plattenbalkenbrücke entnommen ist, die neutrale Achse weit unter die Plattenunterkante fällt, und auch b im Vergleich zu b0 klein ist, so ergeben doch die Näherungsmethoden 2 und 3 kaum nennenswerte Verschiedenheiten in den Spannungen und o6. Damit ist ihre praktische Verwendungsfähigkeit erwiesen. Die unter 2 verwendeten Formeln der »Leitsätze« und »Bestimmungen« sind vom Verfasser erstmals in der 1. Auflage dieses Buches 1902 angegeben worden.

Biegungsversuche mit Plattenbalken.

Wie beim Eisenbetonbalken rechteckigen Querschnitts, so kann auch beim Plattenbalken der Bruch infolge eines Biegungsmoments aus zwei Ursachen eintreten:

	
1. Es wird die Streckgrenze in den unteren Eiseneinlagen an der Stelle des Maximalmoments überschritten und es klafft einer der Zugrisse auf unter gleichzeitigem Zusammenschrumpfen der Druckzone, bis endlich ein Zerdrücken des Betons an der oberen Kante eintritt. Dieser Fall soll der normale sein. Ähnlich wie beim rechteckigen Querschnitt ergibt die Berechnung der Eisenspannungen aus dem Bruchversuch Werte, die etwas über der Streckgrenze liegen, weil der Abstand zwischen Zug und Druck im Querschnitt im Augenblick des Bruches größer als berechnet ist.


	
2. Bei sehr stark armierten Balken wäre es denkbar, daß die Druckgurtung, also die Deckenplatte, durch Druck zerstört würde. Unter solchen Verhältnissen treten aber vorher Schubwirkungen zwischen dem Steg des Balkens und der Platte ein.



Überhaupt spielen die Schubkräfte beim Bruch der Plattenbalken eine bedeutende Rolle und wir werden aus diesem Grunde die Bruchversuche mit solchen Balken erst bei dem Abschnitt über die Schubspannungen behandeln.

Biegung mit Axialkraft.

Schneidet die Resultante der äußeren Kräfte die Querschnittsfläche, so kann ihre Normalkomponente ersetzt werden durch eine Axialkraft N und ein Biegungsmoment M. Je nachdem die Axialkraft N eine Druckkraft oder eine Zugkraft ist, wird die Spannungsverteilung und die Berechnung eine andere. Beide Fälle kommen im Eisenbetonbau vor.

Hinsichtlich der analytischen Berechnung beschränken wir uns auf den rechteckigen Querschnitt und setzen voraus, daß der Angriffspunkt der Resultierenden auf einer Symmetrieachse liege. Für beliebige symmetrische Querschnitte ist nämlich das im Anschluß an die analytische Berechnungsweise gezeigte graphische Verfahren vorzuziehen.

Biegung mit Axialdruck.

Wenn es sich um eine Druckkraft N handelt, so sind zwei Fälle zu unterscheiden:

	
3. Im ganzen Querschnitt treten nur Druckspannungen auf.



Als Schwerpunkt O des Querschnitts ist in nachstehender Abbildung der Schwerpunkt derjenigen Fläche verstanden, welche entsteht, wenn

E

zum Betonquerschnitt noch die mit n = -- multiplizierten Querschnitts-

flächen der Eiseneinlagen hinzugefügt werden. Bezeichnet man für 1 cm

F         Fd

Breite den Eisenquerschnitt mit fe= ~ bzw. // = so berechnet

sich der Schwerpunktsabstand u aus der Formel

d + n (/«+fe)


Die exzentrisch wirkende Druckkraft N kann im Schwerpunkt




des modifizierten Querschnitts wirkend gedacht werden, wenn noch



[image: ]
ganze Betonfläche gleichmäßig verteilt im




ein entsprechendes Moment M. beigefügt wird, das dem Moment der exzentrischen Normalkraft in bezug auf O gleich ist. Die Druckspannungen, welche dann von der im Schwerpunkt O wirkenden Normalkraft N erzeugt werden, sind über die Betrag von

N____

~ b . d -j- n (Fe Fe')'

Das Biegungsmoment M, bezogen auf den Schwerpunkt des modifizierten Querschnitts, erzeugt auf der einen Seite Druckspannungen, auf der anderen Zugspannungen. In diesem Falle sind aber die Zugspannungen, da sie ja nur eine Verminderung der gleichmäßig verteilten Druckspannungen vorstellen, wie für einen homogenen Querschnitt zu berechnen, bei dem die Querschnittsflächen der Eisenein-lagen durch die -^--fachen Betonflächen ersetzt sind. Es ist also in der Biegungsformel

v . M o = —-j— das Trägheitsmoment J zu berechnen nach dem Ausdruck:

J =    . tF +    . (d — z/)3 4- n . Fe (h — uy + riFd^u — ZQ2.

Biegung mit Axialdruck ist die gewöhnliche Beanspruchung der Querschnitte von Gewölben. Hier ist die Armierung meist symmetrisch, so daß der Schwerpunkt des Gesamtquerschnitts in der Gewölbeachse liegt und sich die Berechnung ziemlich einfach gestaltet. Es ist dann die Querschnittsfläche

F=b.d-\-2.n.Fe und das Trägheitsmoment


/=4-rf3+2-ß-^(4-^-

Werden für F und J diese Werte gewählt, so gelten für den armierten Querschnitt auch dieselben Beziehungen betreffs des Kerns, wie für einen homogenen Querschnitt.

	
4. Die Resultante hat eine solche Exzentrizität, daß Zugspannungen an der gegenüberliegenden Seite des Querschnitts auftreten.



Sind diese Zugspannungen unbedeutend, so kann man die Berechnung ganz wie unter 1 führen1), erlangen sie aber einen nennens


werten Betrag, so müßte ein besonderer Zugelastizitätsmodul in die Rechnung eingeführt werden. Um jedoch die wünschenswerte Sicherheit einzuhalten, verzichten wir auch hier, wie bei der reinen Biegung, auf die Zugfestigkeit des Betons.

In Abbildung 188 bedeute O den Schwerpunkt der rechteckigen
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Betonfläche, auf den das Moment M bezogen ist, der Abstand der neutralen Achse vom gedrückten Querschnittsrande sei = x, alsdann ist

Diese vier Gleichungen reichen hin zur Ermittlung der vier Unbekannten x, ob, oe, o/, und zwar erhält man, wenn man bei gegebenen Abmessungen und äußeren Kraftwirkungen die Spannungen berechnen will, zur Bestimmung von x die folgende, am besten durch Versuchsrechnung zu lösende Gleichung dritten Grades:

x». h- - x'-             + -X-2L |Af (Fe‘ + F) - N(F‘ .F-F,.

1

 Die schweizerischen Vorschriften über Bauten in armiertem Beton lassen die Methode 1 noch bis 10 kg/qcm Zugspannung zu, darüber hinaus ist Methode 2 anzuwenden.


+J4±P4'-4)-^G+4)]

_^L[r/.^e^4) + f;.^e + 4)]=o. . . 5)

Es ist dann

b .x7 plh d . \       ,, i . d \ •

■— --n.Fe' \ e* — x \ — n . Fe \ e - x\

Die Gleichung 5) kann nach irgend einem Näherungsverfahren aufgelöst werden oder direkt. Setzt man bekanntlich in der allgemeinen kubischen Gleichung xA + ax* + bx + c = 0 x = z — a,

so entsteht die reduzierte kubische Gleichung von der Form z‘A + p . z + q = 0,

woraus sich z nach der Cardatiis,chen Formel zu
[image: ]

berechnet.

Es empfiehlt sich in Gleichung 5) zuvor die Zahlenwerte der

Koeffizienten von x auszurechnen und dann erst auf die reduzierte

kubische Gleichung überzugehen; nach Auflösung folgt

,  d    M

x~z+ 2   N '

z bedeutet den Abstand der neutralen Achse vom Angriffspunkt der resultierenden Normalkraft.

Durch Einsetzen des gefundenen Wertes von x in die Gleichungen 6), 4), 3) ergeben sich die gesuchten Spannungen und o/.

Die immerhin umständliche Berechnung der Spannungen macht eine einfache Probe der gefundenen Zahlen erwünscht. Berechnet man nachträglich die Druckkraft im Beton Db—vb. ~.b, die Druckkraft im Eisenquerschnitt Fe' De' = Fe'. o/ und die Zugkraft im Eisenquerschnitt Fe Ze = Fe. <se, so müssen diese drei Kräfte mit der exzentrisch wirkenden Normalkraft N der Resultierenden im Gleichgewicht sein. Die eine Gleichgewichtsbedingung ist durch Gleichung 1) gegeben, als zweite kann die Momentengleichung um den Angriffspunkt der resultierenden Normalkraft gewählt werden.

Für die Gewölbe werden nach den gebräuchlichen Rechnungsverfahren die Kernmomente, bezogen auf den reinen Betonquerschnitt, ermittelt und man hat dann aus den beiden Kernmomenten die Axialkraft N und das Biegungsmoment M in bezug auf den Schwerpunkt des Querschnitts zu berechnen.  Es ist nämlich

yy__ 714/v-ö | 44xv/

durch Addition und Subtraktion beider Gleichungen erhalten wird, so daß man jetzt die Spannungen sb und genau berechnen kann.

Häufig ist bei Gewölben und Pfeilern rechteckigen Querschnitts eine

symmetrische Armierung vorhanden, so daß die angegebenen Formeln sich vereinfachen. Man erhält dann aus den Gleichungen 1) bis 4) mit Fe'= Fe und F = e folgende Beziehungen:

A/ = ^.-^£ + /v(a/-oe)..........7)

^=^.™(4_T)+';"6-<oZ+a<).....8)

।

d M \ ,      .. Fe Fe ,

x - TV . —:---„ ) d- x . 2 . M . n . —--n —j— (M . d

\     4      2 /                     b b ’

+ 2.TV.^ =0


oder




d ~2



x . 12 . 4*. n .     - 6 .

Nb  b

Die Randspannung des Betons wird

_______N________


12)



b . x , n . Fe

— + A. ‘ (2

Beispiel. Es sei ein rechteckiger Querschnitt von b = 1 cm und d = 90 cm gegeben, für welchen

M — 30 000 cmkg, N = 660 kg, Fe = 0,37 qcm = F/, e‘ — e = 40 cm, n = 15 betrage.

Wir erhalten nach 11) die Gleichung


x3 — x2 . 3 .




90 2




30 000 \           30 000

’ 66o H + X ' 12 ' ~66Ö-




. 15 .




0,37

1




15.0,37

1




. (Ä Q0 + 2 4Q2j = 0>



oder

x3 + 1,364 x2 + 3027,3 x - 242 773,65 = 0,

deren Wurzel auf dem oben angedeuteten Weg zu

x = 46,3 cm gefunden wird.

Nach Gleichung 12) ergibt sich dann

__660_____________


= 28,2 kg/qcm



+ 0,347ö>315 (2 • 46’3 - 9°)

,             non 40 + 45 - 46,3

und Qe = 15 . 28,2 .--- —---— = 354 kgqcm

40 — 45 4- 46 3

o/ = 15 .28,2 . ~? = 378 kg/qcm.

Zur Vermeidung der umständlichen Auflösung der kubischen Gleichung ll) für x geben wir in Abbildung 189 ein Diagramm, das eine einfache graphische Ermittlung von x gestattet.

Man sieht aus Gleichung ll), daß bei gegebenen Abmessungen x nur abhängig ist von dem Verhältnis welches die Exzentrizität

M

der Normalkraft vorstellt, es läßt sich daher aus ll) in Funktion von x ausdrücken und zwar wird

.. , 3 ,      , , n . Fe. e2

M - x + "T d ’   + 12 * b

~N


3 x2 +--—---- - -----—

b               b

den Eisenquerschnitt Fe = FJ in Teilen des Betonsetzt man also

Fe — F' = . b . d



Drückt man querschnitts aus, und ferner

e — 0,42 d,

dann wird mit n = 15

M     -x’ + -|-.rf.x= + 3ii75.11.rfS

N . d 3 x2. d + 180 . x . u. . d- — 90 . p.. dd ' ' Bei bestimmten Armierungsprozenten lassen sich aus dieser Gleichung für fortschreitende Werte von x, die in d ausgedrückt werden, M

also für x = 0,1 d, 0,2 d usw., die Verhältnisse berechnen. Trägt

man in einem Koordinatensystem als Abszissen die Werte x = 0,1 d, 0,2 d usw. und als Ordinaten die für ein bestimmtes Armierungsprozent berechneten Werte , auf, so erhält man eine Kurve, mit deren Hilfe man bei gegebenen äußeren Kraftwirkungen M. und TV, sowie bei gegebenen Abmessungen d und Fe = p. . b . d den Abstand x der neutralen Achse vom gedrückten Rand, sofort in Teilen von d ausgedrückt, findet.

Für die verschiedenen Armierungsverhältnisse von p. = 0,001 bis 0,05, oder 0,1 °/o bis 5,O°/o, erhält man die in Abbildung 189 gezeichnete Schar von Kurven, welche ein Interpolieren für zwischenliegende Werte von p. leicht gestatten. Der Gebrauch der graphischen Tabelle erleichtert also wesentlich die Berechnung. Ist x gefunden, so berechnet man die Spannungen aus

___________2TV, x___ b . x2 + 2 [i . b . d . n (2x — d}


14)

15)

16)



। d x


0,92 d — x x



wobei £ = 0,42 d angenommen ist.

Aus dem Verlaufe der Kurven folgt, daß für gewisse kleine Werte M

von — - kein Schnittpunkt mehr mit den Kurven erhalten wird, mit anderen Worten: die Exzentrizität der Druckkraft N ist dann so gering, daß die neutrale Achse außerhalb des Querschnitts fällt, und keine Zugspannungen mehr auftreten. Der Grenzwert entspricht dem Abstand des Kernpunkts von der Mitte des Querschnitts, man sieht sofort, daß er, je geringer die Armierung ist, sich um so mehr dem Wert & d = 0,167 d nähert und ihn für stärkere Armierungen nur wenig überschreitet. Die Kurven haben vertikale Asymptoten, welche den Lagen der neutralen Achse bei reiner Biegung entsprechen, eine gemeinschaftliche Asymptote für alle Kurven ist die mit a = 0 sich ergebende Gerade.

Bei Biegung mit Axialdruck können die zulässigen Beanspruchungen des Betons und des Eisens nur von einer bestimmten Exzentrizität der Normalkraft an gleichzeitig ausgenutzt werden. Eine Beziehung zwischen dem die Exzentrizität der Normalkraft ausdrücken-M.

den Wert        und dem betreffenden Armierungsprozent p. findet

man auf folgende Weise:

Für die Materialbeanspruchungen = 40,   = 1000 kg'qcm folgt

aus Gleichung 9)

und es ergibt sich dann mit

Fe = Fe' — [x . b . d e = 0,42 d und n = 15

aus Gleichung 7) und 8)
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O,7d        0,2d        0,5d        O,4d       CT-OJd O/>d        O,?d ’ 0,8 d        O.Od         7,Od

M

Abb. 189. Biegung mit Axialkraft. Berechnung von x bei gegebenem • und p..

Symmetrische Armierung Fe = fe' = , b . d.
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0,115 d vom




nur

diese Eiseneinlage
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N = 40 b . d (0,1725 - 13,478 p.)

M = 40 b . d2 (0,06641 -j- 15,34 p.), somit

M  0,06641 + 15,34 p.

N .d ~ 0,1725 - 13,478 p. *

	
p. = o, also eine Armierung entbehrlich, ebenso natürlich für alle Werte M



von ——r <T 0,385. Mit Rücksicht auf die Sicherheit wird man aber N . d ' ’

doch eine Armierung anordnen, denn der Angriffspunkt der Normalkraft fällt für den Grenzfall in einen Abstand von Rand. Auch bei denjenigen Exzentrizitäten, wo nur ganz geringe Armierungsprozente notwendig würden, ist es ratsam, auf die vollständige Ausnutzung der Eisen zu verzichten und mehr Eisen einzulegen, weil die nötige Armierungsziffer schnell steigt, wenn aus irgend welchen nicht vorhergesehenen Ursachen die Exzentrizität der Normalkraft zunimmt.

Bei p. = l,28°/o ist eine vertikale Asymptote

der Kurve, d. h. es ist dort ■■■     , =oo oder es

	
’                  N. d



ist nur reine Biegung vorhanden. In der Tat entspricht mit e = 0,42 d dem auf Biegung voll ausgenutzten rechteckigen Querschnitt mit symme-trischerDoppelarmierung.


Einseitige Armierung.




yO-O 0,7 0,2 0,3 0,0 0,0 0,0 0,2 0,4 0,3 7,0 /,/ /,2 7,2<f %

Abb. 190. Beziehung zwischen Exzentrizität der Normalkraft und Armierungsprozent bei Ausnutzung der zulässigen Spannungen und symmetrischer Armierung.



Für den ebenfalls vorkommenden Fall der einseitigen Armierungver-einfachen sich die allgemeinen Formeln für Biegung mit Axialdruck, Gleichung 1) bis 6), indem man Fd = 0 setzt, wie folgt:

£ + 2 ~ 1 2

	
<.ze = n . ob.......—............19)



und die zur Berechnung von x dienende Gleichung nimmt die Form an - -3 - (1   “) + ’(•+4)

1

N . d            3 d . x2 4~ 90 u. . d2 . x — 82,8 p. dA

In gleicher Weise wie bei der symmetrischen Armierung sind für einseitige Armierung aus Gleichung 22) für fortschreitende Werte von

2

 die in d ausgedrückt sind, die Größen         berechnet und in

Abbildung 191 die für verschiedene Armierungsprozente sich ergebenden Kurven aufgezeichnet worden. Bei gegebenem         und

Fe = [x . b . d läßt sich mit diesen Kurven x sofort angeben.

Die Spannungen berechnen sich dann aus

2A.x

°6 “ b . x2 - 30 [i . b . d (0,92 zZ — x) ' ' ’ ’     ’

Wie aus der Tafel Abbildung 191 ersichtlich ist, gehen alle Kurven durch einen und denselben Punkt. Setzt man nämlich in Gleichung 22) für x den Wert 0,92 d, so verschwinden im Zähler und Nenner die


-s4«'(«+4)=°......20>

Die Randspannung des Betons wird
[image: ]

Durch Benutzung des in Abbildung 191 gegebenen Diagramms läßt sich wieder die rechnerische Auflösung der kubischen Gleichung 20) umgehen.

Aus Gleichung 20) folgt nämlich:

	
o ,3,   „    6 n . Fe. e . 6 /z. Fe / . d \


	
< --b--■X + ^~-e(e+2)



Setzt man wieder

Fe, = ^.b .d         (Fe' = 0)

e = 0,42 d, dann wird mit n — 15 3

M - xz + — d . x2 - 37,8 [i. d2 . x + 34,776 [i . d‘A
[image: ]
O/cL          0'2d          0,3d          O,kcl          X-OJcl         O,6d          0,7ol          O.ScZ          O,Sd

M

Abb. 191. Biegung mit Axialkraft Berechnung von x bei gegebenem und (i.

Einseitige Armierung. F/ = 0 /> = [i. b . fZ.

[image: ]

., u u xx I r>v J j             . M d 0,92

mit [i behafteten Glieder und es wird dann - = ——     d. Der

Angriffspunkt der Resultierenden liegt also in ’ d vom Rand und die ihr entsprechende Nullinie fällt mit der Eiseneinlage zusammen. Letztere tritt also in diesem Fall gar nicht in Wirksamkeit und deshalb muß der Punkt mit x = 0,92 d, = ---—= 0,1933 allen

Kurven mit verschiedenem p. gemeinschaftlich sein.

Für [i = 0 erhält man dieselbe Gerade wie bei symmetrischer Armierung Abbildung 189. Die Kurven haben vertikale Asymptoten, welche wieder den Lagen der Nullinie bei reiner Biegung entsprechen.

Die gleichzeitige Ausnutzung der zulässigen Beanspruchungen des Betons und des Eisens ist nur von einer bestimmten Exzentrizität der Normalkraft an möglich. Für die Materialbeanspruchungen cj& = 40,   = 1000 kg/'qcm muß

[image: ]



sein, es folgt dann ferner mit Fe — p.. b . d, e = 0,42 d und n — 15 aus Gleichung 17) und 18):

W — 40 b . d (0,1725 -25 p.)

M = 40 b . d2 (0,06641 -R 10,5 p.) somit

M  0,06641 + 10,5 p, N.d~ 0,1725 - 25 p/“'

In Abbildung 192 sind die aus dieser Gleichung sich

ergebenden Werte von für die ver-

[image: ]
Abb. 192. Beziehung zwischen Exzentrizität der Nonnalkraft und Armierungsprozent bei Ausnutzung der zulässigen Spannungen und einseitiger




N. d

schiedenen Werte von p. aufgetragen. Die Kurve zeigt die Beziehung, welche zwischen den beiden Größen bestehen muß, wenn eine gleichzeitige Ausnutzung der zulässigen Materialspannungen möglich sein soll. Außer der nötigen Exzentrizität gehört bei gegebenen Querschnittsabmessungen auch

eine gewisse Größe von N dazu.                    Armierung.

.. Af                       0 92

Für-jy——== 0,385 = 0,5 ---- ist a = 0, also eine Armierung

entbehrlich, ebenso für alle darunter liegenden Werte der Exzentrizität. Bei p. = O,69°/o ist eine vertikale Asymptote der Kurve vorhanden, da

M

hierfür =00 wird. Die Armierung von 0,69 °/o des ganzen

Querschnitts b . d ist aber 0,75 °/o des Nutzquerschnitts b . 0,92 d.

Wie wir bei der einfachen Biegung des rechteckigen Querschnitts gesehen haben, entspricht diese Armierung derjenigen, welche bei gleichzeitiger Ausnutzung der Beanspruchungen infolge reiner Biegung vorhanden sein muß.

Biegung mit Axialzug.

In der Anwendung des Eisenbetons kommt (bei den Silozellen) auch der Fall vor, daß neben dem Biegungsmoment M noch eine axiale Zugkraft N wirkt. Mit Rücksicht auf nachstehende Abbildung 193 ist für den rechteckigen Querschnitt von der Breite b

[image: ]



Diese vier Gleichungen stimmen mit den für Biegung mit Axialdruck aufgestellten Glei


chungen 1) bis 4) überein, sofern man dort N negativ einsetzt. Somit




wird die zur Ermittlung von x dienende kubische Gleichung:



	
- x3. —+ x2 —----[M (Fe' + Fe) + N (Fd. e'- Fe. e)\



ii . Fe. I e 4- y — x 1 — n . Fd.    — y + * I--

Während bei Biegung mit Axialdruck immer ein positiver Wert von x erhalten wird und sich die Spannungen gemäß Abbildung 188 über den Querschnitt verteilen, kann es bei Biegung mit Axialzug vorkommen, daß für x ein negativer Wert erhalten wird, wenn die Exzentrizität der auf den Querschnitt wirkenden resultierenden Normalkraft gering ist. In diesem Fall sind die Formeln 25) bis 30) nicht mehr gültig, sondern man hat dann nur noch die beiden Eisenquerschnitte Fe und Fd als auf Zug wirkend anzunehmen und die resultierende normale Zugkraft nach dem Hebelgesetz auf die beiden Eiseneinlagen zu verteilen.

Bei ungenügender Exzentrizität der Resultierenden oder kleinen Al               ,        ,      ,.        . .    .                LJ             .

müssen also notwendig zwei Armierungen vorhanden sein, da

sonst kein Gleichgewicht denkbar ist, wenn man von der Zugfestigkeit des Betons absieht.

Die Grenze für die Exzentrizität liegt da, wo x = 0 wird. Setzt man diesen Wert für x in Gleichung 29) ein, so erhält man den Grenzwert der Exzentrizität, unterhalb welchem keine Druckspannungen ah mehr auftreten:

[image: ]



Die angegebenen allgemeinen Formeln vereinfachen sich für die speziellen Fälle der symmetrischen und der einseitigen Armierung.

Symmetrische Armierung.

Setzt man Fe = Fd und e = e', so erhält man an Stelle von Gleichung 29)

„    „ _ / d M \       . o M F

x3-xi-3^2f^)-x-l2^-n--bT

F ( M         \


32)

33)



+ 6/z.        - .d -le* )=0 . .

1 b \ N             )

und an Stelle von Gleichung 30) TV. x

°b ~                   bdF~ ' • •

n.Fe(d — lx) — ~~

Die Eisenspannungen berechnen sich nach den Gleichungen 27) und 28).

Mit Fe = Fd = [x . b . d und e = 0,42 d erhalten wir ferner zur Berechnung der Kurvenschar, die das Auflösen der kubischen Gleichung erspart, die Beziehung

3

-x3 + 4- d.x* 4- 31,75 ix. d*

=           2                             34.

N.d 3 x‘‘. d + 180 x . p.. d- - 90 p. . d3 ' '     ’


15



Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.

entsprechend Gleichung 13). Die zugehörigen, in Abbildung 189 dargestellten Kurven sind also die auf der negativen Ordinatenseite liegenden Zweige, die mit den entsprechenden auf der positiven Seite jeweils ein und derselben Kurve dritten Grades angehören. Sie haben die vertikale Asymptote mit den positiven Zweigen gemeinschaftlich gehen für die verschiedenen Werte von u bei x = 0 alle durch Punkt mit der Ordinate


und den



M  31,75 N . d ~~ 90 ’

denn die Wirkung des Betons ist mit x = 0 ganz ausgeschaltet.


Der-



selbe Wert für die Exzentrizität folgt auch aus Gleichung 31). Außerdem haben alle Kurven in diesem Punkt eine gemeinschaftliche Tangente, deren Neigung durch

.        31,75

tg a = —-—-

	
ö 45 . d



bestimmt ist.

Ist x ermittelt, dann folgen die Spannungen aus nachfolgenden Formeln


2N. x




J/'     2 [i . b . d . n (d — 2x) — b . x2

1 c 0,92 d — x

% = 15 .--....

x

,   .  x — 0,08 d 

o/ = 15 .................

x




35)




36)




37)



Einseitige Armierung.

Ist Fd = o, also nur eine einseitige Armierung vorhanden, so muß die Exzentrizität der resultierenden, auf Zug wirkenden Normalkraft N größer sein als der Abstand der Eiseneinlage Fe von der Mitte des rechteckigen Querschnitts, oder N muß jenseits der Eiseneinlage liegen, da sonst ein Gleichgewicht nicht denkbar ist, sofern man die Zugfestigkeit des Betons nicht berücksichtigen will.

Die zur Ermittlung von x dienende kubische Gleichung wird:

	
- N 9 /TV. d . x . n . Fe ...    .. .


	
- x’. — + x2(—j - + -2- ) +----y---(Al - N. e)



M. n ~ t d\ . N. n „ i , d\

[image: ]



	
- ^-■Fde + F+~ b -•^•4"+t)=°-und die Randspannung des Betons ist während die Eisenspannung nach Gleichung 27) zu berechnen


38)

39) ist.




Setzt man





Fe = [i . b . d e = 0,42 d,


(/V = 0)



so erhält man zur Berechnung der Kurvenschar, welche die graphische Ermittlung von x gestattet, die Gleichung

- x3 + -1- d . x2 - 37,8 p. . d2 . x 4- 34,776 u , d3

-_™— =__-1______U________1. 40)

N.d          3d. x2 + 90 [i. d2 . x - 82,8 p, . d3           ’

Die der Gleichung entsprechenden Kurven sind in der Tafel Abbildung 191 dargestellt. Sie bilden die auf der negativen Ordinaten-seite liegenden Zweige, welche mit den für Biegung und Axialdruck gültigen Zweigen auf der positiven Seite jeweils ein und derselben Kurve dritten Grades angehören. Die vertikale Asymptote Zweigen gemeinschaftlich. Bei x = 0 gehen alle Kurven Punkt mit der Ordinate

= 0 42 

N.d ’ ’ welcher sich auch aus Gleichung 31) ergibt.


ist beiden durch den




der Eisen-so müssen



In diesem Fall fällt also die resultierende Zugkraft mit einlage zusammen; rückt sie ein klein wenig weiter hinaus, zur Erhaltung des Gleichgewichts am gegenüberliegenden Rand sogleich geringe Druckspannungen wirken.

Für p. = oo erhält man die durch den Anfangspunkt aller Kurven M gehende Gerade = 0,42, die zugleich gemeinschaftliche Tan

gente aller Kurven ist.

Nachdem x ermittelt ist, ergeben sich die Spannungen aus den Formeln:


42)



15 a6. .....................

x

Formeln für die Dimensionierung.

Die Dimensionierung der auf Biegung mit Axialdruck beanspruchten Bauteile begegnet insofern Schwierigkeiten, als es sich dabei meist um statisch unbestimmte Konstruktionen, wie Bögen, Rahmen usw., handelt, deren Querschnitte schon für die Berechnung der äußeren Kraftwirkungen M und N angenommen werden müssen, so daß es sich nachher nur noch um eine Prüfung der gewählten Querschnittsgrößen handeln kann. Da es äußerst schwierig ist, die Eiseneinlagen zum voraus anzunehmen, so beschränkt man sich bei solchen Rechnungen zunächst nur mit den Betonquerschnitten allein zu rechnen und nach Ermittlung der äußeren Kraftwirkungen die nötigen Eiseneinlagen in diesen Querschnitten zu bestimmen. Zu letzterem Zweck dienen die nachstehend angegebenen Methoden.

Nach Festlegung der Eiseneinlagen ist unter Umständen die Berechnung der auf die Querschnitte wirkenden äußeren Kräfte nochmals zu wiederholen, indem die gefundenen Eisenquerschnitte in den Größen J und F, die bei statisch unbestimmten Rechnungen vorkommen, berücksichtigt werden.

a) Näherungsverfahren.

Man berechnet die Randspannungen wie für einen homogenen Querschnitt ohne Eiseneinlagen, also wie beim Rechteck

[image: ]
Abb. 194.




N , M .6

b.d 1 b . d2

N M . 6

b.d b .d2

und weist die Summe aller im Querschnitt vorhandenen Zugspannungen der Eiseneinlage zu. Die Zugkraft wird also, wenn

Biegung mit Axialdruck vorausgesetzt wird: es verhält sich nun nach Abbildung 194

(d - x):

woraus

. r/3 . b 12 44

und damit

b2 . d^ .o? 2444


43)



folgt. Ferner ist dann genähert

Z         Z

= -=- oder Fe =---.

* e

Wenn die Randspannungen aus den Kernmomenten gerechnet sind, kann man Z als Inhalt der aufgezeichneten Zugspannungsfläche ermitteln.

Macht man dieselbe Ableitung für Biegung mit Axialzug, so kommt man auf die gleiche Formel für Z.

Dieses Näherungsverfahren ist zwar nicht sehr genau, aber sicher, weil es die Eisenquerschnitte zu groß liefert. Einen Vergleich mit der genauen Rechnung gibt folgende Tabelle:


	
b
	
d
	
M
	
N
	
31

N .d
	
e
	
Fe=F‘
	
3
	
X
	
genau
	
genähert


	
sb
		
Sb
	

	
cm

1,0
	
cm

50
	
cmkg 7500
	
kg

500
	
0,30
	
Biegun cm 21,0
	
g mit qcm 0,15
	
^xialdr

0,003
	
uck cm 35,8
	
kg/qcm 25,9
	
kg/qcm

110
	
kg/qcm 28,0
	
kg/Qcm

296


	
1,0
	
50
	
12500
	
500
	
0,50
	
21,0
	
0,15
	
0,003
	
23,3
	
44,2
	
648
	
40,0
	
1110


	
1,0
	
50
	
15000
	
300
	
1,0
	
21,0
	
0,30
	
0,006
	
19,8
	
39,5
	
782
	
42,0
	
1041


	
1,0
	
16,5
	
1520
	
45,6
	
2,02
	
Biegu 6,92
	
ng mit 0,165
	
Axialzi 0,010
	
Jg

4,45
	
22,8
	
826
	
30,7
	
982


	
1,0
	
12,0
	
713
	
25,6
	
2,32
	
5,00
	
0,103
	
0,0086
	
3,20
	
23,1
	
850
	
27,6
	
997


	
1,0
	
27,0
	
4000
	
106,4
	
1,40
	
11,35
	
0,290
	
0,0107
	
6,75
	
20,1
	
820
	
29,0
	
923




Die drei letzten Fälle entsprechen praktischen Beispielen von ausgeführten Silozellen.

b) Genaues Verfahren.

Biegung mit Axialdruck. — Stellt man sich die Aufgabe, bei gegebenen Abmessungen des Betons die Eisenquerschnitte Fe und Fe' so zu ermitteln, daß die zulässigen Beanspruchungen o6 und ausgenutzt werden, dann hat man in den Gleichungen 1) bis 4) Fe und F/ als unbekannt, die übrigen Größen als bekannt zu betrachten.

Es folgt dann x aus Gleichung 3) mit । d "+ 2


x = n . Qb.------------

—f— TZ . Gj

Gleichung 1) und 2) wird erhalten

KT !  !     • X      ( T

M —• TV . e ---— • \e




. . 44)




und aus




. . 45)



ferner bares. Bei weniger stark beanspruchten Querschnitten kann sich die Armierung auf der Druckseite als unnötig erweisen, was sich in einem negativen Wert für F/ aus Gleichung 46) äußert.


.. , KT b . x MF N. e--—




/ । d

/ d i

F - -- 4- x

. (e + e')

e-F y- x

bei stark beanspruchten Querschnitten und hinreichender




. . 46)




Nur

Exzentrizität der Normalkraft ergeben diese Gleichungen etwas Brauch-



Hat man es dann nur mit einseitiger Armierung zu tun, so stehen für das zu berechnende Fe die beiden Gleichungen 17) und 18) zur Verfügung, die beide nicht gleichzeitig befriedigt werden können. Die Aufgabe ist also für eine einseitige Armierung überbestimmt, und nur wenn die Normalkraft N mit einer ganz bestimmten Exzentrizität auf den Querschnitt wirkt, ist es möglich, die zulässigen Spannungen des Betons und des Eisens auszunutzen. Aus Gleichung 17) und 18) oder durch Nullsetzen des Zählers in Gleichung 46) folgt dann die zwischen der Normalkraft N und ihrer auf die Querschnittsmitte be

zogenen Exzentrizität notwendige Beziehung:

Diese Gleichung stellt auch die Momentengleichung um den Eisenquerschnitt vor, denn der Nenner ist nichts anderes als der Abstand der exzentrisch wirkenden Normalkraft N von der Eiseneinlage. Bezeichnen wir also mit Me das Moment der äußeren Kräfte in bezug auf den Eisenquerschnitt, so ist

xr / Al |  \    ..        b . x (. d x \

N \ N~ J ~   ~  ’  2 V ”r 2   3 )


und für




= 1000, ob = 40 kg/'qcm, also x =




ferner e =



0,42 d wird

Me = 5,554 b . d\........47)

wobei alle Größen in Zentimeter und Kilogramm auszudrücken sind. Die Gleichung 47) bietet namentlich bei graphischer Ermittlung der äußeren Kräftewirkungen ein einfaches Mittel, um zu entscheiden, ob die Druckarmierung nötig wird, was dann eintritt, wenn Me > 5,554 b . tZ2 ist.

Anderseits gestattet die Gleichung 47) sofort die Festlegung der Abmessungen des Betonquerschnitts unter der Voraussetzung, daß die zulässigen Materialbeanspruchungen ob = 40 und oe = 1000 kg/qcm ausgenutzt werden. Dabei ist vorauszusetzen, daß die Eisen ihre Lage gegenüber der resultierenden Normalkraft beibehalten und nur der gedrückte Betonrand entsprechend dem zu ermittelnden d Verschiebungen erfahren kann. Dieser Fall dürfte in der Anwendung häufiger vorkommen als eine Änderung der Breite b. Wir erhalten so

[image: ]



Me 5,554 . b


48)



Der zugehörige Eisenquerschnitt Fe kann dann aus Abbildung 192 M berechnet werden, indem man dort den der Größe entsprechen

den Prozentsatz p. entnimmt und Fe = p.. b . d setzt. Oder man benutzt Gleichung 17), welche

6,9 b.d — N 1000

oder Gleichung 18), welche

M - 2,6565 b . d2 Fe ~      420 d

liefert, wobei aber M jetzt auf den Schwerpunkt des neuen Betonquerschnitts bezogen ist.

Häufig wird man aus konstruktiven Gründen den Betonquerschnitt mit bestimmten Abmessungen beibehalten müssen. Wenn dann Me <4 5,554 b . d2 ist, so kann man die zulässige Betonspannung nicht ausnutzen, sondern man muß sich damit begnügen, den Eisenquerschnitt Fe so zu ermitteln, daß wenigstens dessen Beanspruchung die zulässige Grenze erreicht.

[image: ]
Abb. 195.




Die direkte Berechnung von Fe aus Gleichung 17) bis 19) unter Elimination von und x gestaltet sich sehr umständlich, es sei deshalb das folgende genäherte, aber übersichtliche Verfahren empfohlen.

Die Zugkraft Z im Eisen ergibt sich aus der

Momentengleichung um den Druckmittelpunkt der Betonspannungen (Abbildung 195):


4+4


= Mb



oder

y __        -44/,


51)



, d ~ 7

e + 2- - 3

wenn man mit 7W& das Moment der resultierenden Normalkraft in be

zug auf den Druckmittelpunkt der Betonspannungen bezeichnet.

Unbekannt ist vorläufig x. Wählt man hierfür zunächst -5- (4-

also den bei Ausnutzung beider Materialspannungen gültigen Wert, so erhält man für Z und Fe etwas zu große Werte, was aus praktischen

Gründen erwünscht ist. Ermittelt man aber für das gefundene Fe M.

und das vorhandene T den Abstand x der Nullinie unter Benut-N. d

zung der Tafel Abbildung 191, so ergibt sich bei nochmaliger Berechnung von Fe — Z-.^e mit dem neuen x ein genauerer Wert. Durch mehrfache Wiederholung des Verfahrens läßt sich die Genauigkeit noch weiter steigern. Die genaueren Werte von Fe sind immer kleiner als die genäherten, da der zuerst angenommene Wert von x der größte ist, welcher unter der Voraussetzung nur einseitiger Armierung erreicht werden kann. Die erste Berechnung von x auf Grund des ersten Wertes von Fe gibt einen kleineren Wert von x, dadurch wird Mb kleiner und der Hebelarm von Z größer, so daß der zweite genauere Wert von Fe kleiner wird als der erste und sofort.

Dieses Verfahren ist besonders angezeigt bei T-förmigem Betonquerschnitt, wo der Druckmittelpunkt in der Plattenmitte angenommen werden kann. Der Genauigkeitsfehler ist dabei so gering, daß die erste Berechnung von Z immer genügen wird.

Es möge noch der Fall behandelt werden, wo eine symmetrische Armierung vorhanden sein soll. Bei einem rechteckigen Querschnitt kann es sich dann nur darum handeln Fe = FJ und eine der Betonabmessungen b und d so zu bestimmen, daß = 1000 und

= 40 kg/qcm wird.

Aus Gleichung 7) und 8) folgt durch Elimination von Fe die Beziehung

x r          b • x

.    , ,           TV — . ——

A.      b . x d x \ .             2 //ix

welche mit

= 40 kg/qcm,      = 1000 kg/qcm, e = 0,42 d

d


e ~ y + X

<se' = n . zb.--— 460,87 kg/qcm


in



10,5091 b . d* - 1,1381 TV. d= M.....52)

übergeht. Hieraus kann eine der Abmessungen des Betonrechtecks b oder d ermittelt werden. Alle Maße sind in Zentimeter und Kilogramm zu wählen. Bei einer Änderung von d ist vorausgesetzt, daß sich der Schwerpunkt des Betonquerschnitts gegenüber dem Angriffspunkt der exzentrisch wirkenden Normalkraft TV nicht ändere.

Nach Festlegung des Betonquerschnitts folgt der Querschnitt der symmetrischen Armierung aus 7) zu

6,9 b . d - TV

539,2

Beispiel.

Es sei ein rechteckiger Querschnitt mit b = 40 cm, d = 50 cm, £ = 0,42 rZ = 21 cm gegeben, für welchen 44 = 240000 cmkg, 7V=8OOOkg betrage.

M

Der Angriffspunkt der resultierenden Normalkraft liegt - = 30 cm

von der Querschnittsmitte entfernt, so daß

Me = 8000 (30 + 21) = 408000 cmkg.

Da dieser Wert kleiner als 5,554 bd2= 555400 cmkg ist, so kann die zulässige Betonpressung von 40 kg/qcm nicht ausgenutzt werden.

1. Um dies jedoch zu erreichen, können wir einerseits die Querschnittsbreite b verringern und erhalten nach Gleichung 47)

, Me 408000    ___Q

b =              —mV = 29,38 cm.

5,554 . d2    5,554.502

Da -yy—= 0,60, so finden wir aus Abbildung 192 die notwendige Eisenarmierung zu

Fe = [i . b . d = 0,00145.50.29,38 = 2,130 cm2.

Nach Gleichung 49) wird

6,9.29,38 . 50 - 8000


2,136 cm2



1000

und nach Gleichung 50)

240 000 - 2,6565.29,38 . 502


= 2,137 cm2.



420.50

Auch aus Gleichung 51) kann Z berechnet werden; da

17,25 cm


sein muß, so ist

Z =



8000 . (30 - 25 + 5,75) 21 + 25 — 5,75


= 2136 kg.



Zur weiteren Probe sollen die Beanspruchungen des gefundenen Querschnitts berechnet werden. Aus Abbildung 191 ergibt sich mit ,=0,60 und u =          = 0,145°/o, x = 0,345 . r/= 17,25 cm.

In . Cl                         50.29,38

Es wird dann nach Gleichung 21) 8000.17,25                          ,

= 70 QQ - 17 0X2---------------------------- = 4O’° k&9cm>

’ 2 ’-- 15.2,136 (21 + 25 - 17,25)

21 + 25 - 17,25 1Ann. , oe = 15.40 .---- n25—-— = 1000 kg/'qcm.

	
2. Anstatt die Breite zu ändern, kann anderseits die Höhe d des Querschnitts nach Gleichung 48) bestimmt werden, wobei die Eiseneinlage (und annähernd auch der gezogene Betonrand) ihre Lage gegenüber der Resultierenden der äußeren Kräfte beibehält, so daß Me nicht geändert wird. Es ist dann



l/-iZ ^408000   .QQK

d — 1/     —r = V e g-g,—iTT = 42,85 cm.

r 5,554. b 1 2 3 4 5,554.40

Das Moment der resultierenden Normalkraft N bezogen auf den neuen Betonschwerpunkt ist

M = Me~ N. 0,42 . d = 408 000 - 8000 . 0,42.42,85

M — 264 024 cmkg,

]/[        264 024

yy = gQQQ—42 §5 =    > damit findet man aus Abbildung 192

Fe = 0,002 25.40.42,85 = 3,85 cm2.

Nach Gleichung 49) wird


6,9.40.42,85 - 8000

1000




= 3,83 cm2,



nach Gleichung 50)

264024 - 2,65 65.40.42,852


= 3,83 cm2.



420.42,85 ten Konstruktionen mit Rücksicht auf die Unsicherheit der Rechnung und die hierbei zu machenden Annahmen etwas stärker zu wählen, als es die Rechnung verlangen würde.


Aus Gleichung 51 folgt mit x —




= 2000 kg.



	
4. Will man einen Querschnitt mit symmetrischer Armierung haben, dann kommen die Gleichungen 52) und 53) in Betracht. Mit den vorliegenden Werten von M und N gibt Gleichung 52)



10,5078 b . d '2 — 9103 d = 240 000.

Wird d mit 50 cm beibehalten, so folgt hieraus b = 26,5 cm und 6,9.26,5.50 - 8000 t— --- h * --- 7          7


= 2,12 cm2.



	
e e               539,2



2 12 Zur Probe berechnen wir u. = —> ■ T—— 26,5 . 50


= 0,0016,        = 0,60

’N. d ’



und finden aus der Tafel Abbildung 189 x = 0,345 d — 17,25 cm. Damit wird

N          8000

b.x , n . F, „ " „ - 26,5.17,25    15.2,12   "'

(2x-<Z)    -’-y’---F7^--15’5


2 x = 40 kg/qcm, ferner wird <3e = 1000 kg/qcm.



Biegung mit Axialzug. — Zur Ermittlung von Fe und FJ bei gegebenen Abmessungen des Betons und den zulässigen Spannungen und stehen die Gleichungen 25) bis 28) zur Verfügung.


Es folgt



dann x aus Gleichung 27) mit ferner aus Gleichung 25) und 26)


. d

5 -f- /? .




x — 11 . <jb .



,, , Kr , , b . x

TW + N . F 4-      .   .


. . 54)



und

M- N . e--— .    + y

/ d ,

- y + X

. (e +

e + -2 ~X

Ist die Exzentrizität und Größe von N nicht groß genug, so wird Fe‘ aus der letzten Gleichung negativ, und eine Armierung auf der gedrückten Seite ist entbehrlich.

Für einseitige Armierung ist aber die Aufgabe überbestimmt, sofern am Betonquerschnitt nichts geändert werden soll. Wie bei Biegung mit Axialdruck erhalten wir hier für die Beziehung, welche zwischen der Normalkraft N und ihrer auf die Querschnittsmitte bezogenen Exzentrizität bestehen muß, wenn die gleichzeitige Materialausnutzung vorhanden sein soll:

[image: ]



b . x ( , i °b. U -F -

N =---—----

M

N e

Diese Gleichung stellt wieder die Momentengleichung um den Eisenquerschnitt vor, denn

? ist der Abstand der exzentrisch wir

kenden Zugkraft N von der Eiseneinlage, während der Zähler das statische Moment der Druckspannungen des Betons auf letztere bedeutet. Moment der äußeren Kräfte in bezug auf


Bezeichnet Me das

Eisenquerschnitt, so ist (Abbildung 196)

b . x =a'-~2r




den



und für ae = 1000, o& = 40 kg/qcm, also x = 0,42 d wird


, ferner




56)



Me = 5,554 b . d\

wobei alle Größen in Zentimeter und Kilogramm einzusetzen sind. Ist Me y> 5,554 b . d2, so ist eine Druckarmierung nötig.

Aus Gleichung 56) lassen sich die Betonabmessungen b oder d berechnen unter der Voraussetzung, daß gleichzeitig = 1000 und ob = 40 kg/'qcm ist und daß die Eisen ihre Lage gegenüber der resultierenden Normalkraft beibehalten. In der Anwendung auf Silowände wird nur eine Änderung der Betonstärke d in Frage kommen, welche dann aus

I / Me

d = 1/ —.........57)

V 5,554 b                             '

zu berechnen ist.

Die zugehörige Armierung Fe folgt alsdann aus Gleichung 25) mit F/=0 und nach Einsetzen der für c>e, und x vorausgesetzten Werte zu

p = 6.9 b d + N........ oder mit denselben Voraussetzungen aus Gleichung 26) zu

M - 2,6565 b . d2 

Fe~ 420 d ’....... )

wobei aber M jetzt auf den Schwerpunkt des neuen Betonquerschnitts bezogen ist.

Wenn man aus konstruktiven Gründen den Betonquerschnitt mit bestimmten Abmessungen beibehalten muß und Me<Z 5,554 b.d* ist, so kann die zulässige Betonspannung nicht ausgenutzt werden, dagegen ist es möglich, Fe so zu bemessen, daß wenigstens das zulässige erreicht wird. Wie bei der Biegung mit Axialdruck sehen wir wieder von einer direkten Berechnung nach den Gleichungen 25) und 26) ab und ermitteln die im Eisen wirkende Zugkraft Z aus der Momentengleichung um den Druckmittelpunkt der Betonspannungen und zwar ist


oder




M . d

N ”r 2




= Mb



Z= Mb ,d x e + 2 ~ 3 wenn man mit Mb das Moment der resultierenden Normalkraft N in bezug auf den Druckmittelpunkt der Betonspannungen bezeichnet.


60)



Für x wählt man zunächst den größten Wert, der unter den gemachten Voraussetzungen eintreten kann, nämlich x = g (/+ Der damit aus Gleichung 60) erhaltene Wert von Z und Fe ist dann etwas zu groß, weil x in dem Falle, wo ob <Z 40 kg/qcm ist, kleiner wird. Mit kleiner werdendem x rückt aber der Druckmittelpunkt nach außen und die Hebelsarme von N und Z vergrößern sich um gleich viel. Da jedoch der größere Hebelsarm von TV sich verhältnismäßig weniger vergrößert als der kürzere von Z, so wird der Z vorstehende Quotient in Wirklichkeit kleiner.

Bestimmt man für den zuerst gefundenen Wert von Fe das zugehörige x aus der Tafel Abbildung 191, so kann man mit diesem genaueren Wert von x die Rechnung nach Gleichung 60) wiederholen und erhält dann einen zutreffenderen Wert von Fe, dessen Genauigkeit sich durch weitere Wiederholung des Verfahrens noch steigern läßt.

Bei Biegung mit Axialzug kommt es (bei den Silowänden) häufig vor, daß die Armierung eine symmetrische sein muß, da die Richtung des Moments M wechselt. In diesem Fall erhalten wir aus Gleichung 25) und 26) durch Elimination von Fe — Fd

. r , b . X

2

_ 7 (oe+ <?/),

welche Gleichung mit

a& — 40 kg/qcm, = 1000 kg/qcm, e = 0,42 d d t

	
e - 2 + x



o/ n . aö.--= 460,87 kg/qcm

in

10,5091 b . d* 4- 1,1381 N. d = M.....61)

übergeht. Aus dieser Gleichung kann eine der Abmessungen des rechteckigen Betonquerschnitts ermittelt werden, wobei alle Maße in Zentimeter und Kilogramm zu wählen sind. Bei einer Änderung von d gegenüber einer ursprünglichen Annahme ist vorausgesetzt, daß sich der der


Schwerpunkt des Betonquerschnitts gegenüber dem Angriffspunkt exzentrisch wirkenden Normalkraft N nicht ändert.

Sind die Abmessungen des Betonquerschnitts festgelegt, dann folgt Querschnitt der symmetrischen Armierung aus 25) zu

F _ F/_ 6,9    4-TV

e e 539,2




der



Beispiel.

Für einen rechteckigen Querschnitt von b ■= 100 cm, d = 27,5 cm, e = 0,42 d = 11,55 cm sei ermittelt M = 400 000 cmkg, Zugkraft N= 10 000 kg.

Der Angriffspunkt der resultierenden Zugkraft N auf den Quer-M

schnitt liegt — = 40 cm von der Querschnittsmitte entfernt, so daß

Me = 10 000 (40 - 11,55) = 284 500 cmkg.

Da dieser Wert kleiner als 5,554 b . d2 = 420021 cmkg ist, so ist nicht nur eine Armierung auf der Druckseite entbehrlich, sondern es kann auch die zulässige Betonpressung nicht ausgenutzt werden.

	
1 . Es soll nun d so bemessen werden, daß beide Materialbeanspruchungen ausgenutzt werden, dabei ändere sich die Lage des Eisens gegen die Resultierende N nicht.


	
J • 1            £ 1 x 1      / / 284 500



Aus Gleichung 57) folgt rf = y'_= —-^-^=22,63™. Das Moment der resultierenden Normalkraft, bezogen auf den neuen Betonschwerpunkt, ist

44 = Me 4- N . 0,42 d = 284 500 + 10000.0,42.22,63

44 = 379546 cmkg.

Der zu d = 22,63 gehörige Querschnitt + der Eiseneinlage wird nach Gleichung 58)

„    6,9.100.22,63 + 10 000

1

 G + y) = 14,78 cm ö \ z /

2

8000 (33,003 - 21,425 + 4,927) = 0,42.42,85 + 21,425-4,927

Am bequemsten ist die Berechnung von Fe nach Gleichung 49), da hierbei die Neuberechnung von M. nicht erforderlich ist. Aus Abbildung 191 entnehmen wir noch zur Probe x = 0,345 d = 14,78 cm.

3. Wenn an den gegebenen Betonabmessungen nichts geändert werden soll, so finden wir Fe aus der Momentengleichung um den Druckmittelpunkt der Betonspannungen. Die Zugkraft Z im Eisen ist für d = 50 cm bereits unter 1. zu 2136 kg ermittelt, so daß das erste Resultat Fe = 2,136 cm2 wäre. Da nun aber b = 40 cm beibehalten

,     11 -x ^3/ . d\ .... M            ,     2,136

werden soll, so ist x <+=- I e +    . Mit -r-_—=0,60 und u = -.„

3

’             8 \    2 / N. d            1   40.50

= 0,107°/» findet man aus Abbildung 191 x = 0,312 . d = 15,6 cm.

Damit wird das neue Z

4

8000 (30 - 25 + 5,2) 21 4- 25 - 5,2

Der zweite genauere Wert ist also Fe = 2,000 cm2. Eine nochmalige Wiederholung ist überflüssig.

Überhaupt empfiehlt es sich, die Armierung bei statisch unbestimm-


F’=^--iöoö--------=25’61 cm‘


und nach Gleichung 59)

„    379546 - 2,6565 . 100.22,632

F‘ =----------420.22,63--= 25’62 Cm -

Aus Gleichung 60) endlich folgt mit x =

7 = 10000 (37,955 + 11,315 - 2,603) =




= 7,81 cm



0,42.22,63 + 11,315 - 2,603             g‘

Die Rechnung nach Gleichung 58) gibt Fe am schnellsten.

2. Mit Beibehaltung von d = 27,5 soll Fe so ermittelt werden, daß

3

= 1000 kg/qcm erreicht werde. Setzt man zunächst x = — . 0,92 d 8

= 9,49 cm, so ergibt sich die Zugkraft im Eisen aus der Momentengleichung um den Druckmittelpunkt der Betonspannungen

= 10 000 (40+ 13,75 - 3,16) = 11,55 + 13,75 - 3,16 b5U g’

so daß der erste Näherungswert Fe = 22,85 cm2 betragen würde.

22 85

Mit dieser Armierung wäre u. =           = 0,0083 und da

100.27,5

M

— 1,45 ist, so findet man aus der Tafel Abbildung 191 x = 0,294 d

= 8,08 cm. Damit wird das neue Z

10000 (40 + 13,75 - 2,69)

Z =   11,55 + 13,75 - 2,69   = 22 583 kg>

also etwas kleiner als das vorhergehende.

Zur Probe soll noch die Eisenspannung für Fe = 22,58 cm2 berechnet werden.


22 58                   M.

Mit !x = inn 77* = °’0082 und -XF^=1’45 ent’ 1 \J\J • Z /                                           1 V • t-v-

Abbildung 191 x = 0,2925 d = 8,044 cm. Damit be-



nehmen wir aus

rechnet sich die Druckspannung des Betons nach Gleichung 39)

10000.8,044                           ,

100 80442 —30,83 kgqcm

15.22,58 (11,55 + 13,75 - 8,044) - -   ‘

und die Zugspannung im Eisen nach Gleichung 27) zu  qa qq 11,55 + 13,75 - 8,044 nno .

= 15 . 30,83 .--------g^44--------= 992 kS/qcm.

Obgleich die Berechnung nur einmal wiederholt worden ist, so reicht doch die Beanspruchung nahe an 1000 kg/qcm heran.

3. Soll eine symmetrische Armierung vorhanden sein, wie dies bei Silowänden vorkommt, dann ist, wenn b beibehalten wird, d aus Gleichung 61) zu berechnen. Mit den vorliegenden Werten von M und N wird also

10,5091 . 100 . d2 + 1,1381 . 10000 . d = 400000,

woraus                 d = 14,84 cm

folgt. Ferner wird aus Gleichung 62)

F-F,_ 6,9.100.14,84 + 10000 re — re —--=777;---------= 37,54 cm2.

539,2

Zur Probe berechnen wir |>. = -jqq 84 = 0,0253,       = 2,69

und finden aus der Tafel Abbildung 189 x = 0,345 . d = 5,12 cm. Damit wird


TV. x

b x2 n.Fe {d-'lx) — —^-




10000.5,12




15.37,54.4,60




100.5,122

2




= 40,0 kg/qcm



ferner wird

oK = 1000 kg/qcm.

Das Beispiel mit symmetrischer Armierung gibt eine dünne Platte mit viel Eisen. Bei den gewöhnlichen Materialpreisen ist diese Anordnung teurer als die mit der Annahme einseitiger Armierung unter 1. berechnete Platte, die 22,63 cm dick ist, und bei welcher die gefundene Eisenmenge symmetrisch auch auf der Druckseite angeordnet wird. Es ist also unter Umständen wirtschaftlicher, bei symmetrischer Armierung die Betonpressung kleiner als 40 kg/qcm zu halten.

Versuche mit Biegung und Axialdruck

sind von der französischen Kommission an zwei armierten Betonpfeilern im Anschluß an die Säulenversuche gemacht worden. Von den beiden Säulen, die 40 auf 40 cm Querschnitt und 5 m Länge besaßen, war die eine mit 4 0 45 mm, die andere mit 4 0 16 mm armiert. Da die Exzentrizität der Normalkraft nur 10 cm betrug, so fiel bei der

[image: ]



stark armierten Säule die neutrale Achse nahe an den Rand, so daß sich kaum ein Vergleich mit der Theorie anstellen läßt. Wir beschränken uns daher, in Abbildung 197 die gemessenen Lagen der Nullinie bei der schwächer armierten Säule anzugeben.

Links sind von einem Querschnitt ausgehend am oberen Rand die bei den einzelnen Laststufen gemessenen Verkürzungen, am unteren Rand die zugehörigen Verlängerungen aufgetragen. Da die Querschnitte eben bleiben mußten, so gibt der Schnittpunkt der einzelnen Verbindungslinien mit der den Querschnitt vorstehenden Geraden die jeweilige Lage der Nullinie. Wie bei der einfachen Biegung zeigt sich auch hier, daß die neutrale Achse mit zunehmender Last langsam in die Höhe rückt.

Diese Lageänderung ist rechts im Querschnitt noch deutlicher gemacht. Zu den verschiedenen Lasten als Abszissen sind die zugehörigen Entfernungen der Nullinie vom unteren Rand als Ordinaten aufgetragen. Dadurch entsteht der ausgezogene Linienzug. Im Anfang der Belastung liegt demnach die Nullinie in der nach Stadium I mit Tz = 15 sich ergebenden Höhe, wo also die Zugfestigkeit des Betons noch voll mitwirkt. Bei den höheren Belastungen nähert sie sich der für das Stadium II b aus der kubischen Gleichung für x berechneten Lage.

Eine gleichartige zentrisch belastete Säule war bei einer Beanspruchung von 250 kg/qcm gebrochen. Rechnet man die Randspannung für die exzentrisch belastete Säule mit x = 32,74 bei der Bruchlast TV = 241,6 t nach Gleichung 14), so erhält man ____N ____________241 600____________

A_£ + ^_£(2x-ör)   40 • 32J4 + 4,02^15 (2 32>74_40)

= 344 kg/qcm.

Ähnlich wie bei der reinen Biegung ergibt sich die Randspannung des Betons größer als die direkt gemessene Druckfestigkeit.

Eingehende und vergleichende Versuche über Biegung mit Axialdruck werden zurzeit an der Materialprüfungsanstalt Stuttgart für die Eisenbetonkommission der Jubiläumsstiftung der deutschen Industrie nach den Vorschlägen des Verfassers durchgeführt.

Graphische Berechnung.

Die bisherigen Ableitungen bezogen sich alle auf rechteckige oder T-förmige symmetrische Querschnitte, es ist aber nicht ausgeschlossen, daß auch andere Querschnittsformen vorkommen können, wie z. B. kreisförmige, ringförmige usw. Für diese Fälle würden die abzuleitenden

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                                 16

Formeln mindestens sehr umständlich, wir empfehlen daher die folgenden graphischen Verfahren, die in einfacher Weise bei jeder beliebigen Form des Querschnitts und der Eiseneinlagen zum Ziele führen. Die zwei zunächst folgenden Methoden schließen sich an eine in der Zeitschrift des Vereins deutscher Ingenieure 1887 von Professor AzzZzvzrzzV/z-Stuttgart erschienene Abhandlung an1).

a) Einfache Biegung bei symmetrischem Querschnitt.

Wirkt auf einen symmetrischen armierten Betonquerschnitt keine Normalkraft, sondern nur ein Biegungsmoment NI, so folgt mit der Voraussetzung, daß der Beton keine Zugspannungen aufnimmt und daß die Eisenquerschnitte nach der Deformation sich mit den gedrückten Teilen des Betonquerschnitts in einer Ebene befinden, ferner aus der Gleichheit der Zug- und Druckkräfte die Bedingung, daß die neutrale Achse, welche zugleich die Druckzone des Betons begrenzt, die Schwerlinie der Fläche ist, welche aus dem gedrückten Teil des Betonquerschnitts und den /z-fachen Eisenquerschnitten auf der gezogenen Seite besteht (vergl. auch S. 151).

Wir nennen diese Fläche den modifizierten Querschnitt. Es folgt dann ferner, daß für die modifizierte Querschnittsfläche die Spannungen nach der TVfl verseh en Biegungsformel

v .NI (5 — -   —---

berechnet werden dürfen, denn die Ableitung bleibt genau dieselbe wie beim homogenen Querschnitt, sofern man die Querschnitte der Eisen durch die /z-fachen Betonflächen ersetzt. Die Beanspruchungen der Eisen sind dann

v . NI = n . o = n . —-j—.

J ist das Trägheitsmoment der gedachten Fläche, bezogen auf die durch den Schwerpunkt gehende Nullinie.

Für einen symmetrischen, sonst beliebigen Querschnitt, dessen Symmetrieachse mit der Kraftebene zusammenfalle, zeichnen wir zu den beiden Kräftepolygonen I und II mit der gleichen Polentfernung H gehörig von B und A ausgehend je ein Seilpolygon. Als Lasten sind dabei für das Seilpolygon BD in der Druckzone die Flächenstreifen senkrecht zur Symmetrieachse, und für das Seilpolygon AD in der Zugzone die /z-fachen Querschnittsflächen der Eisen angenommen. Wenn man auch die etwa in der Druckzone vorhandenen Eisen berücksichtigen will, so sind beim Seilpolygon BD noch die ent-

sprechenden /z-fachen Eisenquerschnitte außer den Flächenstreifen als wirksam anzunehmen. Nun ist bekannt, daß das Moment paralleler Kräfte hinsichtlich einer parallelen Geraden gleich ist dem von den

[image: ]
Abb. 198.




beiden letzten Seiten eines Seilpolygons begrenzten Stück der Geraden multipliziert mit dem Horizontalzug H des Seilpolygons. Also mit Rück


sicht auf Abbildung 199 ist



m = px . zz1                • a-.\ — y • H

und mit Anwendung auf Abbildung 198 erhalten wir für die durch


den Schnittpunkt der beiden Seilpolygone



Momente der Flächen links und rechts davon gleich groß, oder mit anderen Worten: die Schwerlinie oder Nullinie geht durch den Schnittpunkt D beider Seilpolygone.

Zur Ermittlung der Spannungen nach der Formel

v.M

O = ---j---

benötigen wir also noch /, das auf die Schwerlinie bezogene Trägheitsmoment des modifizierten Querschnitts, das bei


gehende Gerade D^D die
[image: ]
Abb. 199.





unregelmäßiger Form graphisch zu bestimmen ist. angegebenen Methode2) ist das Trägheitsmoment

J = 2. H. Fläche A D B,



Nach der von Mohr in unserem Fall somit sind alle Größen, welche zur Berechnung der Spannungen notwendig sind, bekannt.

Auf den rechteckigen Querschnitt angewendet, erhält man für das von A ausgehende Seilpolygon eine Gerade und für das von B ausgehende eine Parabel, die rechnerische Ermittlung des Schnittpunkts beider führt wieder zu der früher angegebenen Gleichung zweiten Grades. Ferner wird mit H= \ die Strecke

D.D=*-.b und

T (/? — x) x2 , n b x3 x2 .b (. x\

J=2b- - 2     +2 • -3--r=^^\h ~ ~A’

somit                 x. M        2 M

—--— —------- ,

also derselbe Wert, der mit den früher angegebenen Formeln erhalten wird.

b) Biegung mit Axialdruck.

Erstes Verfahren. Der Angriffspunkt der Normalkraft TV liege in C auf der Symmetrieachse (Abbildung 200). In gleicher Weise wie vorhin seien wieder die beiden Seilpolygone AD und BDG ge-
[image: ]
Abb. 200 (nach Professor Autenrieth).


zeichnet, wobei in letzterem auch noch Eisen, die in der Druckzone liegen, Berücksichtigung finden können. Gegenüber dem Fall der reinen Biegung rücke die neutrale Achse von Do nach Go. Bezeichnen wir den Abstand der Flächenelemente des modifizierten Querschnitts von der Nullinie durch Go mit v, so erhalten wir folgende Gleichgewichtsbedingungen :

N--o . dF =J.-dF. v v

(Vertikalkomponenten-Gleichung)

N . a = SdF. o . v = — . StZF. v2 v

(Momentengleichung hinsichtlich der Nullinie), ferner durch Kombination beider Gleichungen

a — 'LdF. p = — . SöfF. v2, v               v

woraus

[image: ]



Hierin bedeutet also J' das Trägheitsmoment des modifizierten Querschnitts und M1 sein statisches Moment in bezug auf die gesuchte Nullinie. Beide Größen können graphisch dargestellt werden, indem man wieder die vorhin gezeichneten Seilkurven benützt. Es ist:

J' = 2 .H. Fläche ABDOK, oder

J' = 2.H.f, wenn man mit /die Fläche A BD OK bezeichnet. Ferner ist


z

= /•



M' = H . KO = H . z, somit a oder a . z 2

Diese Gleichung gibt ein Mittel an die Hand, die neutrale Achse zu konstruieren. Trägt man nämlich die Ordinatendifferenzen z der Kurven AD und BO jeweils von der Geraden AB aus ab, so bekommt man die von     ausgehende Kurve Z)o O und die beiden schraffierten

Flächen sind einander gleich. Macht man nun Z)0F so groß, daß Dreieck D{}L C = Fläche ABD~ Dreieck D^OC ist, so folgt, daß

CL Z

—2—, d. h. der Inhalt des Dreiecks O0 C O nahezu gleich dem Flächen

inhalt / ist. Es ist noch zu groß um Sehne DÜO eingeschlossene Flächenstück. Die Lage Go der neutralen Achse erfordert also noch eine kleine Korrektion: Wir schneiden (Abbildung 201) vom Dreieck 0^0 C von C aus einen solchen Streifen COO' ab, daß dessen


das von dem Bogen und der
[image: ]



Inhalt gleich dem von Kurve und Sehne              Abb. 201.

OD(} begrenzten Flächenstück ist, als

dann geht durch O‘ die gesuchte Nullinie, denn die Fläche / hat jetzt ebenfalls um den Flächenstreifen Go O{' O' O abgenommen, so daß die


G'C.GJO1

2




Bedingung



gleich der neuen Fläche / erfüllt ist.

Nachdem auf diese Weise die Lage der neutralen Achse bestimmt worden, ergibt sich schließlich die Normalspannung o an beliebiger Stelle des Querschnitts

v . N  v . N  v . N ° “ ZdF. v ~ M' ~~ H. z

oder auch                v . N. a v . N. a

0==   7       2 77./ ’

Für die Zugspannungen der Eiseneinlagen wird n . v . N

°e = 11 . C> = --jj—--

n . z

erhalten. Die Entfernungen v und a sowie z beziehen sich jetzt natürlich auf die korrigierte Lage der neutralen Achse.

Zweites Verfahren*). Die von Mohr für homogene Querschnitte angegebene Methode der Spannungsberechnung für Druckbelastung außerhalb des Kerns bei Ausschluß von Zugfestigkeit läßt sich in folgender einfacher Weise auf Eisenbetonpfeiler übertragen:

Der Angriffspunkt C der Normalkraft N liege wieder auf der Symmetrieachse des Querschnitts, alsdann gilt für den Abstand a der neutralen Achse derselbe Wert wie vorhin

ß =

M'

J' bedeutet das Trägheitsmoment des modifizierten Querschnitts und M' sein statisches Moment in bezug auf die gesuchte Nullinie. In Abbildung 202 ist zu dem links angegebenen Kräftepolygon mit der Poldistanz H das Seilpolygon A‘ BA“ in der Weise gezeichnet, daß der Teil A‘B' zu den /z-fachen Eisenquerschnitten gehört, während der Teil B'A" sich auf die Streifen Fh der Betonfläche bezieht. Ist OK die richtige Lage der neutralen Achse, so ist das statische Moment des wirksamen modifizierten Querschnitts, d. h. sämtlicher /z-fachen Eisenflächen und der rechts gelegenen Betonflächen,

M' = H.z,

denn im Seilpolygon der wirksamen Flächen bedeutet CA‘ die erste und die Seite bei O die letzte Seite.

Das Trägheitsmoment des wirksamen modifizierten Querschnitts ist / = 2.//.Fläche A'B'OK, somit wird

/   2 . Fläche A'B'OK

a~ M' -      z

oder

 = A'B'GF



*) Professor C. Guidi, »Sui calcolo delle sezioni in beton artnato«. Cemento 1906, Nr. 1.

d Z

Nun ist aber ~2—auch gleich dem Inhalt des Dreiecks C Q K, somit

muß             C'GK=A'B'GK

sein. Dies ist der Fall, wenn die schraffierten Flächen einander gleich sind.

Zur Bestimmung des Punktes G hat man demnach vom Punkt C', der senkrecht unter C auf der ersten Seilpolygonseite liegt, die Aus-
[image: ]
Abb. 202.


gleichungslinie C'G so zu ziehen, daß die schraffierten Flächen einander gleich sind, daß also Fläche

CLO= A'B'L

wird. Da der Inhalt der Fläche A'B'L bekannt ist, läßt sich der Punkt G leicht und genau bestimmen, indem man die Verschiebung ausrechnet, die er nach einer ersten schätzungsweisen Annahme noch zu erfahren hat.

Nachdem die Lage der Nullinie gefunden ist, berechnen sich die gesuchten Beanspruchungen wie beim ersten Verfahren nach der Formel v . N  v . N  v . N ° — IdF. v M‘ ~ H . z und

— n . o, v ist die Entfernung von der neutralen Achse.

Das zweite Verfahren erscheint etwas übersichtlicher als das erste. Wenn man will, kann man auch die auf der Druckseite befindlichen
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Eisen vernachlässigen, man hat dann nur beim Seilpolygon B' A“ die Eisenquerschnitte als nach oben gerichtete Kräfte noch mit zu berücksichtigen.

Sehr übersichtlich wird auch die Anwendung auf den rechteckigen Querschnitt nach Abbildung 203. Hier wird das Seilpolygon A‘ B' zu einer Geraden und B' A“ ist eine Parabel.

Es sei noch darauf hingewiesen, daß die graphischen Methoden unter a) und b) auch bei solchen Formen der Einlageeisen benützt werden können, deren Abmessungen in der Richtung der Kraftebene so groß sind, daß sie beim Trägheitsmoment Berücksichtigung finden müssen. Die Eisenquerschnitte sind dann als /z-mal breitere Betonflächen zu behandeln und in der Richtung parallel zur neutralen Achse in schmale Streifen zu zerlegen, um das Seilpolygon A‘ B‘ aufzeichnen zu können.

Die größeren Profileisen sind 1-, I-, E-Eisen und kommen namentlich beim System Melau vor.

c) Biegung der unsymmetrischen Randträger.


ganz zutreffen wird. Da aber deren Einfluß sich rechnerisch nicht verfolgen läßt, so verdient die folgende Berechnung den Vorzug.

Setzen wir ein in vertikaler Ebene, der Kraftebene, wirkendes Biegungsmoment voraus, so müssen die in einem Querschnitt wirkenden Spannungen zusammen ein Kräftepaar geben, das dem Biegungsmoment das Gleichgewicht hält. In Abbildung 204 sei NN die Nullinie, die in jedem Flä
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chenelement der Druckzone wirksame Druckspannung ist senkrecht zum Querschnitt aufgetragen, so daß der sog. Spannungskeil, in diesem Fall



Die unsymmetrischen Randträger wurden bis jetzt nach den gleichen Formeln berechnet wie die symmetrischen Plattenbalken. Wenn sich dabei für die Eiseneinlagen auch keine zu großen Fehler ergeben, so ist das Ergebnis für die Betonpressungen viel zu günstig. Das nachstehend beschriebene Verfahren hat zwar zur Voraussetzung, daß auf den Randträger nur vertikale Kräfte ausgeübt werden, was bei einer Verspannung derselben durch eingreifende Nebenträger nicht mehr eine dreiseitige Pyramide, entsteht. Die Resultierende D aller Druckkräfte im Querschnitt muß durch den Schwerpunkt der Spannungspyramide gehen und muß ferner mit der resultierenden Zugkraft Z der Eisen in der vertikalen Kraftebene liegen.

Bezeichnet man in Abbildung 205 mit b die obere Breite der Druckzone, mit x ihre Höhe an der seitlichen Kante des Randträgers,


so



muß der Druckmittelpunkt in den Abständen — von rechts und

X

4 von oben liegen, weil der Schwerpunkt der Spannungspyramide in ^4 ihrer Höhe liegt. In der durch ~ gezogenen Vertikalen muß auch die resultierende Zugkraft der Eisen liegen.

Die Spannungen der einzelnen Eisenquerschnitte verhalten sich nun wie ihre Abstände von der Nullinie. Dadurch läßt sich die Lage der Resultierenden Z für eine bestimmte Nullinie berechnen und wenn b

letztere richtig ist, so muß Z im Abstand --- von der rechten Kante

liegen. Sind nun die Eisen wie in Abbildung 205 in gleichen Stärken
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und Abständen angeordnet, so können die Zugkräfte der einzelnen Eisen durch gleich breite vertikale Flächenstreifen dargestellt werden, die sich von Mitte Eisen bis zur Nullinie erstrecken, und zusammen
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das Trapez pqrs bilden. Bei richtiger Lage der Nullinie muß dann b

der Schwerpunkt dieses Trapezes auf der Vertikalen durch — liegen3).

Mit dieser Bedingung allein ist aber die Lage der Nullinie noch nicht bestimmt, denn sie muß auch durch den Schwerpunkt der wirksamen Querschnittsfläche hindurch gehen. Als letztere ist das die Druckzone darstellende Dreieck, welches unten durch die Nullinie begrenzt wird, und die /z-fachen Eisenquerschnitte anzusehen. Damit ergibt sich das folgende, in Abbildung 206 dargestellte Verfahren zur Bestimmung der Nullinie.

Durch Probieren ist es leicht möglich, eine beliebige Lage 1 der Nullinie zu finden, bei welcher der Schwerpunkt der Spannungspyramide in senkrecht über dem Schwerpunkt des Trapezes pqrs liegt. Bestimmt man dann für diese beliebig gewählte Nullinie 1 den Schwerpunkt der wirksamen Querschnittsfläche, so wird dieser im allgemeinen nicht auf jener Linie liegen, sondern in Sj in einem gewissen Abstand A1 davon. Macht man dasselbe für eine andere Lage 2 der Nulllinie, so wird man einen Schwerpunkt S2 der wirksamen Querschnittsfläche erhalten, der im Abstand /\2 von der Geraden 2 liegen wird. Einen Punkt der richtigen Nullinie erhält man nun, wenn man Al und A2 in den Schnittpunkten der Geraden 1 und 2 mit der rechten Kante des Querschnitts senkrecht zu dieser aufträgt und die Endpunkte der Lote miteinander verbindet. Der Schnittpunkt dieser Verbindungslinie mit der Querschnittskante ist dann ein Punkt der gesuchten Nulllinie 3, denn bei dieser wird der Abstand des Schwerpunkts S3 gleich Null sein.

Durch Ermittlung von S, kann man sich von der Richtigkeit der gefundenen Nullinie überzeugen. Die Richtung der letzteren ist zwischen den Richtungen 1 und 2 leicht zu finden und kann unter Umständen noch verbessert werden, indem man nachsieht, ob der Schwerpunkt des unteren Trapezes senkrecht unter liegt. Die Schwerpunkte S61 und S*2 sind die Schwerpunkte der jeweiligen dreieckigen Druckzonen. Wenn von diesen Dreiecken in der Ecke zwischen Platte und Rippe ein Stück wegfällt, so kann dies vernachlässigt werden, weil die Spannungen dort gering sind.

Se ist der Schwerpunkt der /z-fach zu denkenden Eisenflächen, er wird im allgemeinen in der Mittelebene der Rippe liegen. Die Schwerpunkte Sx und S2 der ganzen wirksamen Querschnittsflächen findet man durch Teilung der Strecken Se Sbl und Se Sb2 im umgekehrten Verhältnis der Flächen Fb und n . Fe am besten durch Rechnung.

Nach Ermittlung der Nullinie findet man
[image: ]

und die größte Druckspannung des Betons in der Ecke oben rechts berechnet sich zu

1 b x

denn es muß D = - . <zb —~ gleich dem Inhalt der in Abbildung 204 dargestellten Pyramide sein.

Die Beanspruchung der Eiseneinlagen ist nicht in allen Stangen gleich, sondern in dem am weitesten von der Nullinie abliegenden Eisen am größten. Unter der Voraussetzung, daß die Spannung über den Querschnitt dieses Eisens gleichmäßig verteilt sei, ist

Z wO

°e~ Fe • STÖ’

denn die Beanspruchung im Punkt Se, dem Schwerpunkt der Eisenquerschnitte, wäre und im Punkt w ist sie im Verhältnis

größer. Fe bedeutet dabei den Querschnitt der Rundeisen zusammen.

Versuche mit einseitigen Randträgern

sind in Heft 90 und 91 der Mitteilungen über Forschungsarbeiten von Herrn Baudirektor v. Bach beschrieben. Der Querschnitt dieser Balken
[image: ]

ist in Abbildung 207 dargestellt. Die Spannweite betrug 3,00 m, die P

Entfernung der beiden symmetrischen Einzellasten — von einander

1,00 m.

Die Längenänderungen wurden an vier der Kanten gemessen. Die hieraus sich ergebenden Lagen der Nullinie bei den Belastungen P = 2000 und P = 8000 kg sind in Abbildung 207 mit strichpunktierten Linien angegeben. Die ausgezogene Linie daselbst gibt die Lage der Nullinie nach unserer Berechnungsmethode mit n — 15 an, wobei vorausgesetzt ist, daß sich die Deckenplatte nach links mindestens bis zur Nullinie fortsetzt, was in Wirklichkeit nicht ganz zutrifft.

Berechnen wir nach der oben beschriebenen Methode die Randspannungen in der obern Ecke rechts, so erhalten wir

für P = 2000 kg                Qb = 43,0 kg/qcm

„ P = 4000 „                 o^ = 86,0    „

„ 7° = 10000 „ (Höchstlast) o^ = 215,0

Aus den gemessenen Verkürzungen daselbst lassen sich die tatsächlichen Beanspruchungen mit Hilfe der Deformationsmessungen an gleichartigen Betonprismen ermitteln, die in demselben Bericht enthalten sind. Man erhält dann als tatsächliche Betonpressung

für P = 2000 kg                  0,5 = 41,5 kg/qcm

„ 73 = 4000 „                 ^=75,2

Der Bruch erfolgte durch Zerdrücken des Betons. Die Beanspruchung der Armierung berechnet sich hiefür zu nur 1250 kg/qcm, während sich beim symmetrischen Balken mit horizontaler Nullinie <5e = 969 und o&=135 kg/qcm ergeben würden. Die Druckfestigkeit gleichartiger Betonwürfel wurde zu 111 kg/qcm ermittelt.

Berechnung für Stadium IIa.


Der Vollständigkeit wegen und um einen Einblick in die Schwierig-




keiten der genauen rechnerischen Ermittlung der Deformationen zu ge



statten, ist im nachstehenden noch für die Berechnungsweise für das Stadium IIa angegeben.


den rechteckigen Querschnitt
[image: ]
Abb. 208.




Aus den Abbildungen 161—163 auf Seite 182 und 183 sieht man, daß die Kurven der Spannungen für das Stadium II im rechteckigen armierten Betonquerschnitt näherungsweise durch 2 Gerade ersetzt werden können, von welchen die eine den Querschnitt in der neutralen Achse schneidet und auf der Zugseite noch so weit verlängert ist, bis die Zugspannung den Grenzwert oz gleich der Zugfestigkeit erreicht hat; von da an erfolgt die Begrenzung der Spannungsfläche durch eine dem Querschnitt parallele Gerade.

Mit den Bezeichnungen der Abbildung 208 erhalten wir bei reiner Biegung

D = Ze -j- Zb oder

b .          p       7

• X — * e • I

Zb = \d — x —. b . %

Zb = (d-

somit, da                   = n . ob.

b . ob Fc. n .    . (/z — x) . / , x . az \

--5— . x =--------A-----. b . a 2                        x                \            2 . <sb /

Für einen bestimmten Wert des Verhältnisses

-^- = ß

läßt sich x aus dieser Gleichung bestimmen, man erhält dann

oder / F           \   2 F

x2 (1 + ß)2 + 2 x .n-d.^\=:~.n.h,

woraus

* =                öTßF

Hiernach ist also die Lage der neutralen Achse bestimmt. Man hat dann ferner

c- bi x\ , 1              \ b . d — x\

M = Fe . a, \ h — — I 4- b .   . (d — x) x 4---—I
[image: ]

1j~ — b ' ~~xb '              \      3 / 4~ ß •   • (^ x} y 2 + 6 /

--1- . ob. x . ß (2 x 4- x . ß),

woraus

6 . M . x

°b = ~n^F77(jr^ x) (6 h-2 x) + xb~f(d-x) (3d + x)-b ß2x3 (2 + ß) ’

Wenden wir nun diese Formeln auf die Versuchskörper Seite 181 an und wählen wir dem Elastizitätsverhältnis entsprechend n = 10, so erhalten wir z. B. für die 15 cm breiten Körper mit 0,4 °/o Armierung


mit ß = ■'■/s




M = 15 . 3659 cmkg




mit ß =

M = 15 . 5326 cmkg




x = 12,6 cm

= 30,6 kg/qcm




gemessen sind




gemessen sind




x = 12,4 cm

= 28,5 kg/qcm



Mit Ausnahme der oe stimmen die Resultate ganz gut miteinander überein, man sieht, wie die Nullinie auch rechnungsmäßig mit zunehmendem Biegungsmoment, also abnehmendem Verhältnis

—— = ß in die Höhe rückt. Die Endlage mit ß — 0 fällt mit der nach 5z>

Stadium II b berechneten zusammen. Bei einem gewöhnlich belasteten Balken, dessen Biegungsmomente nach der Mitte hin größer werden, wird also die Verbindungslinie der Neutralachsen sämtlicher Querschnitte nach der Mitte hin ansteigen; an den Stellen, wo Risse auftreten, wird sie einen Kulminationspunkt erreichen, jedoch wird sich dieser um so weniger über den allgemeinen Verlauf der Linie erheben, je höher die Beanspruchungen sind.

Der Einfluß der Schubkräfte.

Während die Schubspannungen bei den Trägern aus Holz oder Eisen eine untergeordnete Rolle spielen und nur in Ausnahmsfällen zu berechnen sind, haben sie bei den Eisenbetonbalken eine große Bedeutung und müssen durch entsprechende Anordnung der Armierung berücksichtigt werden.

Wird nämlich ein nur durch gerade Eisen armierter Plattenbalken, also ein solcher, bei dem keine Bügel und abgebogenen Eisen vorhanden sind, der Biegung unterworfen, so erfolgt der Bruch, falls die Armierung hinreichend stark ist, nicht in der Balkenmitte infolge der Zugspannungen, sondern in der Nähe der Auflager, wo sich schräge Risse infolge der Schubspannungen oder der von diesen erzeugten schiefen Hauptspannungen ausbilden, wie dies aus der Abbildung 209 deutlich zu ersehen ist.

Sind an irgend einer Stelle eines Trägers die Normalspannungen o und die Schubspannungen r vorhanden, so berechnen sich die schiefen Hauptspannungen, d. h. die Größtwerte der in irgend einem

[image: ]
Abb. 209. Bruchrisse in der Nähe des Auflagers bei einem nur mit geraden Thachereisen armierten Plattenbalken.




schrägen Flächenelemente wirksamen Zug- und Druckspannungen nach den Formeln
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(5

°" = 2
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2 T

und ihre Richtung ist durch tg 2 a =--gegeben. Verfolgt man

o

[image: ]
Abb. 210. Spannungstrajektorien in einem homogenen PJattenbalken.
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von einem Punkt des Balkens aus die Richtung der Flächenelemente mit den größten bzw. kleinsten Hauptspannungen, so erhält man zwei in dem betreffenden Punkt aufeinander senkrecht stehende Kurven. Die Gesamtheit aller dieser Kurven für den ganzen Balken stellt zwei Scharen sich rechtwinklig schneidender Kurven vor, die man bekanntlich die Spannungstrajektorien nennt.

In Abbildung 210 ist der Verlauf der Spannungstrajektorien für einen einfachen, frei aufliegenden und homogenen Balken mit T-förmigem Querschnitt dargestellt; alle Kurven schneiden die neutrale Achse unter 45°, dort ist o = 0, also cjz=t0. Wenn die Zugfestigkeit geringer als die Druckfestigkeit und als die Scherfestigkeit ist, wie es beim Beton zutrifft, dann wird an jeder Stelle der Bruch infolge der schiefen Zugspannung oj eintreten.

Hieraus kann man aber nicht ohne weiteres schließen, daß die zweckmäßigste Form der Armierung dem Verlauf der Spannungstrajektorien für Zug folgen würde. Denn abgesehen davon, daß in der Ausführung eine Verwirklichung dieses Gedankens kaum möglich erscheint, namentlich wenn man noch kontinuierliche Träger mit veränderlicher Belastung in Betracht zieht, ist zu berücksichtigen, daß die Spannungsverteilung im armierten Querschnitt eine andere ist als im homogenen. Auch Pressungen in vertikaler Richtung zwischen den einzelnen Balkenfasern beeinflussen die Hauptspannungen.

Für alle Stellen eines Trägers, wo = 0 ist, also am Auflager der einfachen, oder an den Momentennullpunkten kontinuierlicher Träger, ist a = 45°. Es müßte also dort die Abbiegung der Eisen zweckmäßig unter 450 erfolgen, damit sie am besten die schiefen Zugspannungen, welche dann = t sind, aufnehmen können. Da jedoch a gegen die Mitte hin bald kleiner als 45 0 wird, so sind auch flachere Abbiegungen angezeigt, bis zu 30°.

Streng genommen hätte man für die Querschnitte mit gz = 0 die Schubspannung r nach dem Stadium I zu berechnen.

In den »Leitsätzen« und den »Bestimmungen« ist davon ausgegangen, daß die horizontalen Zugspannungen zz des Betons ganz von der unteren Eiseneinlage aufgenommen werden, so daß bei der Berechnung der Schubspannungen von der Zugfestigkeit des Betons ganz abgesehen wird. Die von den so berechneten Schubspannungen erzeugten schiefen Zugspannungen sollen durch Bügel und abgebogene Eisen übertragen werden. Da die so durchgebildeten Konstruktionen und Versuchsbalken sich gut bewährt haben, behalten wir diese einfache Berechnung der Schubspannungen nach Stadium II b bei und geben zunächst die Entwicklung der nötigen Formeln, um dann an Hand des nunmehr vorliegenden genauen und sorgfältig durchgeführten Versuchsmaterials zu prüfen, inwiefern die einfachen Formeln Anhaltspunkte zur Beurteilung der Sicherheit gegen die Zerstörung durch die Schubkräfte bieten.

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.
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Formeln für die Schub- und Haftspannungen.

Bei der Ableitung der folgenden Formeln wird in konsequenter Weise wie bei der Biegung von der Zugfestigkeit des Betons abgesehen, es werden also die Schub- und Haftspannungen gerechnet unter der Voraussetzung, daß die nur in den gerissenen Querschnitten, also im Stadium II b wirksamen Spannungen und in allen Querschnitten vorhanden seien. Dabei werden zunächst nur gerade Eiseneinlagen vorausgesetzt.

1. Rechteckiger Querschnitt mit einfacher gerader Armierung auf der Zugseite.

Die Normalspannungen seien nach dem Verfahren 3, S. 150 für das Stadium IIb ermittelt. AB und A'B' seien zwei benachbarte

[image: ]
Abb. 211.




Querschnitte; die in der Fläche CCJ auftretenden Schubkräfte sind gleich der Differenz der Normalspannungen in A C und A'fC', also

r . b . dl = f b . dv . do.

Nach früherem ist


2 . M
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woraus

dob        2        dM _     2 , Q

dl ~ t /,          ’ dl ~~ ,      /,         ’

b . x .\h —jl          b . x . I h —y I

wobei Q die Querkraft des Querschnitts bedeutet.


do = -- dob, x


	
somit

t. b . dl =

V
	
/‘r       v.Z.Q.dl

/ b . dv .------------------

'          b . x* .\h — -y)
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Die Schubspannung ist also am oberen Rande mit v = x gleich Null und wächst bis zur neutralen Schicht auf den Wert an:

To

Die Ausdrücke für ~.b und r0 ergeben sich auch, wenn man die für homogene Querschnitte gültige Formel

Q .3

’ J. b

auf den modifizierten Querschnitt anwendet, der aus der gedrückten Betonfläche und den //-fachen Eisenquerschnitten besteht. S bedeutet das statische Moment der gedrückten Betonfläche oberhalb v in bezug auf die Nullinie.

Da nach der für das Stadium II b gemachten Voraussetzung unterhalb der Nullinie keine Normalspannungen mehr im Beton wirken, so bleibt von der Linie OO‘ an die Schubspannung konstant bis zur Eiseneinlage. In der Tat entspricht der gefundene Wert r0 auch dem Betrag der Schubspannung, welcher nötig ist, um die Differenz der Zugspannungen zwischen zwei benachbarten Eisenquerschnitten durch den Beton aufzunehmen.

Es muß nämlich sein

b . t0 . dl = dZ

M

dZ dM ~dT~~dT
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auch die Summe der auf die Längenwirksamen Haftspannungen vor,



somit

b . t0

Dieser Wert von b ste einheit am Umfang der Eise: und zwar ergibt sich die Haftspannung aus

	
1 Umfang der Eiseneinlagen *



Diese Formel setzt voraus, daß alle Eisen gleich stark sind, so daß sich auf ihren Umfang gleichmäßig verteilt.

Bei ungleichen Stärken der geraden Eisen verteilt sich jedoch die Schubkraft b. t0 auf die einzelnen Eisen proportional ihrem Querschnitt. Dadurch ergibt sich die Haftspannung am stärksten Eisen größer, als wenn b. r0 gleichmäßig auf den ganzen Umfang aller Eisen verteilt würde.

Beispiel.

Eine Eisenbetonplatte mit Fe = 6,79 qcm = 6012 mm besitze eine Spannweite von 2,0 m und habe eine gesamte Belastung von 820 kg/qm aufzunehmen, es sei h = 9 cm.

Der Abstand der neutralen Schicht vom oberen Rand berechnet sich nach früherem zu x = 3,38 cm, ferner ergibt sich für b = 100 cm Q ~ 820 kg, also

820

	
100 • T0 = "7-----OOO x • = 104 kS/Cm



1

 »Berechnung der Anker, welche zur Befestigung von Platten an ebenen Flächen dienen«. Die Abhandlung befaßt sich zwar nicht direkt mit dem armierten Beton, jedoch sind die Voraussetzungen mit den unserigen identisch, so daß die Methode ohne Änderung auf den Eisenbeton übertragen werden kann.

2

 In Abbildung 199 ist das Trägheitsmoment der Kräfte gleich dem Inhalt der vom Seilpolygon, der Trägheitsachse und der ersten Seilpolygonseite eingeschlossenen Fläche, multipliziert mit 2H.

3

 Die Konstruktion der vertikalen Schwerlinie des Trapezes pqrs ist in Abbildung 205 angegeben. Durch die Drittelspunkte von p q werden von r und s Linien gezogen, die sich auf der vertikalen Schwerlinie schneiden.


(• - -”)

t0 = 1,04 kg/qcm.

Da die Eiseneinlage aus 6 0 12 mm pro Meter Breite besteht, so ist ihr Gesamtumfang U = 6.3,14.1,2 = 22,6 cm und daher die Haftspannung

T1 = “226" = 4,6 kg'qcm-

Bei den einfachen Platten sind die Schubspannungen und Haftspannungen gewöhnlich so gering, daß ihre Berechnung entbehrlich erscheint. Aus demselben Grunde werden Bügel bei den armierten Platten als überflüssig erachtet.

Wichtiger sind die Schub- bzw. Haftspannungen bei den

	
2. Plattenbalken. Es ist klar, daß die letzte Ableitung des Ausdrucks



= -—r

h 3

beim rechteckigen Querschnitt in gleicher Weise auch für den Platten-X

balkenquerschnitt gültig ist, wenn für h —der Abstand der Eisen

einlage vom Druckmittelpunkt (Abbildung 181, S. 201) und für b die Stegbreite b(] gesetzt wird. Für x <7 d bleibt also der Ausdruck der nämliche, während für x 7> d

J____(/? - * + j). b.

(Abbildung 182, S. 203) zu setzen ist. Genähert kann man auch für den Abstand der Eisen vom Druckmittelpunkt den etwas zu kleinen

Wert h — ~ wählen, so daß (etwas zu groß) als Schubspannung des Stegs zwischen der Eiseneinlage und der neutralen Schicht erhalten wird.

Die Haftspannung berechnet sich unter der Voraussetzung gleich dicker gerader Eisen nach der Formel

T_______________

1 Umfang der Eiseneinlagen

Haben die Eisen ungleiche Dicke, so ist die Schubkraft bQ. t0 proportional den Eisenquerschnitten zu verteilen und die größte Haftspannung tritt dann am dicksten Eisen auf und zwar im Betrag von

• To

max T1 ~ Fe ' T’

wenn man mit Fe den Querschnitt aller Eisen und mit d den größten Eisendurchmesser bezeichnet.

Beispiel.

Für den unter 1, S. 204 berechneten, an den Enden frei aufliegenden Plattenbalken ist Z = 5,5 m, q = 3780 kgm, also

Q = 2,75.3780 = 10 395 kg ,           10395                  ,

= T7^T3T1-W = 196 kg/Cm’ also die Schubspannung im Steg

196 „nl . = 7,0 kg/qcm.

Wenn alle fünf Rundeisen 28 mm auf das Auflager hinausgehen würden, wäre dort die Haftspannung

= 5.3,14.2,8 = 4’5 kg'qCm-

Die tatsächlichen Werte der Schub- und Haftspannungen.

1. Schubspannungen.

Die vorstehenden Formeln für die Schubspannungen sind unter der Voraussetzung abgeleitet worden, daß im Beton unterhalb der Nullinie keinerlei Zugspannungen wirksam seien. Beachtet man indessen, daß auch im Stadium I und IIa, wo der Beton noch auf Zug

M

mitwirkt, die Druckkraft D =---- ist, wenn z den Abstand zwischen

z

Z und D bezeichnet, und daß die horizontalen Schubkräfte in der Höhe der neutralen Schicht zwischen zwei benachbarten Querschnitten den Zuwachs an D übertragen müssen, so folgt auch hier, sofern der Abstand z zwischen zwei aufeinander folgenden Querschnitten konstant bleibt, , dD   Q

bz0 = —rr = — • 0 dl     z

Ein Unterschied dieses tatsächlich vorhandenen Wertes der Schubspannung in der neutralen Schicht gegenüber dem unter Voraussetzung des Stadiums II b ermittelten wird nur insofern vorhanden sein, als der berechnete Hebelsarm zwischen Zug- und Druckmittelpunkt von dem wirklichen abweicht. Aus der Spalte für z in der Tabelle Seite 181 ist zu ersehen, daß dieser Wert für rechteckige Querschnitte sich nicht viel ändert, und ein Blick auf die Linien der Spannungsverteilung Abbildung 161—163 zeigt, daß er etwas kleiner

X

ist als der nach der Rechnung sich ergebende Wert h —Somit würde bei rechteckigen Querschnitten der Wert t0 in der neutralen Schicht ein wenig größer sein, als die Rechnung nach Stadium IIb angibt.

Bei den Plattenbalken tritt die Wirkung der Zugkräfte des Betons im Steg noch mehr zurück, die resultierende Zugkraft Z fällt also näher an die Eisenzugkraft Ze und der Hebelsarm von Zug und Druck im Querschnitt wird noch mehr sich dem der Rechnung annähern, als beim Rechteck. Wir können also erwarten, daß bei den Plattenbalken die Schubspannung im Steg unter dem Anschluß an die Platte tatsächlich dem nach der Näherungsformel

z -__Q___

—     7        ,

sich ergebenden Wert nahe kommen wird.

Weiter nach unten wird die Schubspannung wieder abnehmen bis zu den Eiseneinlagen; eine genaue theoretische Verfolgung erscheint aber sehr schwierig angesichts der umständlichen Berechnung nach Stadium II a, wobei noch zu beachten ist, daß die Spannungsverteilung nach Abbildung 207 auch nur näherungsweise der Wirklichkeit entspricht.

2. Haftspannungen.

Die für das Stadium II b mit der oben angegebenen Formel berechnete Haftspannung ist gegenüber der tatsächlich vor Auftreten der Zugrisse, also in den Stadien I und Ha vorhandenen zu groß. Denn nach der Tabelle auf Seite 181 steigt der Wert von Z& bis zum Auftreten der ersten Risse; d. h. die Zunahme von Ze, die direkt der

Haftspannung proportional ist, erfolgt bei wachsendem Moment langsamer als diejenige von D, auf die sich die Berechnung von t1 gründet. Bei den Plattenbalken, wo der Einfluß von Zb mehr zurücktritt, wird die Übereinstimmung des berechneten t1 mit dem tatsächlichen besser sein, als beim Balken rechteckigen Querschnitts.


Wenn bei einem gleichmäßig belasteten Balken der erste Zugriß in der Mitte eintritt und bis zum Eisen vorgedrungen ist, dann sind natürlich die Zugspannungen des Betons dort nicht mehr wirksam und das Eisen muß im gerissenen Querschnitt eine größere Zugkraft aufnehmen. Der Beton wird sich an der Rißstelle etwas zurückziehen,



während das Eisen sich mehr dehnen will, und die notwendige Folge wird sein, daß beide aneinander so weit gleiten, bis der Gleitwiderstand die Spannung im Eisen so weit vermindert und diejenige im Beton so weit vermehrt hat, daß beide Materialien sich um gleich viel dehnen. Die Breite des Risses, unmittelbar am
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Eisen gemessen, stellt also die Summe der auf einer gewissen Länge vorhandenen Gleitungen des Betons gegenüber dem Eisen vor.

Auf den zwischen zwei Rissen befindlichen Beton des Stegs wirkt der Unterschied AZ der Eisenzugkräfte in den beiden gerissenen Querschnitten, als die Summe der Reibungswiderstände auf die entsprechende Länge, ferner werden nach Abbildung 212 von den Eisenstangen auf den Beton noch Leibungsdrücke ausgeübt werden, die der von AZ verursachten Deformation des Betonstücks entgegenwirken und die namentlich bei etwas geneigtem Verlauf der Risse auftreten müssen. Günstig hinsichtlich der Biegungsbeanspruchung der von den Rissen begrenzten Betonstücke wirkt noch der Umstand, daß der früher gerissene Querschnitt sich in einem höheren Belastungsstadium befindet als der nächstfolgende, sein Druckmittelpunkt also höher liegt, während die Höhenlage des Zugmittelpunkts im Eisenquerschnitt bei fortgeschrittener Ausbildung der Risse unverändert bleibt. Somit geht die Abnahme AZ der Zugkräfte langsamer vor sich als die Abnahme des Biegungsmoments; wenigstens gilt dies für den mittleren Teil des gleichmäßig belasteten Balkens, wo demnach eine Art von Gewölbewirkung zustande kommt.

Genauere Anhaltspunkte über die Verteilung des Gleitwiderstands längs des Eisens in den äußeren Balkenteilen lassen sich aus den Versuchen der Materialprüfungsanstalt Stuttgart, Heft 45—47 der Mitteilungen über die Forschungsarbeiten, gewinnen*).

Da die nach Abbildung 73 belasteten Balken im mittleren Teil ein konstantes Biegungsmoment aufweisen, so ist man imstande, an Hand der dort gemessenen Längenänderungen des oberen und unteren Betonrandes für jedes Biegungsmoment die spezifische Längenänderung des Eisens anzugeben. Im äußeren Balkenteil, wo die Momente vom Lastangriff bis zum Auflager gleichmäßig auf Null abnehmen, kann man also an jeder Stelle die tatsächlich vorhandene Dehnung und damit auch die Zugkraft des Eisens angeben.

So lange keine Risse im Beton und kein Gleiten des Eisens eingetreten sind, werden die so ermittelten Zugspannungen im Eisen der Wirklichkeit entsprechen und ebenso die hieraus zu berechnenden Haftspannungen. Die letzteren ergeben sich aus der Bedingung, daß die Differenz der Eisenzugkräfte in zwei benachbarten Querschnitten auf der zwischen beiden gelegenen Eisenoberfläche durch Haftspannungen auf den Beton übertragen wird.

In Abbildung 213 sind im mittleren Teil die Belastungszustände P=3000 und P=5000 kg des Balkens Nr. 94, siehe Zusammenstellung 23 des Berichts, dargestellt. Risse sind bei diesen Belastungen noch nicht aufgetreten.

Unterhalb der Abszissenachse sind mit starker gestrichelter bzw. ausgezogener Linie die den beiden Belastungszuständen entsprechenden, aus den gemessenen Längenänderungen sich ergebenden Zugkräfte Z/ des Eisens aufgetragen. In schwächeren Linien sind für diese Kräfte noch die bei der Berechnung nach Stadium II b erhaltenen Werte Ze angegeben, welche natürlich viel größer sind als die tatsächlichen, weil ja der Beton noch ganz auf Zug mitwirkt.

Die Kurven oberhalb der Abszissenachse bedeuten die Werte des Gleitwiderstands, die sich aus dem jeweiligen Unterschied zwischen den Eisenzugkräften von zwei benachbarten Querschnitten ergeben, während die horizontalen geraden Linien die nach dem Stadium II b berechneten Werte von t1 vorstellen, welche wegen der im äußeren Balkenteil gleich bleibenden Querkräfte konstant sein müssen.

Der Verlauf der Kurven zeigt, daß die tatsächliche Verteilung des Gleitwiderstands keineswegs mit der gerechneten übereinstimmt, was aber auch wegen des vernachlässigten Zb nicht anders zu erwarten war. Die Kurven sind gegen die Lastangriffspunkte etwas abgerundet worden, ferner sind sie über den Auflagerpunkt hinaus noch so weit verlängert, als das Eisen vom Beton umschlossen ist. Da die Last P = 5000 nahe an der ersten Rißbildung liegt, so zeigt sich ein rascheres Ansteigen der Linien für die Eisenzugkraft und für die Gleitspannung

') Vergl. auch KJeinlogel, Armierter Beton 1910. Seite 395.
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Abb. 213.

Tatsächliche Verteilung des Oleitwiderstands längs des Eisens. Balken Nr. 94 aus Heft 45—47 der Mitteilungen über Forschungsarbeiten.




gegen den Lastangriffspunkt hin. In der Nähe der Last übersteigt der Höchstwert der Haftspannung den berechneten Wert ziemlich.

Nachdem sich die ersten Risse gebildet haben, tritt eine Änderung in der Verteilung des Gleitwiderstandes ein. An der Rißstelle wird die Eisenzugkraft plötzlich größer, während der Beton in der unteren gerissenen Zone spannungslos wird. Wenn der Riß bis zur Nullinie hochgehen würde, dann wäre Ze nach Stadium II b aus Ze — ——— , x 3 zu berechnen. So lange aber die Risse diese Höhenausdehnung noch nicht haben, wirken oberhalb der Risse bis zur Nullinie noch Zugspannungen des Betons bei der Momentenübertragung mit und sind bei der Ermittlung der tatsächlichen Zugkraft im Eisen zu berücksichtigen.

Im unteren Teil der Abbildung 213 stellen die mit Ze bezeichneten geraden Linienzüge die nach dem Stadium II b berechneten Eisenzugkräfte unter den Belastungen von P = 6000, 6500 und 7000 kg vor. Vom Auflagerpunkt aus laufen die Linien gerade bis zu den Höchstwerten unter dem Lastangriff und gehen im mittleren Balkenteil entsprechend dem dort konstanten Moment horizontal weiter.

Die tatsächlichen Zugkräfte im Eisen an der Rißstelle sind mit Ze bezeichnet und durch Ringe kenntlich gemacht. Man erhält Z/ aus der Momentengleichung um den Druckmittelpunkt der Betonspannungen unter Berücksichtigung einer Betonzugkraft Zb, die zwischen der Nullinie und dem oberen Rißende wirksam zu denken ist. Für die Nullinie ist hierbei die rechnungsmäßige Lage vorausgesetzt und Zö ist als Resultierende des Dreiecks der Zugspannungen unterhalb der Nullinie angenommen, wobei die größte Zugspannung oberhalb des Rißendes 10 kg/qcm beträgt.

Die mit a, b, c bezeichneten Kurven sind die Linien derjenigen Eisenzugkräfte, welche man aus den Messungen der Längenänderungen im mittleren Balkenteil ableiten kann, indem man an Stelle der bei den einzelnen Belastungszuständen vorhandenen Momente als Ordinaten die Eisenzugkräfte abträgt, welche den gemessenen und zu den Momenten gehörigen Längenänderungen entsprechen. Unterhalb der mit Ringen bezeichneten Stellen können die Kurven nicht mehr als maßgebend betrachtet werden, weil hier die Längenänderungen des Eisens solchen Belastungszuständen entnommen sind, welche im mittleren Teil Zugrisse erzeugt hatten. Nach früherem ergeben in einem solchen Fall die auf größere Strecken ausgeführten Dehnungsmessungen keinen Maßstab für die an den Rißstellen vorhandenen Eisenspannungen, da sie nur Mittelwerte vorstellen können.

Von den Werten Z/ an der Rißstelle muß nun ein allmählicher Übergang der Zugkraft des Eisens nach den Kurven &, b und c stattfinden, welche dem Stadium I entsprechen. Da bei den hier vorliegenden Probebalken Risse in den äußeren Balkenteilen nicht mehr eingetreten sind, so muß angenommen werden, daß vom äußersten Riß ein Gleiten des Eisens zum mindesten über jene Stellen hinaus stattgefunden hat, bei welchen das Biegungsmoment im betreffenden Belastungszustand den Betrag erreichte, wo im mittleren Teil die Riß-bildung begann. Denn nur durch ein Gleiten des Eisens kann die geringere Zugbeanspruchung des Betons erklärt werden.

Ähnlich wie beim Herausziehen eines Eisenstabes aus einem Betonprisma wird in der Nähe des Risses ein Gleiten des Eisens stattfinden müssen; je größer der Weg des Gleitens ist, um so geringer ist der Gleitwiderstand. Letzterer wird daher nach dem Auflager hin anwachsen und seinen höchsten Betrag dort erreichen, wo infolge der gegenseitigen Kraftübertragung die spezifischen Dehnungen des Eisens und des umgebenden Betons gleich geworden sind, so daß die Gleitbewegung verschwindet. Von da an wird sich weiter gegen das Auflager hin der Einfluß des Risses bald verlieren, so daß die aus den Messungen ermittelten Zugkräfte Z/ wieder vorhanden sein werden.

Wie aus Abbildung 213 unten zu ersehen ist, wird sich die Linie der tatsächlichen Eisenzugkraft Z/ von dem an der Rißstelle ermittelten Wert für die Belastung P = 6000 kg nach der strichpunktierten Kurve an die Kurve a anschließen. Die für diesen Verlauf der Z/ sich berechnenden Werte des Gleitwiderstandes sind nach oben in der ebenfalls strichpunktierten Linie aufgetragen. Die von letzterer und der Abszissenachse begrenzte Fläche stellt die Zugkraft Z/ vor, wenn das von den nach Stadium II b berechneten Gleitspannungen iq dargestellte Rechteck die der gleichen Belastung entsprechende Zugkraft Ze vorstellt. Da die Kraft im Eisen vom Riß bis zum Auflager auf Null abnehmen muß, so muß die Summe der Gleitwiderstände auf dieser Länge der Zugkraft gleich sein.

Da einerseits diese Flächenausgleichung und anderseits eine ähnliche Verteilungskurve des Gleitwiderstands, wie in Abbildung 59 und 60, erhalten werden mußte, war es nötig, mit dem Kulminationspunkt der Kurve bis zu einem Gleitwiderstand von 42 kg/qcm zu gehen. Der Gleitwiderstand bei Bewegung in der Nähe des Risses wurde hierbei zu bis */s des Höchstwertes angenommen.

Für die Lastzustände P= 6500 und P = 7000 kg sind die entsprechenden Kurven der Z/ und der tx durch die stark gestrichelten und ausgezogenen Linien dargestellt. Bei P — 7000 trat nach einiger Zeit das Gleiten des Eisens am Auflager ein, der höchste Wert des Gleitwiderstands konnte dann nach früherem nur kurz vor dem Ende eintreten. Da in diesem Fall Z/ nahezu gleich Ze ist, so stellt t1 = 17,8 kg/'qcm nach Stadium II b annähernd den Mittelwert der bei der Höchstlast tatsächlich vorhanden gewesenen Gleitwiderstände vor.

Die Verhältnisse bei diesen auf Biegung beanspruchten Probebalken liegen so ähnlich denjenigen der direkten Haftfestigkeitsversuche, daß die auf beide Arten gefundenen Mittelwerte von sehr gut übereinstimmen, wie dies aus den unten bei den Versuchen über die Ermittlung des Gleitwiderstands bei Biegung angegebenen Zahlen deutlich hervorgeht. Diese Versuchsbalken haben solche Abmessungen (große Breite, nur ein Eisen) erhalten, daß der Bruch durch Überwinden des Gleitwiderstands erfolgen mußte.

Um solchen Balken eine vierfache Bruchsicherheit zu geben, würde man die zulässige Last zu der Höchstlast annehmen müssen, dann wäre aber r1 auch nur des aus dem Biegeversuch gefundenen Wertes. Ganz abgesehen von der beim Bruch sowohl wie in den niederen Belastungsstadien vorhandenen Verteilung des Gleitwiderstands, die in keinem dieser Fälle mit der in der Rechnung vorausgesetzten übereinstimmt, kann man also die nötige Bruchsicherheit mit der richtigen Bemessung von t, nach Stadium Hb erreichen.

Solche Balken wie die zu diesen Versuchen verwendeten kommen aber in der praktischen Anwendung kaum vor. Hier wird vielmehr der Einfluß der Haftspannungen auf die Bruchsicherheit durch Bügel und abgebogene Eisen, sowie durch die Endhaken wesentlich geändert und zurückgedrängt.

Es sei noch darauf aufmerksam gemacht, daß bei der in Abbildung 213 gezeichneten Linie von Z/ für P= 7000 kg die Kraft im Eisen größer ist, als nach der Rechnung, welche den Beton auf der Zugseite vernachlässigt. Dieser Widerspruch löst sich, wenn man beachtet, daß infolge des Gleitens der Beton noch nicht die Dehnung angenommen hat, die ihm ein Zusammengehen mit dem Eisen ermöglicht. Infolge der geringen Betondehnung rückt die Nullinie und der Druckmittelpunkt im Beton tiefer, so daß der Hebelsarm zwischen Zug und Druck kleiner wird. Das Tieferrücken der Druckzone entspricht auch einer Gewölbewirkung im Beton, die besonders deutlich vorzustellen ist, wenn es sich um Eisen mit Endhaken handeln würde.

Wirkungsweise der Bügel und der abgebogenen Eisen.

Von den unten beginnenden und sich mit zunehmender Last allmählich nach oben fortsetzenden Zugrissen im mittleren Teil sind die bei unvollkommener Armierung zum Bruch führenden deutlich geneigten Risse in der Nähe der Auflager sehr zu unterscheiden. Es wurde in der Fachliteratur versucht, diese schiefen Bruchrisse auf ein Überwinden der Haftung zwischen Eisen und Beton zurückzuführen, mit dem Bestreben, recht niedere Werte für die Haftfestigkeit zu erhalten.

Die Unhaltbarkeit dieser Annahme ergibt sich daraus, daß diese Risse bei sonst gleichen Umständen unter solchen Belastungen eintreten, die der Stegbreite proportional sind, und bei annähernd gleichen Werten von t0, die mit der Zugfestigkeit des Betons übereinstimmen. Es wird also bei den annähernd unter 45° ansteigenden Rissen an den Auflagern die Zugfestigkeit des Stegs in schiefer Richtung überwunden und die Schubspannung kommt hier in erster Linie in Betracht.


Im Gegensatz zu den allmählich an Höhenausdehnung zunehmenden Biegungsrissen an den Stellen des größten Momentes, gehen die schiefen
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Schubrisse nach ihrem Auftreten sehr rasch in die Höhe, vergl. Abbildung 209.

Ist nun ein solcher schiefer Riß eingetreten, so wirken natürlich in der Rißfläche des Betons keine schiefen Zugspannungen mehr, und


der links abgeschnittene Teil, vergl. Abbildung 214, ist im Gleich



gewicht unter dem Einfluß der Querkraft Q, der Eisenzugkraft Z und der Kraft D im Betondruckgurt. Diese drei Kräfte müssen sich in einem Punkt schneiden, also wirken D und Z geneigt, wie es in der Abbildung angegeben ist. Daß nun Z am abgeschnittenen linken Teil in geneigter Richtung von oben nach unten wirken muß, erkennt man daraus, daß bei der mit dem Öffnen des Risses verbundenen Drehung der Balkenteile gegeneinander der rechte Teil die Eiseneinlage im linken Teil nach unten drückt, vergl. Abbildung 215, so daß dort im Eisen


noch eine nach unten gerichtete Seitenkraft übertragen wird, die natür



lich nur so groß werden kann, bis der Zusammenhang des unter dem Eisen liegenden Betons mit dem darüber befindlichen des Steges überwunden ist.

[image: ]
Abb. 215.




Je geringer also die Breite dem schiefen Riß unter sonst gleichen Umständen der wagrechte über den Eisen folgen, und es ist leicht denkbar, daß bei geringer Stegbreite beide Risse gleichzeitig erscheinen.


des zwischen den Eisen verbleibenden Betons ist, um so rascher muß



Wenn dann der Zusammenhang der Eisen mit dem Beton infolge des Herunterdrückens zerstört ist, kann selbstverständlich von Haftspannungen nicht mehr die Rede sein und die Haftfestigkeit kommt überhaupt nicht mehr in Frage. Die Zugkraft Z wird dann vom Riß an bis zu den Haken gleich groß bleiben und der Bruch muß eintreten, sobald die Haken dem Zug nicht mehr standhalten können.

Je mehr der wagrechte Riß über den Eisen fortschreitet, um so mehr wirkt Z wagrecht, um so mehr geneigt muß dann D werden, da beide Kräfte sich auf Q schneiden müssen, und die Folge davon kann sein, daß die Deckenplatte rechts sich vom Steg abhebt, was noch begünstigt wird durch die Biegungsspannungen, welche das rechts gelegene Betonstück des Stegs dadurch erfährt, daß unten am Eisen Gleitwiderstände wirksam sind. Das ist die Erklärung für den dem Bruch vorangehenden wagrechten Riß zwischen Steg und Platte in der Fortsetzung des schiefen Risses (Abbildung 209).

Aus dem Geschilderten erhält man sofort einen Einblick in die

Wirkungsweise der lotrechten Bügel.

Wir müssen annehmen, daß beim Vorhandensein von Bügeln ähnliche Beanspruchungen im Beton des Steges auftreten, da auch bei den mit Bügeln versehenen Balken die Risse in der Nähe der Auflager eine deutliche Neigung von etwa 45° aufweisen.

Die günstige Wirkung der Bügel ist dann so zu denken, daß in dem schief geführten Schnitt außer den schiefen Zugspannungen des Betons und den Gurtkräften Z und D noch die Zugkräfte in den
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Abb. 216.




Bügeln den äußeren Kräften am linken abgeschnittenen Teil das Gleichgewicht halten, Abbildung 216. Dadurch können zunächst die schiefen Zugspannungen kleiner bleiben, also der schiefe Riß wird erst später auftreten, ferner wird das Herunterdrücken der unteren Eisen nach

Überwindung der Zugfestigkeit in schiefer Richtung gehindert, ebenso das Abreißen der Deckenplatte vom Steg. So wirken also die Bügel auf eine größere Länge gemeinsam einer Zerstörung des Trägerendes entgegen, und in diesem Sinne kann die beobachtete Vermehrung der Haftfestigkeit an den mit Bügeln versehenen Trägern dem Einfluß der Bügel zugeschrieben werden.

Die Bügel werden also auf Zug beansprucht und nicht auf Abscherung, wie häufig angenommen wird.

Die Unhaltbarkeit der letzteren Anschauung ergibt sich aus folgendem. Denken wir uns von einem gemäß dieser landläufigen Theorie auf »Schub« beanspruchten Bügel, den wir der Einfachheit wegen von quadratischem Querschnitt voraussetzen, ein Stück von der Höhe dh herausgeschnitten, Abbildung 217, so kann dies unter Einwirkung der in den Endquerschnitten wirkenden Schubkräfte te. ß2 nur im Gleichgewicht sein, wenn diesen ein anderes Kräftepaar, herrührend von den Haftspannungen in den Seitenflächen, entgegenwirkt. Es muß also

re. a2. dh = . a . dh . a -j- 2 t1

sein, somit ist 'ce=l,5r1, d. h. die Schubspannung im eisernen Bügel
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Abb. 218.




kann die anderthalbfache Haftfestigkeit nicht überschreiten. Auf dem gleichen Wege erhält man bei kreisförmigem Bügelquerschnitt

4


können dem Bügelabschnitt nicht zum Gleichgewicht verhelfen, denn



Das etwa von Normalspannungen auf den Seiten des Bügelabschnittes herrührende Drehmoment kommt als oo kleine Größe zweiter Ordnung nicht in Betracht. Auch Normalspannungen in den Querschnittflächen man gelangt dadurch bei zwei aufeinander Widersprüchen im Drehungssinn, Abbildung 218. Die Rundeisenbügel können also äußerstenfalls nur mit wenig mehr als der Haftfestigkeit auf Schub wirken, was praktisch ohne jede Bedeutung ist, um die beobachtete günstige Wirkung zu erklären.


folgenden Abschnitten zu
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Abb. 219.





die gezogenen Vertikalen eines Fachwerks,



Die Bügel wirken also ähnlich, wie das druckfähige, nach der Mitte ansteigende Diagonalen enthält (Abbildung 219). Gegen die Balkenmitte hin, wo die Risse steiler verlaufen, sind die Querkräfte entsprechend kleiner, dort wirken auch die


Bügel als Armierung der Stücke des Betonstegs gegen Biegung durch die von den Eisenstangen ausgeübten Gleitwiderstände.




anderen nach der Mitte fallenden
[image: ]
Abb. 220.




Wirkungsweise der abgebogenen Eisen.

Denkt man sich die normalen Zugspannungen des Betons von den unteren Eisen, die von den Schubspannungen herrührenden schiefen Zugspannungen von den abgebogenen Strecken aufgenommen, dann sind nach Abbildung 220 alle auf die nach der Mitte unter 45° ansteigenden Flächenelemente wirkenden Zugkräfte zu addieren; auf die Flächenelemente des Verzahnungsschnittes wirken Druckspannungen, die anstandslos vom Beton selbst übertragen werden können.

Die schiefen Zugkräfte, die nach der Mitte hin bei gleichmäßiger Belastung stetig bis Null abnehmen, können durch den Inhalt der schraffierten Trapezfläche dargestellt werden, deren kleine Grundlinie von t0 = 2,0 der vom Beton allein bei vierfacher Sicherheit aufzunehmenden Zugspannung entspricht. Nach dieser Auffassung sind dann die Abbiegungen so zu legen, daß sie durch die Schwerpunkte der drei gleich großen Einzeltrapeze hindurchgehen.

Der Eisenbetonbalken kann in dieser Anordnung auch als Fachwerkträger mit einfachem oder doppeltem Strebensystem (Abbildungen 221 und 222) betrachtet werden, wobei die schraffierten Betonstreifen die Druckstreben vorstellen. Man erhält genau die gleiche Zugkraft in den abgebogenen Eisen, ob man die Querkraft in die Richtung der
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Abb. 221.
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Abb. 222.




Diagonalen zerlegt, ähnlich wie bei dem Parallelträger einfachen oder mehrfachen Systemes, oder ob man sie aus der Schubspannung t0 rechnet.

Da auch bei den mit abgebogenen Eisen armierten Balken die von den Schubspannungen herrührenden Risse in der Nähe des Auflagers eine Richtung von etwa 45° zeigen, so ist es außer Zweifel, daß in den diese Richtung kreuzenden Eisen tatsächlich Zugspannungen auftreten werden. Infolgedessen wird die Haftspannung an den unten liegenden Eisen in anderer Weise zu berechnen sein, als es auf Seite 258 angegeben ist, wo nur gerade Stangen vorausgesetzt wurden.

Wenn wir bei der fachwerkartigen Wirkung bleiben, so ergibt sich

für die unteren, auf das Auflager hinausgehenden Eisen von der letzten Abbiegestelle bis ans Ende eine konstante Beanspruchung, die sich aus dem Schnittmoment, bezogen auf den dem betreffenden Fachwerkstab entsprechenden Momentenpunkt, berechnen läßt. Beim doppelten Strebensystem ist dies der Kreuzungspunkt der ersten Streben, beim einfachen System der erste obere Knotenpunkt. Beide fallen in die
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Nähe des Auflagers, so daß das Moment hauptsächlich vom Auflagerwiderstand herrührt. Bezeichnet man diesen mit Q und sieht also der Einfachheit wegen von der zwischen dem Auflager und dem Momentenpunkt liegenden Belastung ab, dann erhält man mit der Voraussetzung unter 45° geneigter Füllungsglieder die Zugkraft Z im ersten unteren Fachwerkstab

Q ■ T Q beim doppelten Strebensystem Z =------=


„ einfachen



Z = -QlL- = Q. z

Diese Zugkraft muß durch den Endhaken und durch die Haftung bis zur nächsten Abbiegestelle auf den Beton übertragen werden. Ein richtig ausgebildeter, c. förmiger Haken würde imstande sein, die Übertragung mit voller Sicherheit zu besorgen, will man aber trotzdem die Haftspannung rechnen, so kann man von der Wirkung des Hakens ganz absehen und annehmen, daß sich die Haftspannung auf die Länge des ersten unteren Fachwerkstabes gleichmäßig verteile, alsdann erhält man, wenn U den Umfang der geraden Stangen bedeutet,

beim doppelten Strebensystem t1 = —

„ einfachen        „ t. — —---yy-

1    2^. U

also die Hälfte des früher unter der Voraussetzung von nur geraden Eisen abgeleiteten Wertes. Die Formel gilt nur, wenn alle schiefen Zugspannungen = t0 von den abgebogenen Eisen aufgenommen werden, sie ist ebenso berechtigt wie jede andere, wenn die zulässigen Werte für t1 aus Biegeversuchen mit entsprechend konstruierten Balken abgeleitet werden. Soweit es die vorzuführenden Versuche beurteilen

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                              18 lassen, stimmen die nach dieser Formel ermittelten Werte der Haftfestigkeit bei Biegung sehr gut mit den Zahlen der direkten Gleitversuche überein.

Einfluß der Hakenform.

Die Enden der Eisen werden immer mit Haken versehen, damit man nicht allein auf den Gleitwiderstand oder die Haftfestigkeit angewiesen ist. Die Form der Haken ist für die Erfüllung dieses Zwecks nicht gleichgültig.

Die häufig angewendete Form der einfachen rechtwinkligen Umbiegung ist nicht sehr widerstandsfähig, wenn hinter derselben nur eine geringe Betondeckung verbleibt, wie es an den Enden der Balken ——oft der Fall ist. Aus diesem Grunde : J                    hat man die Enden auch schon um

H                             mehr als 90° umgebogen, so daß

j,                d         ein spitzwinkliger Haken ent-

--- — :            stand.

Abb. 225. Rundhaken nach Considere.            Der yon Considere VOrgeSChla-

gene Rundhaken (Abbildung 225) hat sich schnell Eingang in der Praxis verschafft. Durch Umbiegung des Endes nach einem Halbkreis, an den sich noch ein kurzes gerades Stück anschließt, wird nach dem Prinzip der Seilreibung am inneren Umfang ein starker Reibungswiderstand nutzbar gemacht, weil dort der Haken fest gegen den Beton gepreßt wird. Der Leibungsdruck darf natürlich nicht zu groß werden, da sonst eine Zerstörung des Betons eintritt. Nach Considere geht man in dieser Hinsicht sicher, wenn man dem Halbkreis der Umbiegung einen mindestens fünfmal größeren Durchmesser gibt, als die Dicke der Eisenstange beträgt.

Versuche über den Einfluß der Hakenform

sind im Auftrag des deutschen Ausschusses für Eisenbeton an der Materialprüfungsanstalt in Stuttgart durchgeführt und von ihrem Vorstand Herrn Baudirektor v. Bach unter Mitwirkung von Ingenieur Graf im Jahr 1911 in Heft 9*) veröffentlicht worden.

Die Versuchsbalken hatten die aus Abbildung 226 ersichtlichen Abmessungen und wurden durch zwei symmetrische Einzellasten belastet. Sie bestanden aus Beton von 1 Raumteil Portlandzement, 2 Raumteilen Rheinsand von 0—7 mm und 3 Raumteilen Rheinkies von 7—20 mm Korngröße, und 9 Gewichtsprozenten Wasser. Die

Verlag von Wilhelm Ernst & Sohn, Berlin. Würfelfestigkeit dieses Betons betrug nach 45 Tagen 250 kg/qcm. Nach der gleichen Zeit wurden auch die feucht aufbewahrten Balken geprüft.

Die Eiseneinlagen blieben teilweise ohne Haken, teilweise erhielten sie rechtwinklige (Abbildung 227), spitzwinklige (Abbildung 228) und
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Rundhaken (Abbildung 229). Endlich wurde noch ein Versuch nach Abbildung 230 durchgeführt, bei welcher der Rundhaken ein 40 mm starkes Quereisen umschloß.

Die Eisen wurden das eine Mal vollständig glatt, in gezogenem, abgeschlichtetem und geschmirgeltem Zustand verwendet und außerdem 5 Stunden vor dem Einbetonieren mit einer Ölschicht überzogen. Hierdurch sollte der Gleitwiderstand möglichst vermindert werden. Dieses gezogene Eisen war 26 mm stark und besaß eine Streckgrenze von 5581 kg/qcm und eine Zugfestigkeit von 6199 kg/qcm.
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Eine andere Versuchsreihe wurde sodann mit gewöhnlichem Rundeisen mit Walzhaut durchgeführt; dessen Streckgrenze bei 3110 kg/qcm lag und das eine Zugfestigkeit von 4916 kg/qcm zeigte. Jeder Balken


	
Eiseneinlage
	
Erster Riß

P kg
	
Erstes

Gleiten
	
Höchstlast
	
Bruchursache


	
P

kg
	
Ti kgjqcm
	
P

1 max kg
	
kg|qcm
	
Ti kgqcm


	
1. Glattes und geöltes Eisen

ohne Haken. . . .
	
6500
	
6500
	
16,3
	
6500
	
1202
	
16,3
	
Gleiten


	
rechtwinkliger Haken
	
6417
	
6583
	
17,3
	
11000
	
2224
	
(28,8)
	
d. Eisens. Aufbiegen


	
spitzwinkliger Haken.
	
5500
	
6333
	
16,2
	
11700
	
2284
	
(30,0)
	
d. Hakens.

Sprengen


	
Rundhaken . . . .
	
6333
	
6333
	
16,2
	
12733
	
2510
	
(32,5)
	
d.Balkens.


	
2. Eisen mit Walzhaut

ohne Haken. . .
	
6250
	
9000
	
22,9
	
10500
	
2060
	
26,9
	
Gleiten


	
rechtwinkliger Haken (10 mm)*) . . . .
	
6750
	
10667
	
28,5
	
16600
	
3546
	
(44,4)
	
d. Eisens.


	
rechtwinkliger Haken (30 mm) ....
	
5917
	
10333
	
27,5
	
15967
	
3401
	
(42,6)
	
Aufbiegen d. Hakens.


	
rechtwinkliger Haken (50 mm) ....
	
5917
	
10333
	
27,5
	
15600
	
3328
	
(41,6)
	

	
spitzwinkliger Haken
							

	
(10 mm) . . , .
	
6417
	
10000
	
26,9
	
15667
	
3362
	
(42,0)
	

	
spitzwinkliger Haken (30 mm) ....
	
6583
	
10667
	
28,5
	
16133
	
3452
	
(43,3)
	
Sprengen d. Betons.


	
Rundhaken . . . .
	
6583
	
9333
	
25,1
	
16033
	
3425
	
(42,8)
	

	
Rundhaken mit Quer-
							
Über-


	
eisen.....
	
6667
	
10000
	
27,8
	
16800
	
3844
	
(46,5)


						
schreiten d. Streckgrenze.




!) Betonstärke zwischen Haken und Stirnfläche.

war nur mit einem Rundeisen von 25 mm Durchmesser armiert. Das Gleiten der Eisen konnte, sobald es bis zu den Enden bzw. Haken fortgeschritten war, an Stiften beobachtet werden, die in die Eisen eingeschraubt waren und über die Stirnflächen hervorragten.

Die Versuchsergebnisse sind als Mittel von je 3 Balken in vorstehender Tabelle angegeben.

Zu den Zahlenwerten der Tabelle ist zuerst zu bemerken, daß die ersten Biegungsrisse an den Stellen der größten Momente bei ungefähr der gleichen Belastung, also unabhängig von der Beschaffenheit der Eiseneinlage eingetreten sind. Diese Risse entstanden, nachdem die Zugfestigkeit des Betons an der unteren Seite überschritten wurde. Nach Stadium I mit n = 15 gerechnet, ergibt sich z. B. beim ersten Balken = 28,5 kg/qcm.

Bei den Balken mit glatten Eisen ohne Haken trat nach einigen Minuten unter derselben Last, welche den Biegungsriß verursachte, das Gleiten der Eisen ein, womit die Tragfähigkeit erschöpft war. Während dieser Zeit wurde also die Haftung vom Riß ausgehend bis zu den Stirnflächen hin überwunden. Vor Auftreten des Biegungsrisses, also im Stadium I waren die Haftspannungen natürlich sehr gering, während sie nach Auftreten des Risses wie in Abbildung 213 verteilt waren.

Auch bei denjenigen Balken, die mit glatten, jedoch hakenförmig umgebogenen Eisen armiert waren, konnte das Überwinden der Haftung bis zur Stirnfläche unter der Rißbelastung in Form eines minimalen Gleitens nachgewiesen werden. Die Last konnte aber hier noch etwas gesteigert werden, da die Haken dem Gleiten der Eisen entgegenwirkten. Die größere Tragkraft der Balken ist also ohne weiteres den Haken zuzuschreiben. Demnach ist der spitzwinklige Haken etwas wirksamer als der rechtwinklige, wird aber vom Rundhaken noch ziemlich übertroffen.

Nehmen wir an, daß 6500 kg durch den Gleitwiderstand getragen wurden, so kämen als Zuwachs der Tragfähigkeit

auf den rechtwinkligen Haken 4 500 kg

„   „ spitzwinkligen „   5200 „

„   „ Rundhaken          6233 „

Die Wirkungen der drei Hakensorten stehen also im Verhältnis von 1 : 1,15 : 1,39, während sich die Höchstlasten wie 1 : 1,06 : 1,16 verhalten.

Bei den Balken, deren Eiseneinlagen die Walzhaut besaßen, ergab sich ein geringerer Unterschied für die verschiedenen Hakenformen. Zum großen Teil ist dies dem Umstand zuzuschreiben, daß bei diesen Versuchen die Eisenspannung der Streckgrenze sehr nahe kam, oder sie auch erreichte. Hier konnte das Gleiten an den Enden erst bei einer viel höheren Last beobachtet werden, als diejenige, bei welcher


die ersten Biegungsrisse eintraten. Die Erhöhung der Tragkraft durch die Haken allein betrug




bei den rechtwinkligen Haken (Mittel)  5556 kg

„   „  spitzwinkligen   „       „     5400 „

„   „  Rundhaken                   5 533 „

„   „       „ mit Quereisen 6300 „




Der Bruch erfolgte bei den rechtwinkligen Haken durch Aufbiegen derselben und Absprengen des zwischen Haken und Stirnfläche gelegenen Betons, wobei dessen Stärke keinen ausgeprägten Einfluß zeigte (Abbildung 231). Bei den spitzwinkligen Haken und auch bei



[image: ]
Abb. 231. Zerstörung des Betons an den Stirnflächen durch Aufbiegen der rechtwinkligen Haken.




den Rundhaken erfolgte dagegen der Bruch durch ein Aufspalten des Balkens nach einer vertikalen Fläche infolge des großen Drucks der Haken (Abbildung 232). Die Pressung, die hierbei vom Haken auf den Beton ausgeübt wurde, ist größer als 600 kg/qcm. Das Zerspalten der Balken trat bei den Rundhaken mit Quereisen nicht mehr ein, vielmehr wurde hier der Beton an der Oberseite durch das Überschreiten der Streckgrenze zerdrückt.

Es ist noch bemerkenswert, daß die Form des Hakens keinen Einfluß auf den Beginn des Gleitens an den Stirnflächen hatte. Der für diesen Belastungszustand berechnete Wert von r1 ist natürlich bei den Eisen mit Walzhaut größer als bei den glatten Eisen. Beide Werte stimmen gut mit den direkten Versuchen zur Ermittlung des Gleitwiderstandes überein. Für die Höchstlast, also mit Einschluß der Widerstandsfähigkeit der Haken berechnet sich t, wesentlich höher bis 46,5 kg/qcm. Dies ist natürlich nur ein Rechnungswert.

In der Anwendung wirken die immer in den Trägerrippen vorhandenen Bügel einem Zersprengen durch den Druck der Haken entgegen.

Versuche, die für die Jubiläumsstiftung der deutschen Industrie ebenfalls an der Materialprüfungsanstalt Stuttgart angestellt wurden, erstreckten sich unter anderen auch auf die in Abbildung 233 dargestellten Balken. Die Höchstlast ergab sich

a) für die Balken mit rechtwinkligen Haken zu 30667 kg

b) „ „    „    „ Rundhaken           „ 36000 „

Es zeigte sich also, daß die Bügel die Widerstandsfähigkeit der Rundhaken um 17°/o gegenüber den rechtwinkligen Haken vermehrten.

Da die letzteren durch Geradestrecken nachgeben, so können die Bügel ihre Widerstandsfähigkeit kaum erhöhen, während sie der Sprengwirkung bei den Rundhaken entgegenwirken. Die größte Wirkung
[image: ]
Abb. 232. Zersprengen des Betons bei den spitzwinkligen und Rundhaken.


der letzteren würde man erzielen, wenn man um sie eine Spiralumschnürung anordnete.

Aus den Versuchen über die Wirkung der Haken ist zu schließen, daß in gewöhnlichen Fällen die gebräuchlichen Haken ausreichen, da
[image: ]
Abb. 233. Probebalken mit Bügeln.


sie erst bei hohen Eisenspannungen nahe der Streckgrenze versagen. Wenn es sich aber um außergewöhnliche Fälle handelt, ist dafür zu sorgen, daß bei Rundhaken und spitzwinkligen Haken einem Zersprengen des Betons durch Bügel oder Spiralumschnürung D.R.P. entgegengewirkt wird. Auch Rundhaken mit Quereisen wirken günstig.

Versuche über den Wert des Gleitwiderstandes bei Biegung.

Die ausgedehntesten Versuche dieser Art sind im Auftrag des deutschen Ausschusses für Eisenbeton an der Materialprüfungsanstalt Stuttgart in den Jahren 1908 und 1909 angestellt worden. Sie sind vom Vorstand dieser Anstalt, Herrn Baudirektor v. Bach in Heft 72—74 der Mitteilungen über Forschungsarbeiten veröffentlicht worden und erstreckten sich über Probebalken nach Abbildung 234 von verschiedenen Mischungsverhältnissen, verschiedenen Alters, verschiedener Lagerungsweise und mit verschiedenen Eisenformen. Die Körper wurden mit zwei verschiedenen Wasserzusätzen a und ß hergestellt, wobei der erstere bei Eisenbeton nicht wohl unterschritten werden kann, während der letztere als obere Grenze bei Eisenbeton anzusehen ist.

[image: ]
Abb. 234. Probebalken zur Ermittlung der Haftfestigkeit bei Biegung.
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Außer den Gleitwiderständen wurde bei diesen Versuchen noch die Rißbildung und die Durchbiegungen beobachtet und im Anschluß daran noch Schwindungs- und Elastizitätsmessungen durchgeführt. Die Risse traten nur im mittleren Teil zwischen den konzentrierten Lasten ein, ähnlich wie es in Abbildung 74 dargestellt ist. Das Gleiten der Eisen, die alle ohne Haken verwendet wurden, konnte an den Stirnenden der Balken mittels Mikrometerschrauben beobachtet werden. Nach Beginn des Gleitens konnte die Belastung noch etwas gesteigert werden, bis das Eisen nach einiger Zeit rasch zu gleiten anfing und damit die Tragfähigkeit der Balken erschöpft war.

Außer der Rundeisenarmierung von 1 0 25 mm wurden auch amerikanische Sondereisen, Flacheisen, \z- und I-Profile verwendet. Die aus der Höchstlast nach den amtlichen Bestimmungen berechneten Werte der Haftspannung sind für die wichtigeren Fälle in nachfolgender Tabelle angegeben.

Zum Vergleich sind in der nachstehenden Tabelle auch noch die Zahlen für die Zug- und Druckfestigkeiten der einzelnen Betonsorten angegeben. Es zeigt sich, daß im allgemeinen der Gleitwiderstand um so höher ausfällt, je größer die Festigkeit des Betons ist. Eine Ausnahme ist bei Bimskies vorhanden, der in der nassen Mischung

Werte von t1 bei 45 Tage alten feuchtgelagerten Balken verschiedener Zusammensetzung.


		
Wasserzusatz a
	
Wasserzusatz ß


	
Zusammensetzung der Probebalken
	
T1
	
Druckfestigkeit
	
Zugfestigkeit
	
Ti
	
Druckfestigkeit
	
Zugfestigkeit


		
kgqcm
	
kgjqcm
	
kgqcm
	
kgjqcm
	
kg|qcm
	
kg|qcm


	
1 Zement, 2 Rheinsand, 3 Rheinkies
	
21,7
	
224
	
19,0
	
20,0
	
201
	
17,0


	
1    „ , 2 Dresdner Grubensand,

3 Rheinkies.......
	
23,7
	
238
	
17,8
	
21,4
	
191
	
17,3


	
1 Zement, 2 Basaltquetschsand, 3 Rheinkies.......
	
22,7
	
202
	
17,2
	
18,4
	
157
	
16,8


	
lZement,2Kalkquetschsand, 3 Rheinkies ..........
	
23,7
	
191
	
18,4
	
18,3
	
147
	
15,0


	
1 Zement, 2 Rheinsand, 3 Basaltkleinschlag .......
	
26,0
	
233
	
21,8
	
23,7
	
197
	
20,5


	
1 Zement, 2 Basaltquetschsand, 3 Basaltkleinschlag ......
	
18,5
	
178
	
18,9
	
18,0
	
124
	
15,7


	
1 Zement, 2 Rheinsand, 3 Bimskies
	
18,6
	
134
	
16,5
	
22,0
	
120
	
15,4


	
1    „ , 2 Rheinsand.....
	
34,8
	
280
	
20,4
	
—
	
—
	
—


	
1     „ , 1,5 Rheinsand, 2 Rheinkies ..........
	
32,9
	
282
	
23,2
	
30,6
	
264
	
22,8


	
1 Zement, 3 Rheinsand, 4 Rheinkies
	
17,5
	
146
	
13,9
	
17,3
	
138
	
12,4




mit dem Wasserzusatz ß in die Höhe steigt, so daß unten bei den Eisen die Betonmischung verhältnismäßig fetter wird. Auch der Einfluß verschiedener Zementsorten macht sich auf den Wert von in ähnlicher Weise geltend wie auf die Zahlen der Zug- und Druckfestigkeit des Betons.

Bei feuchter und trockener Lagerung der Versuchsbalken ergab sich kein bemerkenswerter Unterschied im Gleitwiderstand.

Zur Ermittlung des Einflusses der Oberflächenbeschaffenheit des Rundeisens wurden noch Balken aus 1 Zement, 2 Rheinsand, 3 Rheinkies hergestellt; für die verschiedene Beschaffenheit und Behandlung der Eisenoberfläche wurde erhalten:


	
Oberflächenbeschaffenheit des Rundeisens
	
Wasserzusatz a

Ti

kg/qcm
	
Wasserzusatz ß

T kg/qcm


	
Stark rostige Oberfläche........
	
32,8
	
32,5


	
Gewöhnliches Eisen mit Zementschlempe aus 1 Zement und 1 Rheinsand bestrichen .
	
25,1
	
—


	
Gewöhnliches Eisen mit Zementschlempe aus reinem Zement bestrichen......
	
25,8
	
—


	
Stark rostige Oberfläche mit Zementschlempe aus 1 Zement und 1 Rheinsand bestrichen
	
33,4
	
—




Die mit Flacheisen oder Formeisen armierten Balken lieferten durchweg niedrigere Werte von wie nachstehende Tabelle zeigt:


	
Form der Armierung
	
Gleitwiderstand

kg/qcm


	
Flacheisen hochkantig . . . . | 12/40 mm

Flacheisen liegend.....— 12/40 mm

Winkeleisen.......\Z 50/50/6 mm
	
18,0

14,4

13,1


	
„        .......z\ 50/50/6 mm

Hochstegiges _L-Eisen . . . . _L N.P. 5

Trägereisen........I N.P. 8

Rundeisen........0 25 mm
	
9,7

12,8

12,6

22,7




Bei den Flach- und Profileisen trat ein Zersprengen des Betons zwischen dem Auflager und dem Lastangriff unter der Höchstlast ein. Ebenso wurde der Beton von den amerikanischen Sondereisen zersprengt. Die Belastung bei den letzteren war so groß, daß teilweise schon geneigte Risse in den äußeren Balkenteilen eintraten.

Der Wert von betrug bei Verwendung von Johnsoneisen (Abbildung 29) 33,7 kg/qcm und stieg bei den Diamond- und Lugeisen bis 36,3 kg/qcm. Die letzteren sind den Ransomeisen ähnlich, besitzen aber noch astartige Erhöhungen.

Die aus diesen Biegeversuchen für t1 berechneten Werte stimmen befriedigend mit denjenigen direkter Zugversuche überein (vergl. S. 68).

In Abbildung 213 ist die tatsächliche Verteilung der Haftspannungen auf der Strecke vom Lastangriff bis zum Auflager bei verschiedenen Belastungsstadien angegeben. Sie ist ähnlich der Verteilung von tq beim Herausziehen des Eisens aus einem Betonprisma. Sobald Risse im gezogenen Beton eingetreten sind, wird der für Stadium II b berechnete Wert von t1 einen Mittelwert der tatsächlich vorhandenen
[image: ]
Abb. 235. Werte von r, bei verschiedenen Lastabständen vom Auflager. (Aus Heft 72—74 der Mitteilungen über Forschungsarbeiten.)


Gleitspannungen darstellen, und aus dem gleichen Grunde wie in Abbildung 59 muß sich für ein um so größerer Mittelwert ergeben, je geringer die Länge ist, welche für die Haftung zur Verfügung steht.

Je näher also unter sonst gleichen Verhältnissen die Lastangriffspunkte dem Auflager liegen, um so größer wird sich ergeben. In der Tat gaben die Versuche mit Balken, bei welchen der Lastangriff vom Auflager verschieden entfernt war, die in Abbildung 235 dargestellten Werte von t15 die das soeben Ausgeführte bestätigen. Bei 75 cm Entfernung war t1 = 21,7 kg/qcm, bei 50 cm 22,9 und stieg bei 25 cm Entfernung auf 35,7 kg/qcm.

Die Wahrnehmung, daß der Gleitwiderstand von der Festigkeit des Betons abhängt, ist noch weiter bestätigt worden durch Versuche mit Betonbalken gleicher Zusammensetzung, aber verschiedenen Alters. Probebalken aus 1 Zement, 2 Rheinsand, 3 Rheinkies, mit Wasser-

zusatz a, bis zur Prüfung auf feuchtem Sand gelagert und mit nassen Säcken bedeckt ergaben folgende Zahlen:


	
Alter
	
Ti kg/qcm
	
Druckfestigkeit kg/qcm
	
Zugfestigkeit kg/qcm


	
28 Tage . . .
	
19,6
	
225
	
12,4


	
45 Tage . . .
	
21,7
	
253
	
13,7


	
6 Monat . .
	
27,7
	
337
	
19,5


	
1 Jahr . . .
	
30,6
	
371
	
23,7




Im Bericht der Materialprüfungsanstalt Stuttgart ist die Zunahme des Gleitwiderstands auf Grund dieser Versuche durch eine ähnliche

Formel dargestellt worden, wie die Zunahme der Druckfestigkeit bei fortschreitendem Alter. Bezeichnet man hiernach mit A das Alter in


Monaten, so ist




= 52,6 1




17 1

F 15X-4-1



An der Materialprüfungsanstalt in Dresden sind ebenfalls im Auftrag des deutschen Ausschusses für Eisenbeton Versuche mit Eisenbetonbalken zur Bestimmung des Gleitwiderstandes unter ruhender und stoßweiser Belastung angestellt worden. Die in Heft 7*) veröffentlichten Versuchsergebnisse zeigen wesentlich geringere Werte für den Gleitwiderstand, als die Versuche von Stuttgart, was dem hohen Wasserzusatz von 10 °/o (Wasserzusatz a in Stuttgart war 7,8 und ß 9,0 °/o) sowie dem Umstand zuzuschreiben ist, daß die Eiseneinlagen vor dem Einbetonieren mit Wasser angefeuchtet wurden. Dadurch ging natürlich die innige Verbindung der rauhen Oberfläche der Eisen mit dem Beton verloren.

Für die stoßweise wirkende Belastung fehlen vorläufig alle Anhaltspunkte zur theoretischen Ermittlung der zugehörigen Werte des Gleitwiderstands.

Die Balken mit nur geraden Eisen ohne Bügel kommen in der praktischen Anwendung kaum vor.

Wichtiger sind daher

Versuche an Balken mit Bügeln und abgebogenen Eisen.

Durch die Bügel wird nämlich der Gleitwiderstand vergrößert und die abgebogenen Eisen ändern die Gleitspannungen an den geraden

!) Berlin 1911. Verlag von Wilhelm. Ernst & Sohn.

Eisen. Die Abbiegungen der Eisen können in verschiedener Weise angeordnet werden; über die zweckmäßigste Art der Abbiegung können nur Versuche eine endgültige Auskunft geben.

Versuche der Firma Wj/ & Freytag A.-G.

Es handelte sich dabei nicht um normal ausgebildete Plattenbalken, vielmehr waren die Abmessungen so getroffen, daß entweder zu hohe Werte t1 der Haftspannung oder r0 der Schubspannung im Steg erhalten wurden, daß also der Bruch am Trägerende vor demjenigen in der Mitte zu erwarten war. Die Versuche wurden von der Firma Wayß &Freytag A.-G. auf Vorschlag des Verfassers i. J. 1906 angestellt.

Je zwei gleich armierte Rippen von 2,7 m Spannweite waren durch eine gemeinschaftliche Platte zu einem Versuchskörper vereinigt, damit die Belastung leicht aufgebracht werden konnte und Torsionsbeanspruchungen ausgeschlossen waren. An den Auflagern der Rippen
[image: ]
Abb. 236. Querschnitt der Versuchsbalken.


wurde Dachpappe untergelegt, um die Reibung zu vermindern 1). Die Deckenplatte ist so stark hergestellt worden, daß sie die Bruchlast mit voller Sicherheit tragen konnte (Abbildung 236).

Hinsichtlich der Belastungsanordnung zerfallen die 12 Versuchsbalken in 3 Gruppen, von denen die erste durch gleichmäßig verteilte Belastung, die zweite durch zwei symmetrische konzentrierte Lasten und die dritte durch eine Einzellast in der Mitte zum Bruch gebracht wurde. Dadurch wurden die verschiedenen Verteilungen von Momenten und Querkräften berücksichtigt.

Das Alter betrug etwa 3 Monate, der Beton war im Mischungsverhältnis von 1 Portlandzement zu4b Rheinkiessand hergestellt. Die Seiten- und Unterflächen der Balken wurden mit einem weißen Anstrich aus geschlämmter Kreide versehen, damit die Risse leichter sichtbar würden.

Die 6 Balken der ersten Gruppe für gleichmäßige Belastung haben die gleiche Eisenmenge in den Rippen, jedoch in verschiedener Anordnung.

Balken I. 3 gerade Rundeisen von 18 mm Durchmesser mit Haken an den Enden; eine Trägerhälfte ohne, die andere mit Bügeln versehen.

Balken II. Die gleiche Anordnung wie bei I, aber mit doppelt so breitem Steg.

Balken III. 3 gerade Thachereisen ohne Haken; eine Trägerhälfte ohne, die andere mit Bügeln.

Balken IV. Dieselbe Eisenmenge wie bei I und II, jedoch in Form von 1 Rundeisen von 18 mm und 3 Rundeisen von 15 mm Durchmesser, die letzteren nach den Auflagern hin unter 45 0 aufgebogen, das gerade durchgehende Eisen mit Haken, der ganze Träger ohne Bügel.

Balken V. Die gleiche Eisenmenge in Form von 2 Rundeisen von 16 mm und 2 von 15 mm Durchmesser, die letzteren nach Art eines Hängewerkes von den Drittelspunkten gegen die Auflager hin flach aufgebogen.

Balken VI genau wie IV, aber mit Bügeln auf die ganze Trägerlänge, das gerade untere Eisen ohne Haken.

Die Belastung lieferte bei den einzelnen Trägern die folgenden Ergebnisse:

Balken I (Abbildung 237).

Drei gerade Rundeisen von 18 mm Durchmesser mit Haken an den Enden. — Für eine gesamte Nutzlast von 11,5 t auf beiden Trägern berechnet sich nach den Leitsätzen die Beanspruchung des Eisens = 1000 kg/qcm, des Betons auf Druck = 17,8, auf Schub am Auflager r0 = 8,4 kg/qcm und die Haftspannung = 6,9 kg/qcm. Es wäre also schon bei der als zulässig betrachteten Belastung die Schubfestigkeit des Steges erschöpft.

Bei 7,0 t Belastung erschienen die ersten, äußerst feinen Zugrisse nächst der Mitte, entsprechend einer rechnungsmäßigen Beanspruchung von <se = 668 kg/qcm. Die Berechnung nach Stadium I ergibt mit n = 15, r>bz = 22,7 kg/qcm. Mit fortschreitender Last wurden die feinen Zugrisse zahlreicher und setzten sich weiter nach oben fort, indem sie auf der mit Bügeln versehenen Hälfte einen den Spannungstrajektorien ähnlichen Verlauf annahmen. Nachdem die Last 15 t erreicht hatte, erschien auf der bügelfreien linken Seite ein deutlich geneigter Riß, der sich gleich über die ganze Steghöhe erstreckte. Hierbei ist = 1260 kg/qcm in der Mitte, t0 = 10,5,   = 8,65 kg/qcm am Balkenende.

Die weitere Zerstörung des Balkens ging nun so vor sich, daß bei zunehmender Belastung der geneigte Riß links sich über den unteren Eisen nach dem Auflager hin fortsetzte, daß also diese Eisen nach unten gedrückt wurden und so den Zusammenhang mit dem Beton des Steges verloren. Der wagrechte Riß hatte sich bei 25,7 t bis an die Enden der Eisen fortgesetzt, so daß dann die in den Eisen
[image: ]
[image: ]
[image: ]
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Abb. 239. Balken III, 3 Thachereisen, Bruchlast 19,5 t.


wirkende Kraft nur durch die Haken auf den Beton übertragen werden konnte. Man bemerkte bei dieser Last deutlich das Erweitern des schiefen und des wagrechten Risses, wie endlich die Haken sich um-
[image: ]
Abb. 240. Balken I, Risse im bügellosen linken Trägerende unter dem Einfluß der Bruchlast.


bogen und den Beton infolge des großen Druckes auseinandersprengten, womit der Bruch eintrat

Das mit Bügeln versehene rechte Balkenende zeigte bei 25,7 t auch einen schiefen Riß nahezu an derselben Stelle, wie der 2um Bruch führende auf der anderen Seite. Die rechnungsmäßigen Beanspruchungen
[image: ]
Abb. 241. Balken I, Risse in dem mit Bügeln versehenen rechten Trägerende unter dem Einfluß der Bruchlast.


beim Bruch sind = 38,0,   = 2060 in der Mitte, r0 = 16,9, r1 =

13,9 kg/qcm am Auflager. Die beiden letzten Zahlen haben natürlich nur noch für das unversehrte rechte Trägerende eine Bedeutung. Die beiden Aufnahmen, Abbildungen 240 und 241, geben ein charakteristisches Bild von dem verschiedenen Verhalten der beiden verschieden armierten Trägerenden2).

Balken II (Abbildung 238) unterscheidet sich von dem vorhergehenden Balken nur durch den doppelt so breiten Steg. — Die ersten, sehr feinen Zugrisse erschienen bei 13,7 t Belastung in der Mitte; hierfür ist oe= 1200 und = 26,8 kg/qcm. Die Zugrisse traten also bei der als zulässig geltenden Last von 11,5 t noch nicht auf, denn die aus der Mitwirkung des Betons sich ergebende Entlastung des Eisens wird bei 28 cm breitem Steg etwa doppelt so groß sein als beim 14 cm starken Steg.

Mit fortschreitender Belastung wurden die Zugrisse zahlreicher und bei der Eisenspannung = 1500 kg/qcm deutlicher sichtbar. Bei 30 t Last traten die zwei schiefen Risse links auf, von denen sich der eine sowohl oben längs der Deckenplatte als unten längs der Eisen fortsetzte, bis endlich bei 40 t der Bruch durch Erweitern dieses Risses und Herausziehen der Eisen über den Auflagern erfolgte. Die gerechneten Beanspruchungen sind

bei 30 t: = 2410, t0 = 10,0, rx = 16,5 kg/qcm, „ 40 t: <5e = 3150, t0 = 12,9, tx = 21,2   „

Balken III (Abbildung 239).

Die Eiseneinlage besteht aus drei geraden Thachereisen ohne Haken. — Diese Art von Eisen sind von Theoretikern empfohlen worden als Mittel zur Erhöhung der Haftfestigkeit, die hier eigentlich gar nicht in Frage gestellt sei. Wenn also die Bruchursache der beiden ersten Balken auf mangelnde Haftung zurückzuführen wäre, so hätte hier der Bruch in anderer Weise vor sich gehen müssen.

Bei 6,8 t Belastung wurden an beiden Trägern die ersten Dehnungsrisse in der Nähe der Mitte festgestellt, wofür sich = 710 kg/qcm berechnet. Nachdem die Last auf 13 t gestiegen war, konnten außer weiteren lotrechten Zugrissen auch die ersten schiefen Risse in der Nähe der Auflager beobachtet werden. Die Rechnung ergibt für diese Last t0 = 9,3, tx — 7,25 kg/qcm am Auflager. Bei 17,6 t hatte sich dieser Riß weiter ausgedehnt und zeigte sich ähnlich auch auf der mit Bügeln versehenen Seite. Man sieht in der Abbildung 242 deutlich die auseinandersprengende Wirkung der Knoten, wodurch das Eisen aus seiner Umhüllung gelöst wurde. Der Bruch erfolgte bei 19,5 t Belastung, entsprechend oe = 1960 kg/qcm, t0 = 13,2, t1 = 10,3 kg/qcm.

Auf der Bügelseite war das Zerplatzen der Betonumhüllung noch nicht zu sehen. Wie weit der Schutz hiergegen durch die Umschließungsbügel reicht, kann aus diesem Versuch nicht gefolgert werden.

Betrachten wir nun Ursache und Reihenfolge der Risse bei diesen 3 Probebalken etwas näher, so ist zunächst festzustellen, daß die Risse zuerst dort sichtbar wurden, wo das Moment am größten war, und Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                              19 daß sie mit zunehmender Last auch weiter außen auftraten. An den mit Bügeln versehenen Trägerhälften bevorzugten die Risse diejenigen Querschnitte, die Bügel enthielten, weil dort der Betonquerschnitt ver-schwächt war.

Die schiefen Risse, die schließlich den Bruch herbeiführen, treten bei Belastungen auf, die der Stegbreite proportional sind, also ist die Annahme gerechtfertigt, daß die Zugfestigkeit des Stegs in schiefer Richtung überwunden wurde, und daß hierfür die Schubspannungen in erster Linie in Betracht kommen.

Wenn ein Überwinden der Haftfestigkeit an diesen Rissen schuld wäre, so müßte sich bei den Balken I und II etwa der gleiche Wert
[image: ]
Abb. 242. Balken III, mit Thachereisen unter der Bruchlast, Trägerende ohne Bügel.


von Tj im Augenblick ihres Auftretens ergeben, dies trifft aber keineswegs zu, denn die beiden Zahlen sind ^ = 8,65 und ^=16,5 kg/qcm. Bei Balken III, wo die Haftfestigkeit anscheinend gar nicht in Frage gestellt war, trat der schiefe Riß sogar früher ein als bei Balken I.

Die größere Bruchlast von II gegenüber I kann dadurch erklärt werden, daß die Haken im breiteren Steg einen besseren Halt fanden als im schmäleren.

Bei den Balken I und II bestimmt sich die Lage des schiefen Bruchrisses anscheinend so, daß sein oberes Ende an Plattenunterkante in dem Querschnitt liegt, wo unter der betreffenden Belastung der Übergang von Stadium I zu Stadium II stattfindet, denn dieser Querschnitt weist etwa dasselbe Biegungsmoment auf, wie die Balkenmitte zur Zeit der ersten Zugrisse. Bei den beiden ersten Versuchsbalken liegt das obere Rißende 40 cm vom Auflager entfernt, und die entsprechenden Biegungsmomente berechnen sich hierfür zu 1,45 und 2,75 mt, während die entsprechenden Mittelmomente beim Auftreten der ersten Dehnungsrisse 1,51 und 2,70 mt sind.

Berechnet man für diese Querschnitte noch die Werte von t0 beim Beginn des schiefen Risses, so ergibt sich

, . IZ.. ,           10,5 .0,95 n ,

bei Körper I t0 = —VßT— = 7,4 kg/qcm

bei Körper II t0 = -—— = 7,0 kg/qcm

in guter Übereinstimmung mit der unmittelbar gemessenen Zugfestigkeit von 7,7 kg/qcm.

Man kann sich die Sache so vorstellen, daß dort in der neutralen Achse die Schubspannung die Zugfestigkeit erreicht hat und deshalb der Beton unter einem Winkel von 45° reißt. Gleichzeitig wird dann weiter nach dem Auflager hin der Riß infolge der Hauptzugspannungen eintreten. Da die normalen Zugspannungen bei den ersten Lockerungen des Gefüges eine Entlastung durch die Eiseneinlagen erfahren können, so werden hierbei die Schubspannungen den Ausschlag geben. Es erklärt sich damit die sofortige große Ausdehnung der schiefen Schubrisse, die kurz nach ihrem Entstehen bis an die Unterkante der Platte reichen, also höher hinaufgehen als die viel früher entstandenen Zugrisse im mittleren Balkenteil.

Es bleibt noch die Frage offen: Warum treten die schiefen Risse, die hauptsächlich von den Schubspannungen herkommen, nicht ganz dicht beim Auflager auf, wo doch die Querkraft am größten ist? Hierfür können zwei Gründe geltend gemacht werden. Erstens werden in der Nähe des Auflagers zwischen den Balkenfasern lotrechte Druckspannungen übertragen, die vom Auflagerdruck herrühren und die Hauptzugspannung vermindern. Sodann trifft dicht beim Auflager unsere, das Belastungsstadium IIb voraussetzende, Rechnung nicht mehr zu. Nach Stadium I gerechnet ergibt sich zwar die größte Schubspannung c, in der neutralen Achse etwas größer, nimmt aber nach oben und unten schnell ab, so daß eine Entlastung durch die benachbarten Partien möglich ist.

Der günstige Einfluß der Bügel ist nach den Abbildungen 237 bis 239 unverkennbar. Die Risse werden auch dort, wo Bügel sind, nach den Auflagern hin immer mehr geneigt, aber sie klaffen nicht so schnell auf wie auf der anderen Hälfte. Nach Abbildung 216 werden die Bügel, die in einem unter 45° gelegten Schnitt getroffen werden, eine vorzeitige Zerstörung des Trägerendes verhindern können, wenn sie zusammen imstande sind, die Querkraft aufzunehmen, alsdann werden Z und D horizontal wirken können. Unter dieser Voraussetzung wurden die Bügel beim äußersten Riß an Balken I mit o = 2900 kg/qcm, an Balken II mit o = 3900 kg/qcm beansprucht. Selbstverständlich wirken auch die noch weiter außen gelegenen Bügel dem Herunterdrücken der Eisenstangen entgegen.

Balken IV (Abbildung 243).

Die Eiseneinlage besteht aus 3 Rundeisen von 15 mm Durchmesser und 1 Eisen von 18 mm, ist also ebenso stark wie die der vorigen Balken. — Von diesen 4 Stangen sind die 3 von 15 mm an den Stellen, wo es die Momentenlinie gestattet, in der aus der Abbildung ersichtlichen Weise unter 45° nach oben abgebogen. Die amtliche Rechnungsweise liefert für 11,5t Nutzlast oe = 1000 kg/qcm, aj = 18,9 kg/qcm, r0 = 8,5 kg/qcm, für die Haftspannung erhält man den Wert r1 = 21,1 kg/qcm, wenn man nur das gerade untere Rundeisen von 18 mm, und t1 = 6,0, wenn man alle Eisen berücksichtigt.

Berechnet man nach Abbildung 220 die in die abgebogenen Eisenstrecken von den Schubspannungen kommende Zugkraft, dann erhalten wir bei der als zulässig angenommenen Belastung für alle 3 Eisen zusammen

„    2,0 4- 8,5         4.

Z =----—-— . 73 . 14 = 5366 kg,

somit ihre Beanspruchung ae =      = rd. 1000 kg/qcm.

Mit 9 t erschien der erste Zugriß in der Mitte entsprechend = 810 kg/qcm (nach Stadium I mit n = 15 ergibt sich zhz = 27,1 kg/qcm). Am Auflager ist die Schubspannung t0 = 7,0 kg/qcm und die Haftspannung nach der Formel auf Seite 273 t1 = 8,7 kg/qcm. Nachdem sich mit fortschreitender Belastung weitere Dehnungsrisse gebildet hatten, traten die schiefen Risse nächst den Enden bei 33 t Belastung auf, derjenige links führte bei 42 t zum Bruch.

Bei 33 t berechnet sich t0 = 21,7, r1 = 26,8 kg/qcm, und es scheint, daß der Gleitwiderstand des geraden Eisens von da ab überwunden wurde mit der Wirkung, daß in das nächste abgebogene Eisen eine größere Kraft übertragen werden mußte. Infolgedessen übte die Abbiegestelle eine sprengende Wirkung auf den Beton aus, wodurch der Bruch eingeleitet wurde. Die rechnungsmäßigen Beanspruchungen beim Bruch sind <3b = 62,   = 3260, t0 = 27,   = 33,5 kg/qcm, wobei

in der letzten Zahl auch der Widerstand des Hakens enthalten ist. Die abgebogenen Eisen sind mit 3650 kg/qcm beansprucht, wodurch sich ebenfalls der Bruch erklärt.

Jedenfalls ersieht man aus diesem Versuch, daß es von Wert ist, die unten durchgehenden Eisen so anzuordnen, daß sie nicht herausgerissen werden können, und daß eine gute Ausrundung an der Abbiegestelle zu empfehlen ist.
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Abb. 245. Balken V, Bruchlast 31 t.


Im Anschluß an Balken IV sei zunächst der Versuch beschrieben mit

Balken VI (Abbildung 244), dessen Eiseneinlage ebenso angeordnet ist wie bei Balken IV. Nur ist die gerade Stange ohne Haken und steht an einem Ende vor, so daß der Beginn des Gleitens beobachtet werden konnte. Die Bügel sind auf die ganze Trägerlänge eingelegt, und das mittlere der abgebogenen Eisen zeigt eine kleine Abweichung, indem es vor der Auflagerflucht aufhört.

Die ersten Dehnungsrisse in der Mitte wurden bei 6 t Belastung sichtbar, entsprechend <je = 590 kg/qcm. Die ersten schiefen Risse erschienen bei 19 und 20 t, begannen im Zuggurt und verliefen ganz ähnlich denjenigen bei Körper IV. Gleichzeitig hatte auch das vor-
[image: ]
Abb. 246. Balken VI unter der Bruchlast.


stehende Eisen von 18 mm Durchmesser begonnen, sich einwärts zu bewegen. Hierfür ist v0 = 13,1, r1 = 16,3 kg/'qcm. Durch das Gleiten mußte wieder die Beanspruchung in den abgebogenen Eisen in der Nähe der Auflager zunehmen. Wenn wir die Vorstellung vom Fachwerksträger mit gekreuzten Diagonalen beibehalten, so entsteht beim Gleiten des geraden Eisens ein Träger mit abgeschrägtem Ende und die erste Abbiegung erhält die doppelte Beanspruchung.

Die Zerstörung trat bei 37,8 t Belastung ein, wofür sich <5b = 56, oe = 2950, v0 = 24,5, r1 = 30,4 kg/qcm berechnet. Die letzte Zahl hat hier keinen Sinn mehr. Infolge des Nachgebens des geraden Eisens war der Druck auf die Abbiegung des letzten Eisens so gestiegen, daß dort ähnlich wie bei IV Betonschalen abgesprengt wurden. (Vergl. die photogr. Abbildung 246.)

Aus dem Vergleich mit IV ersehen wir, daß bei richtiger Anordnung der Hauptarmierung gegenüber den Schubkräften die Bügel keine große Bedeutung mehr haben, daß es aber wichtig ist, die unten bleibenden Eisen gegen Gleiten zu sichern, dadurch, daß man sie mit Haken versieht. Die größere Bruchlast von IV ist lediglich den Haken am geraden Eisen zu verdanken.

Balken V (Abbildung 245).

Die Eiseneinlage ist ähnlich dem Hennebique-Sysiem mit zwei geraden Eisen von 16 mm Durchmesser und zwei abgebogenen, ein Hängwerk bildenden, von 15 mm angeordnet. Die beiden letzteren sind miteinander im Drittel abgebogen und steigen bis zum Auflager nach oben. Die eine Hälfte des Balkens ist ohne Bügel, während die andere Einzelbügel enthält, die jedes Eisen umschließen.

Bei 7 t Belastung erschienen die ersten Zugrisse an beiden Trägern. Nachdem die Last bis 11t gestiegen war, trat an der bügelfreien Seite ein sofort hochgehender schiefer Riß auf, der schließlich bei 31 t zum Bruch führte. Am anderen Träger kam der entsprechende Riß erst bei 17 t, was vielleicht von ungleicher Belastung herrührte. Rechnet man für das Mittel beider Lasten die Schubspannung am oberen Rißende aus, so erhält man t0 = 7,65 kg/qcm, übereinstimmend mit den Balken I und II.

Der Bruchvorgang war genau wie bei I, II und III, indem durch die Drehung beider Teile gegeneinander die unteren Eisen links vom Riß nach unten gedrückt wurden, während oben der Steg sich von der Platte losriß. Für den Bruchzustand berechnet sich = 48,3, oe = 2600, t0 = 21,   = 29,4 kg/'qcm, letztere nach den »Leitsätzen«

auf den Umfang der beiden geraden Eisen gerechnet.

Aus dem Vergleich von Balken V mit I, II und III folgt, daß die Hängwerkarmierung für gleichmäßige Belastung nicht mehr Sicherheit gegen die schiefen Zugrisse und die von ihnen eingeleitete Zerstörung des Verbandes bietet als die geraden Rundstangen ohne Bügel, und daß sie der Bügel notwendig bedarf. Der Balken V trug nur wenig mehr als I, weniger als II und nur 3/4 von IV, womit die Überlegenheit der Trajektorienarmierung deutlich bewiesen ist.

Die Versuche der ersten Gruppe geben,, wie schon erwähnt, keinen Aufschluß, um wieviel die Bügel bei I, II, III und V, auf die ganze Länge durchgeführt, die Tragfähigkeit erhöht haben würden, ferner lassen sie die Frage offen, inwieweit eine Verminderung von bei IV und VI etwa durch Anordnung von zwei oder drei geraden Eisen den Bruch verzögert hätte.

Die drei Balken der zweiten Gruppe sind für zwei konzentrierte Lasten in den Drittelspunkten vorgesehen worden und unterscheiden sich von denen der ersten Gruppe nur durch die Anordnung der Eiseneinlagen, die aber den gleichen Gesamtquerschnitt aufweisen.

Balken VII (Abbildung 248)

enthält vier Eisen von 16 mm Durchmesser, von denen eines gerade durchgeht und an den Enden mit Haken versehen ist, während die anderen so abgebogen sind, daß sich ihre Abbiegungen auf die Strecke mit konstanter Querkraft gleichmäßig verteilen (Abbildung 247), Bügel sind auf der ganzen Länge vorhanden. Für die zulässige Belastung von 2P = 9 t berechnen wir ae = 1010, r0 = 7,0, = 9,8 kgqcm nach der Formel rx =   9

Auf eines der abgebogenen Eisen kommt die Zugkraft 7   7,0.14.90 _innl

Z = - 1,414.3 ^ = 2100 kg’

somit ist ihre Beanspruchung 2100             ,

= 2 01 = 1040 k^cnL

Die ersten Dehnungsrisse wurden bei beiden Trägern unter einer

Last von 7,5 t sichtbar und verteilten sich gleichmäßig auf die Mittel

[image: ]
verschoben, so daß bei 34 t der




strecke. Hierfür ist die Spannung se = 862, abz = 29,2 kg/qcm. Mit wachsender Belastung nahmen die Zugrisse an Höhe zu und gegen die Auflager hin traten weitere Risse auf, entsprechend der steigenden Beanspruchung. Zum Schluß war die Last etwas einseitig nach rechts Bruch unter der konzentrierten Last rechts eintrat. Unter der Annahme gleich großer konzentrierter Lasten berechnet sich also etwas zu klein:

= 65,   = 3420, t0 = 22,4,   = 31,5 kg/qcm.

Von einem Lösen der Enden des geraden Eisens war nichts zu sehen.

Balken VIII (Abbildung 249).

Die Armierung von vier Eisen von 16 mm Durchmesser ist nach dem Hängwerksystem ausgebildet, indem die Hälfte von den Drittelspunkten aus flach nach den Auflagern hin aufgebogen ist. Die Stegbreite beträgt nur 10 cm, und Bügel sind nur auf der einen Trägerhälfte eingelegt.

Es war eine verbreitete Anschauung, daß bei dieser Armierung, wie sie Hentiebique gebraucht, ein Teil der Belastung durch das Hängwerk der abgebogenen Eisen auf die Auflager übertragen werde, daß also auf den eigentlichen Balken nicht mehr der ganze Auflagerdruck als Querkraft am Ende wirke. Wenn diese Hängwerktheorie irgend-
[image: ]
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Abb. 250. Balken IX, Bruchlast 25,6 t.


welche Gültigkeit hat, so mußte sie sich hier bewähren, denn das Hängwerk hat die Gleichgewichtsform für die konzentrierte Belastung. Die ersten Dehnungsrisse im mittleren Drittel zeigten sich bei der Last von 5,0 t; ihnen entspricht oe = 648 kg/qcm. Nachdem 9,8 t auf-
[image: ]
Abb. 251. Balken VIII unter der Bruchlast.


gebracht waren, zeigte sich links ein nahezu wagrechter Riß oberhalb des abgebogenen Eisens. Hierfür berechnet sich an der Rißstelle t0 = 9,7 kg'qcm. Nach der Hängwerktheorie würde etwa die Hälfte
[image: ]
Abb. 252. Balken IX unter der Bruchlast, 2. Träger.


der Last unmittelbar durch die abgebogenen Eisen übertragen, so daß die andere Hälfte auf den geraden Balken käme, der dann ein t0 — 4,8 kg/qcm erleiden würde. Damit ist aber der nahezu wagrechte Riß nicht erklärt. Bei 14 t setzte sich der Riß in geneigter Richtung nach unten fort, hierfür ist t0 = 14,2. Dies würde dafür sprechen, daß, nachdem der wagrechte Riß bei 9,8 t entstanden war, das Hängwerk tatsächlich etwa die Hälfte der Last trug, so daß das t0 des Balkens noch 7,1 kg/qcm betragen hätte.

Der Bruch erfolgte sodann durch Erweitern des schiefen Risses und Herunterdrücken des Eisens nach dem Auflager hin bei 23,4 t, wofür sich = 47,6,   = 2450, t0 = 22,8 kg/qcm berechnen. Zum

Schluß sprengten die Haken, welche die Zugkraft ganz zu übertragen hatten, den Beton auseinander.

Balken IX (Abbildung 250) enthält die gleichen Eiseneinlagen wie Körper VIII, doch beträgt die Stegbreite 14 cm.

Dem ersten Dehnungsriß bei 5,9 t entspricht eine rechnungsmäßige Eisenbeanspruchung von —- 735 kg/qcm. Bei 14,5 t erschienen Risse oben, die auf ein Losreißen des Hängwerkes hindeuten; hierfür ist r0 == 9,9 kg/qcm, also etwa so groß wie bei Körper VIII. Mit 24,5 t trat der Schubriß weiter nach dem Auflager hin auf. Wenn wieder angenommen wird, daß das Hängwerk die halbe Last aufnahm, so ist für den damit verbundenen geraden Balken t0 = 8,7 kg/qcm, also etwa gleich der Zugfestigkeit des Betons. Für den Bruch, der bei 25,6 t in der gleichen Weise wie bei Balken VIII vor sich ging, berechnet sich (jb = 52,2, oe = 2690, r0 = 17,7, c1 = 24,8 kg/qcm, wobei die beiden letzten Werte nach der Hängwerktheorie sich nur halb so groß ergeben würden.

Auf der mit Einzelbügeln versehenen Seite vermochten diese durch ihre Zugfestigkeit die Bildung schiefer Risse zu verhindern und erwiesen sich somit als ein unentbehrlicher Bestandteil des Hennebique-Sysievas. Die Grenze ihrer Leistungsfähigkeit ist aber durch diesen Versuch nicht ermittelt, nach der oben angegebenen Berechnungsweise der Bügel wären sie nach Reißen des Betons mit 1700 kg/qcm auf Zug beansprucht.

Jedenfalls können wir aus den Versuchen der zweiten Gruppe feststellen, daß die Abbiegung der Eisen nach der Theorie der schiefen Zugspannungen t0 oder dem Trajektoriensystem zweckmäßiger ist, als nach der Hängwerktheorie, denn die Bruchlasten verhalten sich wie 34 : 23,4 : 25,6 t. Die Armierung der Körper VIII und IX bedarf sehr notwendig der Bügel.

Die dritte Gruppe der Probebalken wurde für eine konzentrierte Belastung in der Mitte vorgesehen. Da die gleiche Eisenmenge wie bei der zweiten Gruppe beibehalten wurde, so ist klar,
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Abb. 255. Balken XII. Bruchlast 26 t.




daß die Wirkung der Querkraft gegen die des Mittelmomentes zurücktrat Tatsächlich erfolgte bei den Balken X—XII der Bruch in der Mitte durch Überschreiten der Streckgrenze im Eisen.

Balken X (Abbildung 253).

Armierung nach dem Trajektoriensystem durch vier Eisen von 16 mm Durchmesser, wovon drei abgebogen und eines gerade durchgehend; eine Hälfte des Balkens ohne, die andere mit Bügeln.
[image: ]
Abb. 256. Balken X unter der Bruchlast.


Für den ersten Dehnungsriß, der bei 7,5 t schon ziemlich hochgehend beobachtet wurde, berechnet sich = 1240, t0 =6,1 kg/qcm.

Mit zunehmender Last entstanden eine ganze Anzahl Zugrisse, ohne daß sich ein wesentlicher Unterschied zwischen beiden Balkenhälften zeigte. Der Bruch erfolgte bei 27 t durch Öffnen des mittleren Risses und Zerdrücken des Betons an der Oberseite der Platte, vergl. Abbildung 256. Rechnungsmäßig ist = 77,5,   = 4050, t0 = 18,1,

Tj = 25,4 kg/qcm aus der Formel t. = ——'2—. ermittelt.

2 z . U

In diesem Fall ist der Wert von zu groß, da infolge der starken Eisendehnungen die Druckzone, die rechnungsmäßig 7 cm hoch sein soll, bis auf etwa 2 cm zusammengeschrumpft ist, indem die Risse so hoch gingen. Rechnet man nun mit dem neuen Hebelarm zwischen Zug und Druck von 30,2 cm, so wird Z = D = 31300 kg und

31300                    2.31300         ,

= —öj— = 3880 kg/qcm, = —    — = 262 kg/qcm.

1       • Za

Die Würfelfestigkeit wurde im Mittel zu 182 kg/qcm senkrecht zur Stampfrichtung ermittelt.

Balken XI (Abbildung 254)

besitzt Eiseneinlagen in Form eines Hängwerkes, jedoch fehlen Bügel auf der ganzen Länge des Balkens. — Bei 6 t erschienen die ersten sehr feinen Zugrisse ziemlich hochgehend in der Mitte, entsprechend oe = 1045, t0 = 5,3 kg/qcm. Das weitere Verhalten war ganz ähnlich wie bei X. Der Bruch erfolgte in gleicher Weise bei 26 t, nachdem von 22,5 t ab der betreffende Riß in der Mitte sich zu erweitern begonnen hatte. Es ergibt sich ae = 4000, ab = 83, t0 = 17,9, iq = 25,1 kg/qcm. Hier ist oe in ähnlicher Weise zu verbessern wie beim vorhergehenden Balken, so daß auch etwa 3800 kg/qcm Eisenspannung erreicht wurden.

Balken XII (Abbildung 255).

Eiseneinlage vier Eisen von 16 mm Durchmesser, davon ein Stück unter 45°, die beiden mittleren unter 30° abgebogen, ein Rundeisen geht gerade bis zu den Auflagern durch.

Der Verlauf der Probebelastung war ganz ähnlich wie bei X. Den ersten Zugrissen bei 5,5 t entspricht ae = 940 kg qcm. Bei 26 t war die Tragfähigkeit erschöpft, die Rechnung ergibt hierfür = 74,6,   =

3900, r0 = 17,5,   = 24,5 kg/qcm. Mit dem der Wirklichkeit ent

sprechenden Hebelarm von 30,2 cm ergibt sich

Z = D = 30100 kg und ag =       = 3740 kg/qcm.

8,04

Die Balken der letzten Gruppe ergaben also keinen Aufschluß über die Wirkung der Schubkräfte und hätten zu diesem Zweck mit stärkeren Eisen ausgeführt werden müssen.

Der leichteren Übersicht wegen sind die Zahlen werte dieser 12 Versuche in der nachstehenden Tabelle zusammengestellt, wo auch noch die nach Stadium I mit n = 15 ermittelten Zugspannungen des Betons beim Auftreten der ersten Risse und die Schubspannungen in den seitlichen Anschlußfugen zwischen Deckenplatte und Steg beim Bruch beigefügt sind.

Versuche der Materialprüfungsanstalt Stuttgart für die Eisenbetonkommission der Jubiläumsstiftung der deutschen Industrie.

Diese vom Verfasser als Mitglied des Ausschusses vorgeschlagenen Versuche3) bezweckten die Ermittlung des Wertes von t1 bei Biegung, sowie des Einflusses der Bügel und abgebogenen Eisen auf die Über-
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tragung der Schubkräfte. Bei der Ausarbeitung des Programms mußte also darauf Rücksicht genommen werden, daß der Bruch der Körper nicht vorher in anderer Weise eintrat.

Die in Heft 39 veröffentlichten Versuche erstreckten sich auf rechteckige Balken nach Abbildung 73, jedoch von verschiedener Breite. Ihre Armiernng bestand nur aus einem geraden Rundeisen von 18 bis 32 mm Stärke ohne Haken. Der Bruch erfolgte durch Überwinden des Gleitwiderstands. Die gefundenen Werte von t1 (nach den amtlichen Bestimmungen aus der Höchstlast berechnet) stimmen von 19,1 bis
[image: ]

Parallel zu den Balken Nr. 4 mit 15 cm Stegbreite wurden noch solche mit Bügeln aus 0 7 mm hergestellt, welche in Abständen von 8 cm zwischen den Auflagern und den Lasten verteilt waren. Der mittlere Teil zwischen den Lasten, wo die Querkraft Null war, blieb ohne Bügel.

Beim Versuch konnte festgestellt werden, daß die ersten Zugrisse etwas früher und zwar beim innersten Bügel eintraten, was von der Verschwächung des Betonquerschnitts herrührt. Im übrigen war der Verlauf der Rißbildung ganz ähnlich wie bei den entsprechenden Balken ohne Bügel. Die Bruchrisse, die wie dort von unten schräg gegen den Angriffspunkt der Last anstiegen, waren aber noch mehr geneigt (Abbildung 257).

Für den Bruch berechnet sich der Gleitwiderstand als Mittel aus drei Versuchen zu = 23,3 kg/qcm, während die entsprechenden Balken ohne Bügel nur 19,1 ergaben. Das Mehr ist also dem Widerstand zu verdanken, den die Bügel dem Herunterdrücken des Eisens entgegensetzten. Nach der früher unter der Voraussetzung schiefer Zugrisse gemachten Annahme, daß die Bügel auf einer Länge gleich dem Hebelarm z zwischen Zug- und Druckmittelpunkt die Querkraft aufnehmen


müssen, erhält man hier die Zugbeanspruchung der Bügel beim Beginn des Gleitens zu 1680 kg/qcm. Die Beanspruchung von = 23,3 kg/qcm
[image: ]
Abb. 258. Seitenfläche, Untersicht und Querschnitt eines T-förmigen Balkens mit geraden Eisen ohne Haken und ohne Bügel.




läßt sich gut mit den Resultaten der direkten Haftfestigkeitsversuche in Einklang bringen. Die Zugfestigkeit des Betons wurde zu 12,6 kg/qcm durchschnittlich ermittelt. Die Schubspannung c0 beim Bruch war 10,7 kg/qcm.

Genau gleiche Balken wurden noch mit rechtwinkligen Haken an den Enden des Eisens geprüft.


ursachten ein Steigen der Höchstlast um rund 51 °/o von 7750 kg bis 11667 kg als Mittel von drei Versuchskörpern. Bei zwei derselben



[image: ]
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Abb. 259. Seitenfläche, Untersicht und Querschnitt eines T-förmigen Balkens mit geraden Eisen und Bügeln.




bogen sich die Haken auf, während beim dritten die Streckgrenze des Eisens überschritten wurde.

Die Balken T-förmigen Querschnitts waren 3 m weit gespannt und wurden ebenfalls durch zwei symmetrische Lasten, die 1 m voneinander entfernt waren, belastet. Von den drei Gruppen, die nur gerade Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.
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Die Haken ver
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Hauptarmierung, 2 0 25 + 1 0 32 mm, besaßen, enthielt die erste keine Bügel, während die zweite auf der Strecke mit konstanter Querkraft



[image: ]
Abb. 260. Seitenfläche, Untersicht und Querschnitt eines T-förmigen Balkens mit geraden Eisen und Bügeln.
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7 mm starke Umschließungsbügel in 9 cm Abstand und die dritte in 14 cm Entfernung je drei Einzelbügel (Hennebique) von 30/2 mm aufwiesen.

Bei der Gruppe ohne Bügel bildete sich, nachdem die ersten Kantenrisse bei 14 und 16 t Belastung erschienen waren, unter der Belastung von 18 t ein gegen




den Lastangriffspunkt gerichteter schiefer Riß, der gleich sehr hoch




ging und an Ausdehnung die mittleren Zugrisse weit übertraf (Abbildung 258). Der weitere Verlauf und die Brucherscheinung waren die-
[image: ]
Abb. 261. Seitenfläche, Untersicht und Querschnitt eines T-förmigen Balkens mit einem geraden und vier abgebogenen Eisen ohne Bügel.
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selben, wie sie bei den Plattenbalkenversuchen der Firma Wctyß & Freytag für Körper I—III beschrieben sind. Bei 18 t Belastung ist t0 = 10,3 kg/qcm.

Unter der Höchstlast fand das Gleiten zuerst und zumeist am stärkeren mittleren Eisen statt, in Übereinstimmung mit der Theorie.




Die zweite Gruppe mit 7 mm starken Umschließungsbügeln zeigte nach Abbildung 259 ganz ähnliche Rißbildungen, nur traten die
[image: ]
Abb. 262. Seitenfläche, Untersicht und Querschnitt eines T-förmigen Balkens mit einem geraden, vier abgebogenen Eisen und Bügeln.




schiefen, fast genau unter 45 0 verlaufenden Risse später auf.

Bei den mit Hennebique-Rüge\n versehenen Balken (Abbildung 260) folgten die Risse zwischen der Last und den Auflagern in ihrem unteren Teil zunächst den Bügeln und nahmen erst in ihrem oberen Teil eine nach dem Lastangriffspunkt geneigte Richtung an.

[image: ]
Vor dem Bruch





entstanden dann zahlreiche schiefe Risse nach dem Auflager hin.

Von den gleichen Abmessungen wurden noch weitere Balken



[image: ]
Abb. 263. Seitenfläche, Untersicht, Querschnitt und Stirnansicht eines T-förmigen Balkens mit einem geraden Rundeisen 32 mm mit Haken, vier abgebogenen Rundeisen 18 mm und mit Bügeln.
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hergestellt, deren Hauptarmierung aus einem geraden Rundeisen 32 mm und vier abgebogenen Rundeisen 18 mm bestand. Die Neigung der letzteren war etwas flacher als 45 °. Drei Körper blieben ohne Bügel, sechs erhielten 7 mm starke Umschließungsbügel von 9 cm Abstand in den äußeren Dritteln. Bei der Hälfte von diesen Balken war das untere Eisen ganz gerade, während es bei den anderen an den Enden mit rechtwinkligen Haken versehen war. Der Verlauf der Risse war ganz ähnlich wie bei den Körpern mit nur geraden Eisen und Bügeln und ist aus den entsprechenden Abbildungen 261—263 ersichtlich.

[image: ]



Der besseren Übersicht wegen sind die Ergebnisse in der folgenden Tabelle zusammengestellt, an deren Schluß noch die 2 m weit gespannten
[image: ]
Abb. 264. Seitenfläche und Untersicht eines 2 m weit gespannten T-förmigen Balkens mit einem geraden Rundeisen 32 mm, vier abgebogenen Rundeisen 18 mm ohne Bügel.


Balken ohne Bügel mit Abbiegungen unter 45° aufgenommen sind (Abbildung 264).

Zu der Tabelle ist noch folgendes zu bemerken: Bei den mit gerader Hauptarmierung versehenen Balken tritt der Beginn des Gleitens und der Bruch um so später ein, je mehr Bügel vorhanden sind. Wir erklären diese Tatsache durch den Umstand, daß die Bügel nach Auftreten der schiefen Risse das Herunterdrücken der Eisenstangen nach dem Auflager hin durch ihre Zugfestigkeit erschweren. Im gleichen Maße, als die Zugspannung in den Bügeln wächst, drücken diese von unten und der Beton schief von oben gegen die Eisenstangen, wodurch ein beträchtlicher Reibungswiderstand entsteht, der es erklärlich macht, warum der Bruch erst später als der Beginn des Gleitens stattfand. Aus den gleichen Gründen ergab sich wohl bei den mit abgebogenen Eisen versehenen Balken beim Vorhandensein von Bügeln ein größerer Gleitwiderstand, als wenn diese fehlten.

Die Wirkung des Hakens am Ende des geraden Eisens besteht in einer Erhöhung der Bruchlast von 41,0 auf 46,5 t. In Abbildung 263 ist die vom Strecken des Hakens herrührende Zerstörung des Betons an der Stirnfläche der Balken zu sehen.

Berechnet man für die Balken mit gerader Hauptarmierung die Zugbeanspruchung der Bügel unter der Annahme, daß sie nach Ein-
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treten der schiefen Risse auf einer Länge gleich z, dem Abstand von Zug- und Druckmittelpunkt, die Querkraft aufnehmen müssen, dann erhält man:


Balken nach Abb.
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Bügelbeanspruchung zu Beginn des Gleitens beim Bruch
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1340




1750   „



Die Balken nach Abbildung 263 waren hinsichtlich ihrer Enden so widerstandsfähig konstruiert, daß der Bruch innerhalb der Lasten eintrat, indem gleichzeitig der Beton oben zerdrückt wurde. Bei den übrigen Balken mit abgebogenen Eisen ist der Bruch so zu denken, daß nach dem Gleiten des geraden Eisens die nächsten abgebogenen stärker beansprucht wurden, so daß der Bruchriß sich zwischen den beiden Abbiegestellen ausbilden mußte. Die nächst abgebogenen Eisen vertraten dann die Stelle der Zuggurtung des Balkens. Infolge der großen Dehnung der Eisen wurde dann die Druckzone in der Platte immer niedriger, bis am oberen Rand der Beton 'zerdrückt wurde, vergl. Abbildung 262.

Aus dem Vergleich der Abbildungen 258—263 kann man ersehen, daß die schiefen Risse bei den Balken mit nur geraden Eisen ohne Bügel sehr hochgehend bei einer Belastung erscheinen, für die sich t0 annähernd gleich der Zugfestigkeit berechnet und daß sie später auftreten, wenn Bügel oder abgebogene Eisen oder beide zusammen vorhanden sind. Je mehr Eisen die Richtung der Risse durchschneidet, um so später werden sie sichtbar.

Versuche der Materialprüfungsanstalt Stuttgart für den deutschen Ausschuß für Eisenbeton4).

Bei der Aufstellung des Programms für diese Versuche Ende 1907 waren die auf Seite 269 bis 274 dargelegten Gesichtspunkte maßgebend, die schon in der 3. Auflage dieses Buches auf Grund der Versuche von Wayß & Freytag A.-O. und der Jubiläumsstiftung der deutschen Industrie entwickelt worden sind. Die Versuche wurden auf T-förmige Querschnitte beschränkt, weil hierbei eine größere Tragfähigkeit und deshalb auch ein größerer Einfluß der Schubkräfte erzielt werden konnte als bei rechteckigem Querschnitt. Für die Abmessungen der Balken und die Breite der oberen Platte waren die damaligen Einrichtungen der Materialprüfungsanstalt maßgebend.

Die Armierung betrug bei allen Probebalken etwa 25,2 qcm, war also sehr stark, um das Überschreiten der Streckgrenze im mittleren Balkenteil auszuschließen. Gemäß dem vom Verfasser aufgestellten Programm erstreckten sich die Versuche auf Balken mit geraden Eisen mit verschiedenen Bügelanordnungen und auf Balken mit den verschiedensten Anordnungen der abgebogenen Eisen, je für Belastung durch zwei symmetrische Lasten. Der für gleichmäßig verteilte Belastung bestimmte Teil der Versuche mit 4 m langen Balken war bei Erscheinen dieses Buches noch nicht abgeschlossen.

Die in Heft 10 veröffentlichten Versuche an Balken mit geraden Eisen und Bügeln umfaßten:

	
1. Balken ohne Bügel, Eisen ohne Haken,



Reihe 1 mit 20 cm Stegbreite, Reihe 2 mit 15 cm Stegbreite, Reihe 3 mit 30 cm Stegbreite.

	
2. Balken mit 7 mm starken Bügeln, Eisen ohne Haken, Reihe 4 mit 20 cm Stegbreite, Reihe 5 mit 15 cm Stegbreite, Reihe 6 mit 30 cm Stegbreite.


	
3. Balken ohne Bügel, Eisen mit Rundhaken, Reihe 7.


	
4. Balken mit verschiedenen Abständen der Bügel und verschiedenen Stärken derselben. Stegbreite 20 cm, Eisen mit Rundhaken,


	
Reihe
	
8,
	
10 mm
	
Bügel in
	
20 cm
	
Abstand,


	
Reihe
	
9,
	
7 mm
	
Bügel in
	
20 cm
	
Ab stand,


	
Reihe
	
10,
	
5 mm
	
Bügel in
	
20 cm
	
Abstand,


	
Reihe
	
11,
	
10 mm
	
Bügel in
	
15 cm
	
Abstand,


	
Reihe
	
12,
	
7 mm
	
Bügel in
	
15 cm
	
Abstand,


	
Reihe
	
13,
	
5 mm
	
Bügel in
	
15 cm
	
Abstand,


	
Reihe
	
15,
	
10 mm
	
Bügel in
	
10 cm
	
Abstand,


	
Reihe
	
16,
	
7 mm
	
Bügel in
	
10 cm
	
Abstand,


	
Reihe
	
17,
	
5 mm
	
Bügel in
	
10 cm
	
Abstand,


	
Reihe
	
18,
	
5 mm
	
Bügel in
	
5 cm
	
Abstand.





	
5. Balken ohne Haken an den Bügeln, die bündig mit der Plattenoberfläche endigten,



Reihe 14.

	
6. Weitere Bügelformen aus Rundeisen, Reihe 19 und Reihe 20.


	
7. Bügel aus Flacheisen,



Reihe 21 und 22.

	
8. Eisen mit rechtwinkligen Haken, Reihe 23.



Die wichtigsten Versuchsergebnisse sind in der folgenden Tabelle angegeben:
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Zu den Zahlen der Tabelle ist folgendes zu bemerken:

Bei den Reihen 1, 2 und 3 erfolgte der Bruch nach Eintritt eines schrägen Risses im Steg, hervorgerufen durch den die Zugfestigkeit erreichenden Wert von t0. Unmittelbar nach dem Riß erfolgte dann das Herunterdrücken der Eisen und deren Gleiten. In Übereinstimmung mit den auf Seite 289 beschriebenen Versuchen von Wayß & Freytag ergab sich die Höchstlast etwa proportional der Stegbreite, es war
[image: ]
Abb. 276. Balken 403 der Reihe 1. Höchstlast 15,0 t.


also die Festigkeit des Stegs oder t0 für den Bruch maßgebend. Aus diesem Grunde sind auch die Werte von t1 etwa der Stegbreite proportional gefunden worden, sie können aber aus dem angegebenen Grunde nicht als eigentliche Gleitwiderstände angesehen werden.

Anders ist dies bei den Reihen 4, 5 und 6, welche Bügel enthielten. Hier konnte das Herunterdrücken der Eisenstangen im Gefolge der schrägen Risse nur bei Reihe 5 mit der geringen Stegdicke von 15 cm beobachtet werden, während bei den dickeren Stegen der Reihen 4 und 6 die Bügel in Verbindung mit dem Beton imstande
[image: ]
Abb. 277. Balken 430 der Reihe 5. Höchstlast 17,0 t.


waren, das Herunterdrücken außerhalb des letzten schrägen Risses bis zum Gleiten der Eisen zu verhindern.

Bei der Reihe 7 erfolgte der Bruch infolge Zersprengens des Betons durch die Haken. Die Steigerung der Höchstlast gegenüber Reihe 1 ohne Haken beträgt 51 °/o. Wie aus Abbildung 278 ersichtlich ist, bildete sich bei 16 t ein hochgehender schräger Riß, hierfür berechnet sich t0 = 13 kg/qcm. Mit zunehmender Last zeigten sich weiter nach dem Auflager hin in der Höhe des Eisens mehr horizontale Risse, die auf ein Herunterdrücken des Eisens (nach Abbildung 215) schließen lassen. Dadurch mußte der Gleitwiderstand fast ganz aufgehoben werden, bis schließlich nur noch der Haken die Zugkraft des Eisens übertrug. In diesem Zustand wird die Druckkraft D im äußeren Balkendrittel (vergl. Abbildung 214) vom Lastangriff schräg nach unten gegen den Haken gerichtet sein, während die Zugkraft Z horizontal im Eisen und gleich groß bleibend bis zum Haken wirkt.

Werden nun Bügel beigegeben, so wird das Hinunterdrücken der Eisen gehindert, oder doch verzögert, infolgedessen bleibt der Gleitwiderstand wirksam und die Haken werden dadurch mehr entlastet. Das Zersprengen des Betons durch die Haken tritt dann erst unter einer höheren Last ein.

In der Tat verzögerten die Bügel bei den Reihen 8—13 und 15—18 im Vergleich zu Reihe 7 die schrägen Risse um so mehr, je stärker
[image: ]
Abb. 278. Balken 442 der Reihe 7. Höchstlast 24,0 t.


und enger die Bügel angeordnet waren. Das Mehr an Bruchlast ist also dem Widerstand der Bügel gegen das Öffnen der schrägen Risse zuzuschreiben, und es muß der Betrag von t0, der über den bei Reihe 7 zu 20,1 kg(qcm berechneten Wert hinausgeht, von den Bügeln nach Abbildung 216 übertragen werden, d. h. diese müssen imstande sein, die jenem Mehrbetrag t0 entsprechende Querkraft auf eine Länge = z aufzunehmen. Da t0 —-jß-— ist, so wird die Zugkraft in einem

Bügel B =    . e = r0 Z>0 . e, wenn e den Bügelabstand bedeutet.

Unter dieser Voraussetzung ergeben sich die in der Tabelle angegebenen durchaus erklärlichen Werte für die Zugbeanspruchung der Bügel.

Der von den Bügeln aufgenommene Teil von r0 würde dann in Form von Gleitspannungen auf die Eisen übertragen, bei welchen die eigentliche Haftung schon überwunden ist. Als höchster Gleitwiderstand nach eingetretener Bewegung würde sich so bei Reihe 15

20 (34,2-20,1)     11 _. .            , H. . . . . .. ,.

=—x——27)' = 11’2 kg/qcm ergeben. Hierbei ist allerdings nicht berücksichtigt, daß die sprengende Wirkung der Haken durch die Bügel am Auflager selbst verringert wird, so daß die Haken an sich schon mehr aushalten.

Die Bruchbilder der Balken von Reihe 8—13 und 15—18 sind alle einander ähnlich und für Reihe 15 aus Abbildung 279 zu ersehen.

Die Streckgrenze der Hauptarmierung wurde nirgends erreicht.

Die Balken der Reihe 14 besaßen die gleiche Eiseneinlage wie Reihe 11, jedoch waren die 10 mm starken Bügel an ihrem oberen Ende nicht umgebogen, sondern endigten bündig mit der Balkenoberfläche, so daß ihr Gleiten in vertikaler Richtung beobachtet werden konnte. Es zeigte sich bei P=14t der Beginn des Gleitens der Bügel, welche die schrägen Risse kreuzten. Die durchschnittliche
[image: ]
Abb. 279. Balken 474 der Reihe 15. Höchstlast 42,0 t.


Höchstlast betrug 37300 kg. Diese Versuchsreihe bildet den direkten Nachweis, daß die Bügel auf Zug und nicht auf Abscherung beansprucht werden.

Die Bügelformen der Reihen 19 und 20 erwiesen sich gegenüber den Umschließungsbügeln als minderwertig, denn die Höchstlast blieb etwa !O°/o unter der von Reihe 11. Die Ursache scheint eine spaltende Wirkung der oberen Längseisen zu sein, welche durch den von den Bügeln ausgeübten Zug stark gegen den Beton gepreßt wurden.

Die in Heft 12 des deutschen Ausschusses für Eisenbeton beschriebenen Versuche erstreckten sich auf folgende Probekörper mit abgebogenen Eisen:

Gruppe I, Hängewerkarmierung (Hennebique),

Reihe 24 ohne Bügel, gerade Eisen ohne Haken,

Reihe 25 ohne Bügel, gerade Eisen mit rechtwinkligen Haken,

Reihe 26 mit Bügeln, gerade Eisen ohne Haken,

Reihe 27 mit Bügeln, gerade Eisen mit rechtwinkligen Haken.

Gruppe II, einfaches Strebensystem, erste Strebe Druckstrebe, Reihe 28 ohne Bügel, gerade Eisen ohne Haken,

Reihe 29 ohne Bügel, gerade Eisen mit Rundhaken,

Reihe 30 mit Bügeln, gerade Eisen mit Rundhaken.

Gruppe III, einfaches Strebensystem, erste Strebe Zugstrebe, Reihe 31 ohne Bügel, gerade Eisen mit Rundhaken, Reihe 32 mit Bügeln, gerade Eisen mit Rundhaken, Reihe 33 wie 32, das abgebogene Eisen ganz nach außen geführt,

Reihe 34 wie 31, jedoch alle Haken rechtwinklig.

Gruppe IV, doppeltes Strebensystem,

Reihe 35 ohne Bügel, gerades Eisen ohne Haken,

Reihe 36 ohne Bügel, gerades Eisen mit Rundhaken,

Reihe 37 wie 35, jedoch zwei gerade Eisen statt einem, Reihe 38 wie 36, jedoch zwei gerade Eisen statt einem. Gruppe V, dreifaches Strebensystem,

Reihe 39 ohne Bügel, gerades Eisen ohne Haken,

Reihe 40 ohne Bügel, gerades Eisen mit Rundhaken,

Reihe 41 wie 39, jedoch zwei gerade Eisen statt einem, Reihe 42 wie 40, jedoch zwei gerade Eisen statt einem.

Gruppe VI, doppeltes Strebensystem mit Abbiegungen unter 30°; die Druckstreben halbieren den Winkel zwischen Zugstrebe und unterer Gurtung,

Reihe 43 entsprechend der Reihe 36,

Reihe 44 entsprechend der Reihe 38,

Reihe 45 mit zwei Aufbiegungen, Reihe 46 mit zwei Aufbiegungen.

Gruppe VII, einfaches und doppeltes Strebensystem, wobei die Zugstreben unter 45° laufen, während die Druckstreben die Winkel zwischen Zugstreben und unterer Gurtung halbieren, Reihe 47 einfaches Strebensystem entsprechend Reihe 31, Reihe 48 doppeltes Strebensystem mit einem geraden Eisen, entsprechend Reihe 36,

Reihe 49 doppeltes Strebensystem mit zwei geraden Eisen, entsprechend Reihe 38.

Hierzu wurde noch eine Reihe 50 mit gleicher Armierung wie Reihe 29 angefertigt, jedoch mit scharfen Knicken an den abgebogenen Eisen.

Die Balken hatten die gleichen äußeren Abmessungen wie die vorhin beschriebenen, die Eisenarmierung hatte auch denselben Querschnitt und die Prüfung fand ebenfalls nach 45tägiger Erhärtung statt. Die wichtigsten Versuchswerte sind in der Tabelle auf Seite 325 angegeben. Die obere Streckgrenze der Eisen wurde wie folgt ermittelt:


	
Stärke

0
	
Streckgrenze kg/qcm
	
Zugfestigkeit kg/qcm
	
Stärke

0
	
Streckgrenze kg/qcm
	
Zugfestigkeit kg/qcm


	
5 mm
	
3387
	
4517
	
22 mm
	
3670
	
5941


	
7 „
	
3182
	
4295
	
23 „
	
3191
	
5380


	
10 „
	
2881
	
3873
	
24 „
	
3241
	
5439


	
20(2 „
	
4041
	
4896
	
27 „
	
3269
	
5466


	
10/2,,
	
3667
	
4742
	
28 „
	
3259
	
—


	
17 „
	
3608
	
5868
	
32 „
	
3303
	
4896


	
19 „
	
3312
	
5794
	
40 „
	
3065
	
5247


	
21 „
	
3314
	
5629
			



Auf Grund von Vorversuchen wurde festgestellt, daß die Streckgrenze über 3000 kg/qcm liegen muß, damit der Bruch der Balken nicht im mittleren Teil infolge des Moments eintrete. Deshalb wurden Eisen mit höher liegender Streckgrenze verwendet.

Bei allen Balken traten die ersten Biegungsrisse im mittleren Teil bei einer Last ein, für welche sich zu 22,8 bis 20,7 kg/qcm berechnet.

Die Brucherscheinungen bei den Balken der Reihen 24—27, Gruppe I, welche nach dem Hängewerksystem (Hennebique) armiert waren, sind
[image: ]
Abb. 307. Balken 494 der Reihe 24. Höchstlast 28,0 t.


ganz ähnlich denjenigen bei den Versuchen von ILTzyj? & Freytag. Sie deuten darauf hin, daß das Hängewerk und der gerade Balken sich in die Lastaufnahme teilen, so daß beim Versagen des einen Teils der Armierung der andere überlastet wird. An den Balken der Reihen 25 und 27 war das Gleiten der oberen und unteren Eisen fast gleichzeitig bis zu den Endhaken vorgeschritten, was auf gleiche Beanspruchung
[image: ]
Abb. 308. Balken 519 der Reihe 27. Höchstlast 45,3 t.


schließen läßt. Bei den Reihen 24 und 26 wurde nach dem Gleiten der unteren Eisen das Hängewerk stärker belastet, so daß schließlich dessen Endhaken unter etwas höherer Last sich aufbogen, womit die Tragfähigkeit erschöpft war. Während bei der Reihe 24 die unteren Eisen nach Bildung der schrägen Risse nach unten gedrückt wurden, verhinderten dies die Bügel bei Reihe 26, so daß die Haftung länger erhalten blieb. Bei den Reihen 25 und 27 bogen sich vor dem Bruch sowohl die oberen als die unteren Haken auf.

Der Vergleich von Reihe 25 mit Reihe 7 zeigt den bedeutenden Vorteil der nach Art des Hängewerks aufgebogenen Armierung gegenüber derjenigen mit nur geraden Eisen. Daß aber die Trajektorien-oder Zugstrebenarmierung selbst in einfachster Form noch viel besser wirkt, zeigt der Vergleich mit Reihe 29.

Hier ist die Kraftverteilung so zu denken, daß vom Auflager etwa unter 45° im Beton eine Druckstrebe wirkt, an diese reiht sich das aufgebogene Eisen als Zugdiagonale und nach dieser folgt wieder eine Druckstrebe, die bis zum Lastangriffspunkt ansteigt. Die Anordnung ist also ähnlich wie in Abbildung 222.

1

 Bei der Mehrzahl der Körper wurde jede Auflagerreibung dadurch vermieden, daß das eine Ende der Balken von Anfang an mit einer Winde etwas vom Auflager abgehoben wurde. Die Winden konnten dann pendeln.

2

 Die Risse wurden schwarz nachgemalt, damit sie auf den Photographien sichtbar blieben, und sind, sofern sie nicht deutlich als Bruchrisse zu erkennen sind, viel feiner als die betreffenden Striche.

3

 C. v. Bach, Versuche mit Eisenbetonbalken, Berlin 1907. Mitteilungen über Forschungsarbeiten. Heft 39, 45 bis 47.

4

 Versuche mit Eisenbetonbalken zur Ermittlung der Widerstandsfähigkeit verschiedener Bewehrung gegen Schubkräfte. Bericht erstattet von Dr.-Ing. C. v. Bach und O. Graf. Heft 10 und 12, Berlin 1911, Verlag von Willi. Ernst & Sohn.


Bei den Balken der Reihe 28 wurden nach Eintritt des ersten Gleitens die unteren Eisen außerhalb des schiefen Risses nach unten gedrückt, wodurch der Gleitwiderstand aufgehoben und der Bruch
[image: ]
Abb. 309. Balken 530 der Reihe 28. Höchstlast 33,5 t.


herbeigeführt wurde. Die gleichen horizontalen Risse über den geraden Eisen traten unter höherer Belastung auch bei Reihe 29 auf, bis ein Zersprengen des Betons durch die Haken erfolgte. Die Bügel bei Reihe 30 verhinderten jene horizontalen Risse, so daß der Gleitwiderstand wirksam bleiben konnte und die Eisenspannung im mittleren Teil die Streckgrenze wahrscheinlich erreichte.

Die in der Tabelle angegebene Beanspruchung der abgebogenen
[image: ]
Abb. 310. Balken 532 der Reihe 30. Höchstlast 49,6 t.


Eisenstrecke ist nach der Fachwerkstheorie ermittelt, indem die Kraft in der Zugstrebe = Q . |/2 gesetzt wurde. Die bei Reihe 30 angegebene Beanspruchung der Bügel ergab sich, indem der Mehrbetrag von t0 unter der Bruchlast gegenüber Reihe 29 den Bügeln zugewiesen wurde.

Die Armierung der Gruppe III Reihe 31—34 ist ebenfalls nach dem einfachen Strebensystem angeordnet, jedoch ist die erste Strebe am Auflager eine Zugstrebe, derart, daß nach der Fachwerkstheorie das auf das Auflager hinausgehende gerade 0 17 mm nicht beansprucht würde. Eine Beanspruchung nach der gewöhnlichen Theorie kann auch nicht stattgefunden haben, denn nach der Formel der »Leitsätze« und der »Bestimmungen« wäre unter der Höchstlast bei Reihe 32 eine Haftspannung von 132, nach unserer Formel noch von 66 kg/qcm wirksam gewesen, was in dieser Höhe ausgeschlossen ist. Insbesondere haben sich die unteren Haken weder aufgebogen, noch haben sie den Beton zersprengt.

In dieser Anordnung ist die Armierung nicht einwandfrei hinsichtlich der Momentenverteilung, sofern man den homogenen Balken
[image: ]
Abb. 311. Balken 536 der Reihe 31. Höchstlast 38,0 t.


betrachtet. Es wäre jedenfalls besser, wenn vom Lastangriff eine geneigte Druckstrebe im Beton sich bilden müßte, an Stelle der vertikalen. Immerhin sind die erreichten Höchstlasten dieser Gruppe durchweg höher als die der entsprechenden Balken mit Hängewerkarmierung. Der Bruch erfolgte bei allen Balken der Reihen 31—34 infolge Zersprengens der Platte durch den oberen Haken. Die Bügel
[image: ]
Abb. 312. Balken 539 der Reihe 32. Höchstlast 46,0 t.


in Reihe 32 entlasteten die abgebogenen Eisen etwas, so daß das Zersprengen erst bei höherer Last eintrat.

Die Gruppe IV Reihe 35—38 mit Abbiegungen nach dem doppelten Strebensystem (sich kreuzende Zug- und Druckstreben nach Abbildung 221) hat die besten Ergebnisse geliefert und gleichzeitig den Beweis erbracht, daß es nötig ist, die Enden der geraden Eisen gegen Gleiten und Zersprengen des Betons zu sichern, damit die volle Tragfähigkeit erreicht wird.

Reihe 38 mit einem Eisengewicht von 71,9 kg und ohne Bügel ertrug eine Höchstlast von 49500 kg. Hierbei ging die Eisenspannung bis zu 3275 kg/qcm hinauf und erreichte damit die Streckgrenze, so

daß der Beton der Platte im mittleren Balkenteil zerdrückt wurde. Vergleicht man mit dieser Reihe die Höchstlast von 42 657 kg der Reihe 15 mit 93,8 kg Eisenaufwand, so erkennt man sofort, daß man durch zweckmäßige Ausbildung der abgebogenen Eisen den Schubkräften wirksamer und wirtschaftlicher begegnen kann als mit geraden Eisen in Verbindung mit

[image: ]
Abb. 313. Balken 555 der Reihe 38, Höchstlast 50,5 t.




Bügeln. Dagegen wirken Bügel und abgebogene Eisen sehr gut zusammen und unterstützen sich in ihrer Wirkung, wie aus dem Vergleich der Reihen 30 und 29 zu ersehen ist.

Die Reihe 36 unterscheidet sich von 38 in der Hauptsache dadurch, daß statt der zwei geraden Eisen von 22 mm ein solches von 32 mm Stärke angeordnet ist, das etwa den gleichen Querschnitt auf-

[image: ]
Abb. 314. Balken 550 der Reihe 36, Höchstlast 44 t. Der Beton des Stegs wurde durch die unteren Haken schon bei 42 t Belastung zersprengt.




weist. Dieses stärkere Eisen übte nun auf den Beton eine sprengende Wirkung aus, was bei den schwächeren Eisen nicht der Fall war. Die Last konnte aber noch gesteigert werden, indem dann die nächsten abgebogenen Eisen mehr Last auf nehmen mußten. Die Tragfähigkeit war erschöpft, nachdem auch die oberen Haken den Beton auseinandergesprengt hatten. Die in der Tabelle angegebene Beanspruchung der abgebogenen Eisen trifft für Reihe 36 nicht zu, da sie nach der Formel

|/2 berechnet ist, welche die volle Mitwirkung des geraden unteren Eisens voraussetzt.

Mörsch, Eiseubetonbau, 4. Aufl.
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In ähnlicher Weise wie bei Reihe 36 erfolgte der Bruch bei den Reihen 35 und 37, wo nach dem Gleiten der geraden Eisen die abgebogenen Eisen mehr beansprucht wurden, so daß unter der Höchstlast bei zwei der Balken die Streckgrenze im mittleren Teil erreicht und der Beton an der Oberseite zerdrückt wurde, während beim dritten Balken die oberen Haken den Beton zersprengten.

Sehr lehrreich in bezug auf die Berechnung der Haftspannung
[image: ]
Abb. 315. Balken 549 der Reihe 35, Höchstlast 40 t. Das Gleiten des geraden Eisens begann bei 26 t Belastung.


an den unteren geraden Eisen sind die Ergebnisse von Reihe 35 und 37.

Während bei Reihe 35 das Gleiten des geraden Eisens bei 24 bis 26 t Belastung begann, konnte das Gleiten der zwei geraden Eisen bei Reihe 37 erst bei 30—36 t festgestellt werden. Aus den Abbildungen 315 und 316 geht hervor, daß die Risse bei diesen Be-
[image: ]
Abb. 316. Balken 558 der Reihe 37, Höchstlast 46,0 t. Das Gleiten der geraden Eisen begann bei 30 t Belastung.


lastungen schon bis zu den äußersten Abbiegungen vorgedrungen waren, so daß die auf S. 273 vorausgesetzte Berechnungsweise der Kraft im unteren Eisen zutrifft. In der Tat zeigt sich eine bemerkenswerte Übereinstimmung der nach der Formel c. =    .. berechneten

Zz . u

Haftspannung beim Beginn des Gleitens mit den früher durch Biegeversuche ermittelten Werten. Die obersten Zahlen 21,7 und 20,0 der Tabelle auf Seite 281 beziehen sich auf gleich alte Probebalken von genau derselben Zusammensetzung wie die vorliegenden, welche -Cj = 20,7 und 19,2 kg/qcm lieferten1). Beachtet man, daß in der Ta-


belle Seite 281 die Haftspannung nach der Formel t1




Q

z.U




be



rechnet wurde, da nur je ein gerades Eisen in den Balken vorhanden war, und daß bei Reihe 37 der Umfang U etwa das l,4fache wie bei Reihe 35 war, so bestätigen die Versuche, daß bei folgerichtig durchgeführter Armierung nach dem Streben System die Formel

1 2z .U

brauchbare Werte liefert.

Die für die Höchstlast berechneten Zahlen von tx stellen nur Rechnungswerte vor, die deshalb möglich sind, weil andere Armierungsteile die Funktion der gleitenden geraden Stangen aufnehmen.

Ganz ähnliche Ergebnisse wie die soeben beschriebene, nach dem doppelten Strebensystem armierte Gruppe IV lieferte die Gruppe V,

[image: ]
Abb. 317. Balken 584 der Reihe 42, Höchstlast 46,0 t.




Reihe 39—42, bei welcher die Armierung nach dem dreifachen Strebensystem angeordnet war. Die hinsichtlich des unteren geraden Eisens einander entsprechenden Reihen 39 und 35, 40 und 36, 41 und 37 zeigen kaum einen Unterschied in den Höchstlasten. Das Gleiten des geraden Eisens trat bei Reihe 39 zwischen 26—32 t Belastung ein gegenüber 24—26 t bei Reihe 35, dagegen war die entsprechende Belastung bei Reihe 41 mit 34—36 t fast genau so groß wie bei Reihe 37. Die Werte von tx sind nur wenig höher als beim doppelten

Strebensystem, so daß die Formel r1 —         auch beim drei

fachen Strebensystem zutreffend erscheint.

Reihe 42 erreichte gegenüber 38 eine um etwa 2 t geringere Höchstlast. Da die übrigen Reihen besser übereinstimmen, so bleibt als einzige Erklärung hierfür, daß bei Reihe 42 die geraden Eisen 23 mm stark waren und eine Streckgrenze von 3191 kg/qcm aufwiesen, während die Streckgrenze der geraden 22 mm starken Eisen der Reihe 38 erst bei 3670 kg/qcm lag. Außerdem ist in der untersten Schicht bei Reihe 38 mehr Eisen untergebracht Die aus Abbildung 317 ersichtlichen Brucherscheinungen deuten darauf hin, daß die Streckgrenze in den abgebogenen Strecken erreicht wurde. Der Bruch ist ähnlich dem bei ungenügender Armierung gegen die Schubkräfte; es rührt dies vielleicht davon her, daß die abgebogenen Eisen vor dem Bruch stärker beansprucht waren als das gerade mit niedrigerer Streckgrenze.

Die flache, unter 30 0 abgebogene Armierung der Reihen 43 und 44 hat sich gegenüber der unter 45° abgebogenen als minderwertig erwiesen. So zeigt Reihe 43 gegenüber der Reihe 36 eine um 5167 kg geringere Höchstlast, während bei Reihe 44 gegenüber 38 ein Minderbetrag von 4167 kg vorhanden ist. Die flacheren Abbiegungen sind offenbar stärker beansprucht als diejenigen unter 45°, daher zersprengten schließlich die oberen Haken den Beton. Das Bruchbild ist bei Reihe 44 ganz ähnlich demjenigen in Abbildung 317.

Der Bruch bei Reihe 45 erfolgte durch Erreichen der Streckgrenze in dem geraden Eisen, das auf eine längere Strecke allein die untere
[image: ]
Abb. 318. Balken 599 der Reihe 45, Höchstlast 40,0 t.


Gurtung bildet. Daß diese Reihe trotzdem mehr getragen hat als die ihr entsprechende Reihe 31, hat wohl seinen Grund darin, daß die abgebogenen Eisen nicht mehr als einfaches, sondern nahezu als doppeltes Strebensystem wirkten.

Aus dem gleichen Grunde ist wohl auch die Bruchlast von Reihe 46 höher ausgefallen als von Reihe 31.

Die Gruppe VII, Reihe 47—49 zeigt die Abbiegungen unter 45°, edoch in solcher Lage gegeneinander, daß die im Beton zwischen den oberen und unteren Abbiegestellen wirkenden Druckstreben den Winkel zwischen den Zugstreben und der unteren Gurtung halbieren.

Reihe 47 trug 10 t mehr als die ihr entsprechende Reihe 31, wahrscheinlich deshalb, weil der nach oben gerichtete und ungünstig wirkende Haken von Reihe 31 hier vermieden ist.

Die Reihen 48 und 49 erwiesen sich fast als gleichwertig den entsprechenden Reihen 36 und 38. Bei Reihe 48 zersprengten die Haken des starken 32 mm-Rundeisens den Beton, so daß die Bruchlast geringer blieb als bei Reihe 47 nach dem einfachen Strebensystem, wo die Streckgrenze der Eisen im mittleren Trägerteil erreicht wurde, so daß dort das Zerdrücken des Betons an der Oberseite stattfand. Der Bruch von Reihe 49 ging auf gleiche Weise vor sich wie bei Reihe 47, das Bruchbild ist ähnlich wie bei Reihe 38, Abbildung 313.
[image: ]

Die Höchstlast der Reihe 50 mit scharfen Knicken an den abgebogenen Eisen blieb 4833 kg unter derjenigen der entsprechenden Reihe 29. Aus Abbildung 319 ist ersichtlich, daß an der Stelle der scharfen Abbiegung eine weitergehende Rißbildung stattgefunden hat, als wenn eine Ausrundung vorhanden gewesen wäre. Der Grund dafür liegt in der größeren Eisenbeanspruchung am Knick und der stärkeren Pressung daselbst auf den Beton.

Diese Versuche für den deutschen Ausschuß für Eisenbeton zeigen deutlich, daß es notwendig ist, die Eisen zur Aufnahme der Schubkräfte abzubiegen, daß es aber nicht gleichgültig ist, in welcher Weise dies geschieht. Die besten Ergebnisse erzielt man, wenn man die Abbiegungen der Fachwerkstheorie mit sich kreuzenden Zug- und Druckstreben anpaßt. Beim einfachen Strebensystem sind noch Bügel
[image: ]
Abb. 319. Balken 590 der Reihe 50, Höchstlast 38,0 t.


notwendig, welche auch beim doppelten und mehrfachen System von guter Wirkung sind, da sie die sprengende Wirkung der Haken vermindern.

Bei einer größeren Anzahl der Probebalken haben die oberen Haken den Beton auseinandergesprengt. Dies trat allerdings erst bei einer Beanspruchung der abgebogenen Eisen ein, die nahe der Streckgrenze lag. Für die Übertragung auf die Praxis ist aber zu beachten, daß hier in der Deckenplatte quer zur Trägerrippe immer Eisen vorhanden sind, welche das Spalten des Betons verhindern.

Es sei hier noch bemerkt, daß die Versuche, über welche Diplomingenieur Luft, Direktor der Firma Dyckerhoff & Widmann A.-G., in der Hauptversammlung des deutschen Betonvereins im Jahr 1908 berichtete, keine andere Ergebnisse wie die vorstehenden geliefert haben. Wenn Herr Luft in seinen Schlußfolgerungen zu Höherwertung der Bügel gegenüber den abgebogenen Eisen kommt, so rührt dies daher, daß bei seinen Probebalken die Abbiegungen nicht folgerichtig nach unserem »Strebensystem« angeordnet waren. Über die Unterschiede, die bei anscheinend geringfügigen Abweichungen eintreten können, gibt die vorhergehende Tabelle genügende Auskunft.

Schlußfolgerungen aus den Versuchen über die Wirkung der Schubkräfte.

Soweit es die Verhältnisse der vorliegenden Versuche gestatten, können daraus für einfache frei aufliegende Plattenbalken die folgenden Schlüsse gezogen werden:

1. Wirkung der Schubkräfte.

Bei den armierten Betonbalken tritt am Auflager weder ein Abscheren in vertikaler noch in horizontaler Richtung ein, sondern die Wirkung der Schubkräfte kommt in schief gerichteten Rissen in der Nähe des Auflagers zum Ausdruck. In diesen Rissen wird die Zugfestigkeit des Betons infolge der schiefen Hauptspannungen überwunden und es hängt von den Belastungs-, Spannweite- und Armierungsverhältnissen ab, ob der Bruch in der Balkenmitte infolge des größten Biegungsmoments oder am Auflager infolge der größten Querkraft eintritt. Die schrägen Risse treten ein, wenn der für r0 berechnete Wert etwa der Zugfestigkeit des Betons gleichkommt. Wenn keine Vorkehrungen getroffen sind, verlängert sich der schräge Schubriß in horizontaler Richtung über den Eisen, welche durch die in Abbildung 215 dargestellte Drehbewegung nach unten gedrückt werden. Infolgedessen werden die Eisen aus ihrem Zusammenhang mit dem Beton gelöst und der Gleitwiderstand kommt nicht voll zur Wirkung.

Durch Einlage von Bügeln und Anordnung von abgebogenen Eisen wird die Richtung der Risse nicht wesentlich geändert, dagegen treten die geneigten Risse in der Nähe des Auflagers später auf, ein Beweis, daß diese Eisen die schiefen Zugspannungen des Betons vermindern. Die Scherfestigkeit des Betons spielt für die Sicherheit gegen eine Zerstörung durch die Schubkräfte keine Rolle, vielmehr ist die horizontale und vertikale »Schubspannung« bei den der Biegung ausgesetzten Eisenbetonbalken als eine Rechnungsgröße zu betrachten, die angibt, daß die horizontalen und vertikalen Flächenelemente nicht senkrecht zur Hauptrichtung von Zug und Druck liegen.

2. Anordnung der abgebogen en Eisen.

Die Tragfähigkeit derjenigen Balken, bei denen der Bruch am Auflager infolge der Querkraft eintreten würde, wenn nur gerade Eisen vorhanden wären, wird erhöht durch Anordnung von Bügeln und von abgebogenen Eisen. Insbesondere erscheint die Anwendung der letzteren angezeigt, da sie ohne besonderen Materialaufwand eine größere Bruchlast gewährleisten.

Sehr wichtig ist, daß die geraden Eisen an den Auflagern nicht gleiten, denn die Versuche ergaben eine sehr günstige Wirkung der Endhaken auf die Erhöhung der Bruchlast. Sodann erhält man die besten Resultate, wenn man die Abbiegungen der übrigen Eisen so anordnet, daß sie die unter 45° gerichteten Zugspannungen gleich r0 aufnehmen können, und dabei an der Unterseite die zur Aufnahme des Moments notwendige Eisenmenge vorsieht. Der Eisenbetonbalken von konstanter Höhe kann dann mit einem Fachwerksbalken von einfachem, doppeltem oder mehrfachem Strebensystem verglichen werden kann man annehmen, daß das doppelte Strebensystem besser wirken wird als das einfache, weil dann das Eisen gleichmäßiger im Betonsteg verteilt ist. Die Tabelle auf Seite 325 gibt eine deutliche Übersicht darüber, daß die Armierungen mit folgerichtiger Ausbildung dieses »Strebensystems« die besten Ergebnisse liefern, und daß anscheinend geringfügige Abweichungen davon die Höchstlast vermindern.

[image: ]
Abb. 320.

gegen die Mitte um 45° fallen bzw. ansteigen.

Von vornherein




An den oberen Enden der abgebogenen Eisen muß die Kraft der Zugstrebe in die senkrecht dazu gerichtete Kraft der Druckstrebe und in eine Komponente in der Richtung der oberen Gurtung zerlegt werden. Diese Zerlegung geht in der Rundung der oberen Abbiegestelle von selbst vor sich, sofern sich daran noch ein gerades Stück und an dieses ein wirksamer Haken anschließt, der die in die Gurtung fallende Kraft auf den Beton überträgt. In gleicher Weise muß die in der abgebogenen Strecke wirkende Zugkraft an der unteren Abbiegestelle in die Richtungen der dort eintreffenden Druckstrebe und der unteren Gurtung zerlegt werden, was in der einfachsten und zweckmäßigsten Weise dadurch geschieht, daß eines der unten infolge der Momentenabnahme entbehrlich gewordenen Eisen unter einem gewissen Radius r nach oben abgebogen wird.

[image: ]
Abb. 321. Fachwerksträger mit rhombischen Feldern. Kräfteplan für Knotenpunkt m.
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Diese Zerlegung der Kräfte an den Rundungsstellen geht theoretisch richtiger vor sich, wenn die Druckstrebe, die im Beton zu denken ist, etwas steiler verläuft und den Winkel zwischen Zugstrebe und unterer Gurtung halbiert. Es kann dann ohne Zuhilfenahme von Gleitspannungen die im unteren Eisenstab wirksame Zugkraft in die Diagonale übergeleitet werden, und zwar entspricht dann der Querschnitt des Eisens gerade der Diagonalenkraft, welche gemäß dem in Abbildung 321 gezeichneten Kräfteplan für einen Knotenpunkt gleich dem Unterschied der dort zusammenstoßenden Untergurtkräfte ist. Da die Felder des Fachwerkes rhombisch sind, so ist das Kräftedreieck aus S, D und Ux — Iß gleichschenklig.

Die Ergebnisse der Balken nach Abbildung 304 und 305 sind auch kaum von denjenigen nach Abbildung 292 und 294 verschieden.

Wie die Balken IV und VI der Wayß & Freytagsch&n Versuche und der Vergleichsbalken nach Abbildung 306 zeigten, ist der in der Rundung der Abbiegung auftretende Leibungsdruck des Betons entsprechend nieder zu halten. Rechnen wir diesen Druck p auf die Einheit der Projektion der Leibung, dann ist ungefähr, wenn d den Durchmesser bedeutet,

d2

p . d . r = S —   . 7z .     ,

somit

<je . ~ . d

r = ----A------ ’

	
4 p



Mit = 1000, p — 60 kg/qcm wird r = 13 d rund erhalten.

Wenn man die Eisen kalt abbiegt, ist es leicht, ihnen einen genügend großen Radius zu geben. Die schweizerischen und neuen österreichischen Vorschriften gestatten indessen die Krümmung nach einem lichten Radius von 5 d.

Auch wenn es wegen der Schubkräfte nicht nötig sein sollte, empfiehlt es sich doch, die infolge Abnahme des Moments nach den Auflagern hin entbehrlich gewordenen Eisen in der beschriebenen Weise nach oben abzubiegen und in der Druckzone zu verankern, denn nach früheren Versuchen der Firma WjyJ & Freytag (vergl. 2. Auflage dieses Buches) entstehen dort, wo man die Eisen einfach mit Haken unten endigen läßt, sehr bald Risse, die von dem plötzlichen Sprung in den Beanspruchungen herrühren.

	
3. Anordnung der Bügel.



Die Bügel erhöhen ebenfalls die Tragfähigkeit, indem sie durch ihre Zugfestigkeit einer Zerstörung der Enden entgegenwirken. Sie verursachen auf diese Weise eine rechnungsmäßige Erhöhung des Gleitwiderstands an den geraden Eisen bei den Balken, die ohne Bügel infolge der schrägen Schubrisse brechen würden. Wenn man indessen die Hauptarmierung nach dem beschriebenen Strebensystem ausbildet, werden die Bügel nur eine untergeordnete statische Funktion haben und können als ein weiterer Sicherheitsfaktor betrachtet werden, der in Wirksamkeit tritt, wenn andere Konstruktionselemente ihren Dienst versagen.

Die Bügel sind indessen auch statisch notwendig im mittleren Teil des Balkens, wo bei halbseitiger Belastung auch Querkräfte auftreten, die bei den statischen Berechnungen gewöhnlich nicht berücksichtigt werden. Dort müssen dann die Bügel als zugfähige Vertikalen nach Abbildung 219 wirken oder, wenn man ein späteres Belastungsstadium voraussetzt, als Armierung der zwischen Rissen befindlichen Stücke des Betonstegs. Übrigens zeigt ein Versuch von Professor F. Schäle (Tafel VII, Heft X der Eidgenössischen Materialprüfungsanstalt Zürich) mit einem stark armierten, gleichmäßig belasteten T-förmigen Balken (Nr. 13), dessen Enden durch zweckmäßige Abbiegungen gegen die Scherkräfte geschützt waren, daß bei Steigerung der Last die schiefen Bruchrisse im mittleren Teil, der weder durch Bügel noch abgebogene Eisen gegen die Schub
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kräfte gesichert war, auftraten und Abb. 322. Sprengende Wirkung schräg-die früher gebildeten fast senkrech-               hegender Bugei.

ten Zugrisse durchkreuzten. Die Bügel hätten also, wenn sie vorhanden gewesen wären, im mittleren Teil ähnlich günstig gewirkt, wie sonst an den Trägerenden.

Wie man sieht, ist es nicht ratsam, die Bügel einfach wegzulassen. Sie sichern außerdem den Zusammenhang des Stegs mit der Deckenplatte für den Fall, daß Unterbrechungen beim Betonieren vorkommen. Ferner wird ein mit Bügeln durchzogener Träger dynamischen Einwirkungen besser widerstehen als ein solcher ohne Bügel. An den Trägerenden wirken die Umschließungsbügel der sprengenden Wirkung der Endhaken an den geraden Eisen entgegen, was besonders ins Gewicht fällt, wenn letztere große Durchmesser (über 25 mm) aufweisen.

Die Stellung der Bügel normal zu den unteren Eisen ist als die zweckmäßigste zu betrachten. Vereinzelt wurde eine unter 45° geneigte Stellung vorgeschlagen, damit sie die schiefen Zugspannungen aufnehmen könnten. In dieser Lage nehmen die Bügel tatsächlich Zugkräfte auf, können sie aber nicht auf die unteren Eisen übertragen. Die Bügel suchen an den Eisen zu gleiten und sprengen unter höherer Belastung die untere Betonumhüllung an den Rippen ab, wie dies bei früheren Versuchen der Firma Wayß & Freytag bemerkt wurde (Abbildung 322). Eine feste Verbindung der schrägen Bügel mit den unteren Eisen wäre praktisch kaum durchführbar, und eine aufrechtere Stellung, etwa unter dem Reibungswinkel von Eisen auf Eisen, wird wenig von der senkrechten abweichen.

	
4. Berechnung der Haftspannung.



Über die Notwendigkeit des Nachweises der Haftspannungen gehen zurzeit die Meinungen auseinander. Insbesondere wird beim Entwerfen der Eisenbetonbalken nach den preußischen Bestimmungen die zu niedere Zahl von 4,5 kg/'qcm für die zulässige Haftspannung als sehr hinderlich empfunden. Die Haftspannung ist hiernach mit der Formel            zu berechnen, wobei U den Umfang der

unteren geraden Eisen bedeutet. Um nun bei starken Trägern den nötigen Umfang zu erhalten, werden entweder nicht genügend Eisen abgebogen, oder es werden bisweilen besondere Zulageisen am Trägerende unten eingelegt. Während der erste Ausweg die Sicherheit zweifellos verringert, ist der zweite völlig wertlos.

In den Leitsätzen des Verbandes deutscher Architekten- und Ingenieurvereine ist für die zulässige Haftspannung die Zahl 7,5 angegeben, mit der beim Entwerfen ohne besondere Schwierigkeiten auszukommen ist.

Die Vorschläge, die zur Hebung der Schwierigkeiten gemacht worden sind, bestehen in der Forderung, den Nachweis der Haftspannungen nach dem Vorgang der schweizerischen Vorschriften überhaupt fallen zu lassen. Von anderer Seite wurde vorgeschlagen, die Haftspannungen für die Stelle der ersten Risse, also des größten Moments zu berechnen. Endlich rechnen manche die Haftspannung auf den Umfang aller Eisen, wie es auch nach den früheren preußischen Bestimmungen vom Jahr 1904 gestattet war.

Die in den vorhergehenden Kapiteln beschriebenen Versuche sind hinreichend, um die Frage zu klären und zwar müssen folgende vier Fälle unterschieden werden:

	
a) Balken mit nur geraden Eisen ohne Bügel. — Von den Versuchen mit solchen Probebalken geben nur diejenigen zutreffende Werte für t1? bei welchen keine schrägen Risse zwischen Last und Auflager eingetreten sind.



Wir haben gesehen, daß im Gefolge der schrägen Risse das Herunterdrücken der Eisen eintritt, so daß der Gleitwiderstand nicht zur vollen Wirkung kommen kann. Auch ist zu erwarten, daß die Zugkraft Z sich am unteren Rißende größer ergeben wird, als dem Moment dort entspricht. Wenn Z horizontal wirken soll, so folgt es aus dem Moment Q . a um den Druckmittelpunkt über dem oberen Rißende und wird dann wesentlich größer als nach dem Moment Q . c, das nach der gebräuchlichen Theorie zugrunde gelegt wird.

Wenn also das vorzeitige Herunterdrücken der Eisen nach dem Auflager hin auch nicht eintreten sollte, so wird sich doch ein geringer Wert von Tj leicht aus dem gegenüber der Rechnung größeren Wert von Z erklären lassen. Wenn der Steg sehr breit ist, dann sind die schrägen Risse und ihre Folgeerscheinungen ausgeschlossen. Alsdann gibt die Formel

T1 z . U einen Mittelwert der tatsächlich vorhandenen Gleitwiderstände, welcher sehr gut mit dem durch direkten Zug ermittelten übereinstimmt.

Die auf Seite 280 u. f. beschriebenen Versuchskörper zeigten vertikale Risse im mittleren Teil unter den Lasten; die Zahlen tx in der Tabelle Seite können daher als maßgebend betrachtet werden. Diese Balken sind infolge Überwindens des Gleitwiderstands gebrochen; hätte man sie nur so weit belastet, daß der vierte Teil des beim Bruch gefundenen Wertes gewesen wäre, so wäre eine vierfache Bruchsicherheit vorhanden gewesen. Damit ist der Beweis erbracht, daß die Berechnung der Haftspannungen doch nicht so ganz falsch und unbrauchbar ist, nur müssen die geänderten Verhältnisse bei abgebogenen Eisen und Haken berücksichtigt werden.


nur und für 281
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Die in Betracht kommenden Werte von t1 liegen nach den Biegeversuchen zwischen 18 und 22 kg/qcm.

Von den Balken Reihe 1—3 keiner genau den Bedingungen

[image: ]
Abb. 324.





der Tabelle auf Seite 312 entspricht zur richtigen Ermittlung von bei Biegung, da der Bruch von mehr oder weniger schrägen Rissen ausging (vergl. Abbildung 276). Daher sind auch die für berechneten Werte der Stegdicke proportional.

b) Balken mit geraden Eisen und Bügeln. — Die Versuche zeigen, daß beim Vorhandensein von Bügeln die schrägen Risse ebenfalls eintreten, sich aber nicht so rasch



öffnen.


Führt man in Abbildung 324 den schrägen Schnitt und setzt daß die geschnittenen Bügel die ganze Querkraft aufnehmen, d -J- c

zu berechnen. Jedenfalls ist dann



voraus,

so ist Z aus dem Moment Q .  2

Z größer als nach der gewöhnlichen Berechnung, welche das Moment mit Q. c zugrunde legt. Ähnlich liegen die Verhältnisse auch bei gleichmäßig verteilter Belastung.

Auch beim Fachwerk mit gezogenen Vertikalen und gedrückten, nach der Mitte ansteigenden Diagonalen (Abbildung 219) ist das zur Berechnung von Z dienende Moment größer als dasjenige eines voll-wandigen Balkens. Der Unterschied reicht hin, um die kleineren Werte von bei den Reihen 9—22 Seite 313 gegenüber denjenigen auf Seite 281 zu erklären. Die Formel wird also beim Vorhandensein von Bügeln und geraden Eisen einen etwas zu kleinen Mittelwert liefern.

c) Balken mit abgebogenen Eisen. — Hier kann es sich bei der Berechnung der Gleitspannungen nur um die geraden unteren Eisen handeln, da ein Gleiten nur an diesen beobachtet wurde (mit Ausnahme der Hängewerksarmierung). Die um zwei Ecken geführten und gut im Druckgurt verankerten abgebogenen Eisen können unmöglich gleiten. Die Gültigkeit der Formel

T = g

	
1 2 z . U



ist durch die Versuche für diejenigen Armierungen, welche nach dem doppelten und dreifachen Strebensystem ausgebildet sind, bestätigt worden. Beim einfachen Strebensystem waren die freien Strecken der unteren Eisen zwischen den Abbiegungen so groß, daß dort nach Eintritt schiefer Risse das Herunterdrücken der Eisen beobachtet werden konnte. Diese Nebenerscheinung kann eventuell durch Bügel verhindert werden, so daß dann ein größerer Gleitwiderstand gefunden wird.

Die Berechnung der Haftspannung verliert indessen für diese Armierungen an Bedeutung, da beim Gleiten der unteren Eisen (sofern sie ohne Haken wären) die anderen ihre Funktion mit übernehmen, so daß der Einfluß auf die Bruchsicherheit nur ein indirekter ist.

Durch entsprechende Anordnung der Abbiegungen läßt sich erreichen, daß die Spannungen in den unteren Eisen im ersten Feld des gedachten Fachwerks verschwinden, wie dies bei den Balken nach Abbildung 287—290 und 302—303 der Fall ist. Der letzte Balken hat sehr gute Ergebnisse geliefert. Insbesondere sei noch auf die Anordnung nach Abbildung 321 verwiesen, welche auch eine geringe Beanspruchung des ersten Untergurtstabs und damit kleine Haftspannungen zur Folge hat.

Verfährt man für das letztere System genau so wie auf Seite 273, d. h. setzt man voraus, daß im höchsten Belastungsstadium die Riß-bildung bis zum Knotenpunkt ni der Abbildung 321 vorgedrungen

sei, dann erhält man die mittlere Gleitspannung am ersten unteren Fachwerksstab r. = ■ ,    , T , also noch bedeutend kleiner als beim

	
1     3,4 z . U



Trajektoriensystem mit unter 45° verlaufenden Zug- und Druckstreben.

	
d. Einfluß der Endhaken. — Die Enden der Eisen werden in der praktischen Anwendung immer mit Haken versehen. Aus den beschriebenen Versuchen geht hervor, daß in allen Fällen, wo die Tragfähigkeit mit dem Gleiten der Eisen erschöpft wäre, die Haken noch eine bedeutende Erhöhung der Tragfähigkeit bewirken.



Die Tabelle Seite 276 zeigt, daß die Beanspruchung der 25 mm starken Rundeisen bis über die Streckgrenze hinausging, ehe die Haken den Beton zersprengten, wobei für den Gleitwiderstand nur die kurze Strecke von 50 cm zur Verfügung stand. Aus den Versuchen über die Wirkung der Schubkräfte Seite 313 entnehmen wir, daß die Rundhaken der 40 mm starken Eisen den Beton auseinandersprengten. Je stärker die Bügel waren, um so später erfolgte das Zersprengen des Betons. Ebenso verhielten sich die Haken der 32 mm starken Rundeisen, während bei einer Stärke von 22 mm und darunter die Haken keine sprengende Wirkung mehr ausübten. Die oberen Haken der 27 mm starken Rundeisen sprengten den Beton noch auseinander, nachdem die Beanspruchung bis zur Streckgrenze gestiegen war.

Unter Berücksichtigung aller Umstände ergeben sich folgende

Regeln für die Berücksichtigung der Haftspannungen:

Die Berechnung der Haftspannungen kann unterbleiben, wenn die Eisen mit runden oder spitzwinkligen Haken versehen und dünner sind als 25 mm.

Sollten je Haken fehlen, was aber in der praktischen Anwendung nicht vorkommen darf, so ist bei Balken mit nur geraden Eisen mit oder ohne Bügel die Haftspannung nach der Formel

zu berechnen und als zulässiger Wert kann mit vierfacher Sicherheit = 4,5 kg/qcm gewählt werden.

Sind abgebogene Eisen vorhanden, die nach dem Strebensystem der Abbildungen 221 und 222 verlaufen, und sind die geraden Eisen dicker als 25 mm, so kann die Haftspannung nach der Formel

T - g

1   2z. U

berechnet werden, sofern die abgebogenen Eisen imstande sind, die ganzen Schubspannungen t0 aufzunehmen. Als zulässiger Wert kann wieder mit vierfacher Sicherheit 4,5 kg/qcm angenommen werden.

Wird ein Teil der Schubkräfte von den Bügeln aufgenommen, dann ist entsprechend zwischen beiden Formeln zu interpolieren.

Ist es bei dickeren Eisen nicht möglich, mit dem zulässigen Wert der Haftspannung auszukommen, dann ist dafür zu sorgen, daß die Haken nicht sprengend wirken, indem man entweder die Rundhaken mit Quereisen versieht oder sie in eine Spirale (D.R.P.) einhüllt. Ein anderer Ausweg ist, die Abbiegungen nach Abbildung 321 anzuordnen, so daß die Eisenspannung im ersten Feld bedeutend abnimmt.

5. Berechnung der abgebogenen Eisen und der Bügel.

Wenn wir darauf ausgehen, einem Eisenbetonbalken in allen Teilen eine gewisse Bruchsicherheit zu geben, dann kann die Spannungsverteilung unter der zulässigen Last nicht als maßgebend betrachtet werden. Es ist vielmehr der Zustand in der Nähe des Bruches in Betracht zu ziehen. Aus diesem Grunde kann auch für die Berechnung der schiefen Eisen und der Bügel nicht von der Zugfestigkeit des Betons Gebrauch gemacht werden, wenn diese schon vor dem Bruch des Balkens überwunden würde. In der Mitte des Trägers kann auch nicht mit einer schief gerichteten Zugspannung des Betons gerechnet werden, weil dort schon frühzeitig die Risse infolge der normalen Zugspannungen eintreten.

Nehmen wir die Zugfestigkeit des Betons zu 12 kg/qcm an, so wären demnach alle Vorkehrungen gegen die Schubkräfte am Auflager überflüssig, wenn t0 nicht über 3 kg/qcm betragen würde.

Dieser Fall trifft gewöhnlich beim rechteckigen Querschnitt, also den Platten zu, immerhin biegt man auch hier gegen die Enden einen Teil der Eisen in flacher Richtung auf. Die Bügel werden bei den Platten als entbehrlich erachtet, denn der Bruch erfolgt hier bei gewöhnlichen Verhältnissen in der Mitte, das Stadium I ist in der Nähe der Auflager auch beim Bruch immer noch vorhanden, und wenn hier je die Risse eine geneigte Richtung annehmen sollten, so ist der Widerstand, den die Eisen gegen das Herunterdrücken im Beton leisten, viel größer als bei den schmalen Rippen der Plattenbalken.

Überschreitet jedoch die Schubspannung t0 am Auflager den vierten Teil der Zugfestigkeit des Betons, also 3—4 kg/qcm, so sind alle schiefen Zugkräfte durch abgebogene Eisen oder Bügel aufzunehmen. Dieser Grundsatz ist auch in die schweizerischen Vorschriften aufgenommen worden, wo 4 kg/qcm als Grenze der Schubspannung des Betons angegeben sind.

Mit Berücksichtigung der im vorhergehenden zum Ausdruck gebrachten Anschauungen kann man beim Entwerfen eines Plattenbalkens nach den in den Abbildungen 325 und 326 dargestellten Methoden verfahren.

In Abbildung 325 ist ein doppeltes Strebenfachwerk mit unter 45° verlaufenden Zug- und Druckstreben vorausgesetzt worden, bei dem die abgebogenen Strecken S2 und S., die schiefen Zugspannungen r0 ganz aufnehmen sollen. Nach dem auf Seite 272 zu Abbildung 220 Gesagten sind dann die Kräfte    S2 und Sy durch die

mit der Stegbreite b0 zu multiplizierenden Inhalte der schraffierten r0-Flächen dargestellt, die unter einer Neigung von 45 0 aufgezeichnet werden.

Durch die Abbiegungen wird der Träger nach außen hin für die Aufnahme des Biegungsmoments schwächer und man hat daher an
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Abb. 325.
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Hand der Maximalmomentenlinie zu prüfen, ob überall noch eine hinreichende Tragfähigkeit vorhanden ist. Dies geschieht am übersichtlichsten dadurch, daß man bei der Maximalmomentenfläche zum Vergleich die Fläche derjenigen Momente aufzeichnet, die der Balken an den verschiedenen Stellen aufnehmen könnte, sofern die untere Eisenmenge bis zur zulässigen Grenze beansprucht wäre.

Man rechnet zu ungünstig, also sicher, wenn man die abgebogenen Eisen schon von der unteren Ecke an als für das Moment nicht weiter in Betracht kommend voraussetzt. Die einspringenden Ecken des so entstehenden Polygons müssen außerhalb der Maximalmomentenfläche liegen. Die Versuche der Tabelle Seite 325 deuten darauf hin, daß die Beanspruchung der Eisen eher nach der Fachwerkstheorie als nach den Momenten des einfachen Balkens zu berechnen ist.

Wenn man die Abbiegungen so anordnet, daß sie die gezogenen Diagonalen eines doppelten Strebenfachwerks bilden, so können die Kräfte S\, S2 und S3 auch durch Zerlegung der Querkräfte der betreffenden Felder nach den zwei unter 45° verlaufenden Richtungen gefunden werden, wie es in Abbildung 325 unten dargestellt ist. Beim einfachen Strebensystem würde S = Q . |Z2 zu nehmen sein.

Rechnet man mit partieller Nutzlast, was wohl in allen Fällen zu tun ist, dann ist die Querkraft in der Mitte nicht Null und man müßte daher so bald mit den Abbiegungen beginnen, daß für die Übertragung der Momente zu viel Eisen verloren ginge. Obgleich hier eine gewisse gewölbeartige Wirkung die Schubspannungen vermindert, erscheint es doch angezeigt, zu konstruktiven Maßregeln zu greifen.

[image: ]
Abb. 326.




Als solche kommen zunächst die Bügel in Betracht. Als weitere Maßnahme kann eine flachere Neigung der innersten Abbiegung oder eine große Ausrundung derselben betrachtet werden, wie sie auf der rechten Trägerhälfte gestrichelt und punktiert angedeutet sind.

Die Berechnung des Bügelabstandes.

Die Berechnung der Bügel kann unter der Annahme erfolgen, daß alle in einem unter 450 durch den Steg gelegten Schnitt getroffenen Bügelquerschnitte die betreffende Querkraft oder einen Teil davon aufzunehmen haben. In der Mitte des Balkens, wo abgebogene Eisen nicht zur Verfügung sind, müssen also die Bügel für die ganze Querkraft gerechnet werden. Nach den Auflagern hin können die Schubspannungen entweder ganz auf die abgebogenen Eisen gerechnet werden, oder man kann noch einen Teil den Bügeln zuweisen. Die Versuche mit konzentrierter Belastung haben gezeigt, daß die Bügel nicht in dem Maße beansprucht werden, da eine direkte Abstützung von der Last nach den Flaken stattfindet. Die angegebene Rechnungsweise ist also zu ungünstig, außerdem ist zu erwarten, daß bei großer Spannweite und gleichmäßiger Belastung die Bügel mehr der Theorie entsprechend beansprucht werden.

Bezeichnet man mit e den Bügelabstand und mit B die auf einen Bügel entfallende Zugkraft, so ist 7

Q = B

e


oder der




Bügelabstand




oder die



auf einen Bügel kommende Zugkraft

B = Q-.e=b,.^.e.

Die letztere Formel kann so gedeutet werden, daß die Bügel auf Zug derart zu rechnen sind, als ob die Schubspannung t0 wie eine vertikal gerichtete Zugspannung im Steg wirken würde. Die Formel ■führt eher zu einer Unterschätzung der Bügelwirkung, bietet also eine große Sicherheit.

Aus den früher angegebenen allgemeinen Gründen wird man indessen einen gewissen Bügelabstand (20—30 cm) nicht überschreiten und auch Bügel dort einlegen, wo die Eisen abgebogen sind.

In Abbildung 326 sind die Abbiegungen enger gelegt, ferner ist ein Teil der Querkraft auf die ganze Balkenlänge den Bügeln zugewiesen, so daß von der Fläche der t0 unten ein Streifen von gewisser Breite abgeschnitten wird. Ist die von einem Bügel aufzunehmende

Zugkraft = B, so ist die Breite dieses Flächenstreifens = ——. Die

Abbiegungen entsprechen gleichen Teilen der schraffierten T0-Fläche, wenn die abgebogenen Eisen alle gleich stark sind.

6. Die Rissesicherheit der Plattenbalken.

Im Anschluß an die Versuche über die Wirkung der Schubkräfte können auch die Schlußfolgerungen über die Rissesicherheit der Plattenbalken gezogen werden. Während wir auf Grund der Biegungsversuche mit Eisenbetonbalken rechteckigen Querschnitts schließen konnten, daß bei ihnen noch genügende Sicherheit gegen das Auftreten der ersten Zugrisse vorhanden ist, wenn die Dimensionierung nach den »Leitsätzen« erfolgt, läßt sich diese Tatsache bei den Balken T-förmigen Querschnitts nicht feststellen. Hier ist die Eisenmenge im Verhältnis zum gezogenen Beton viel größer, so daß dessen Zugspannungen nicht hinreichen, die rechnungsmäßige Dehnung des Eisens so weit

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                             22 zu verringern, daß Dehnungsrisse im Beton vermieden werden. Die Rissesicherheit sinkt also mit steigendem Armierungsverhältnis des Stegs.

Nach den Versuchen von Wayß & Freytag, Tabelle Seite 303 waren bei den Balken I, III, IV, V, VI mit einer Eisenmenge von 2,18 °/o der Stegfläche die ersten Risse bei einer (nach Stadium II b) gerechneten Eisenspannung von rund 700 kg/qcm beobachtet worden. Bei Balken II mit 1,09 °/o Eisenquerschnitt stieg die rechnungsmäßige Eisenspannung auf 1200 kg/qcm. Die nach Stadium I mit n = 15 gerechneten Zugspannungen des Betons sind bei Beschreibung der einzelnen Versuche angegeben und schwanken zwischen 20 und 27 kg/qcm.

Die Versuche der Materialprüfungsanstalt Stuttgart sind in der nachstehenden Tabelle bezüglich des Auftretens der ersten Risse zusammengestellt. Die Armierungsprozente der T-förmigen Querschnitte sind dabei auf die von Balkenunterkante bis Plattenoberkante reichende Betonfläche von der Breite des Stegs bezogen. Die direkt gemessene Zugfestigkeit des Betons betrug etwa 13 kg/qcm.


	
Balken nach Abbildung
	
Armierung %
	
Erste Risse beobachtet zwischen den


	
Eisenspannungen nach Stadium II b
	
Betonzugspannungen nach Stadium I, mit n — 15


	
258 ohne Bügel
	
1,79
	
773—839
	
33,3-36,0


	
259 mit
	
1,79
	
747—812
	
32,3—35,2


	
261 ohne „
	
1,82
	
725—808
	
32,3-36,0


	
262 mit     „
	
1,82
	
680-744
	
29,6—32,3


	
266 Reihe 4
	
3,16
	
401-433
	
22,4-24,1


	
266   „   5
	
4,21
	
369—390
	
22,2—23,5


	
266   „   6
	
2,10
	
487—510
	
23,8-24,9




Ähnliche Beanspruchungen der Eisen zwischen 600 und 700 kg/qcm wurden auch von Prof F. Schäle, Heft X der Mitteilungen der Eidgenössischen Materialprüfungsanstalt Zürich, gefunden.

Die ersten Dehnungsrisse des Betons, die so fein sind, daß man sie an den rauhen, unangestrichenen Betonflächen nicht entdecken kann, haben nur dann etwas Beängstigendes, wenn man sich in der Rechnung auf die Zugfestigkeit des Betons verlassen hat. Dies wird aber kaum jemand tun. Wenn die unter den gewöhnlichen Verhältnissen unsichtbaren Risse von der nötigen Eisenmenge in richtiger Anordnung gekreuzt werden, so haben sie nicht das geringste zu bedeuten, das beweist die große Anzahl der guten ausgeführten Eisenbetonbauten, die zum Teil sehr ungünstigen Einflüssen ausgesetzt sind. Nicht einmal die Rostgefahr scheint ernstlich in Betracht zu kommen, da der Rostschutz nicht vom porösen Beton, sondern von der das Eisen unmittelbar umgebenden Zementhaut gebildet wird. Außerdem reichen die ersten Kantenrisse auch nicht gleich an das Eisen heran.

Will man trotzdem die Plattenbalken ganz frei von Rissen berechnen, so hat man breite Betonstege oder geringe Eisenspannungen einzuhalten. Dadurch wird aber bei manchen Bauteilen die Lösung mit Plattenbalken in wirtschaftlicher Hinsicht unmöglich gemacht und man wird dann zweckmäßiger gewölbte Konstruktionen anwenden. Bei den gewöhnlichen Hochbauten ist eine Rostgefahr überhaupt ausgeschlossen, so daß eine übertriebene Vorsicht nicht am Platze ist.

Mitwirkung der Decke bei den Plattenbalken.

Die Schubkraft Z?o t0, welche in der neutralen Schichte vorhanden ist, wirkt zum großen Teil noch in den senkrechten Flächen a — a' am Anschluß der Deckenplatte an den Steg. Wenn die unterhalb der
[image: ]
Abb. 327.


Deckenplatte im Steg wirksamen Druckspannungen vernachlässigt werden, wird in Abbildung 327 der mittlere Wert der Schubspannung in aa! sein:

_ _ 6p • T0 b -

2d ' b '

Schließt die Deckenplatte mit Vouten an die Rippe an, wie in Abbildung 328, so wird die Schubspannung am Ende der Voute im allgemeinen größer sein als am Anschluß an den Steg und man hat dann in den Flächen aa‘ den Mittelwert

__ FoTo b — bx 2d • b '

In den Flächen a — a' fehlt es gewöhnlich nicht an Eiseneinlagen, da dort die Deckeneisen in großer Zahl vorhanden sind; sie nehmen aber nicht infolge ihrer Scherfestigkeit an der Übertragung des Schubes teil, sondern wirken durch ihre Zugfestigkeit günstig.

Denken wir uns nämlich den links liegenden Plattenteil längs der Fuge aay losgetrennt, so werden an der Schnittstelle zunächst die

Schubspannungen t anzubringen sein, die eine nach außen gerichtete Ausbiegung der Platte hervorbringen würden. Diese Ausbiegung wird aber in Wirklichkeit gehindert durch den Zusammenhang mit dem Steg und dem gegenüberliegenden Teil der Platte, somit wirken an der
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Schnittfläche noch normal gerichtete Zug- und Druckspannungen, welche die durch die Schubspannungen t verursachte seitliche Ausbiegung wieder rückgängig machen und den Plattenteil in den richtigen Spannungszustand versetzen (Abbildung 329).

Zu diesen Zugspannungen kommen gegebenenfalls noch die Biegungsspannungen hinzu, die in der Decke von ihrem eigenen Stützenmoment auftreten. Die Gesamtheit der aufgezählten Spannungen wird in der Platte Zug- und Drucktrajektorien erzeugen, die etwa den
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Abb. 329.

Verteilung von Schub- und Normalspannungen in der Fuge a a'.
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Abb. 330.

Mutmaßlicher Verlauf der Spannungstrajektorien in einer als Druckgurtung wirkenden Deckenplatte.

in Abbildung 330 gezeichneten Verlauf haben werden. Die Deckeneisen liegen also an sich schon günstig zur Aufnahme der Hauptzugspannungen, die hier kleiner ausfallen als die Schubspannungen, weil die vorhandenen Druckspannungen vermindernd auf sie einwirken. Wenn die Zugfestigkeit überwunden ist, können die Druck_ trajektorien als Gewölbe wirken, die durch die Zugkräfte der Deckeneisen im Gleichgewicht gehalten werden. Liegen mehrere Träger parallel nebeneinander, dann können sich die Druckgewölbe teilweise gegeneinander verspannen.

Wenn auf die Seitenflächen eines unendlich kleinen Parallelepipeds

(Abbildung 331), die von den paarweisen Schubspannungen t angegriffen werden, noch die senkrecht zueinander gerichteten Normalspannungen und oy wirken, so berechnen sich die Hauptspannungen nach den Formeln
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“ (°i- + Oy) + y |Z K -    4- 4 T2

<Vz = y (<5^+ cQ — y - cQ2 + 4 T2

und ihre Richtung aus

tg 2 a = -

Da und zy in unserem Fall nicht mit Sicherheit anzugeben sind, so ist eine eingehende theoretische Behandlung der Frage über die Druckverteilung in der Platte der Breite nach sehr schwierig.

Versuche über den Einfluß der Plattenbreite sind im Auftrag der Eisenbetonkommission der Jubiläumsstiftung der deutschen Industrie an der Materialprüfungsanstalt in Stuttgart angestellt worden und in Heft 90—91 der Mitteilungen über Forschungsarbeiten*) veröffentlicht.

Diese Versuchskörper sind zusammen mit den auf Seite 172 beschriebenen rechteckigen Balken, die zur Ermittlung des Einflusses der Druckarmierung dienten, hergestellt worden und erhielten, wie aus Abbildung 332 hervorgeht, dieselbe starke Armierung, damit der Bruch der Balken sicher durch Zerstörung des Betons in der Druckzone zu erwarten war. Die hier in Betracht kommenden Versuche erstreckten sich auf folgende Probekörper, von denen je 3 Stück geprüft wurden:

Reihe 2, Balken mit einfach rechteckigem Querschnitt, identisch mit Reihe a, Seite 172, Abbildung 154.

Reihe 3, Balken mit Druckplatte von 0,48 m Breite, ohne Quereisen, Abbildung 333, die Armierung der Rippe ist dieselbe wie bei Reihe 4, Abbildung 332.

Reihe 4, Balken nach Abbildung 332 und 334 mit Druckplatte von 0,75 m Breite, mit Quereisen.

') Berlin 1910 Kommissionsverlag von Julius Springer.

Reihe 5, Balken ähnlich wie Reihe 4, jedoch mit 1,00 m breiter Druckplatte, mit Quereisen.

Reihe 5a, Balken wie bei Reihe 5, jedoch ohne Quereisen in der Druckplatte.

Gleichzeitig wurden noch die Elastizität und Druckfestigkeit des Betons an Prismen und Würfeln ermittelt Als Eisen wurde ein solches
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mit hoher Streckgrenze von 3400 kg/qcm verwendet. Das Mischungsverhältnis des Betons war

	
1 Teil Zement,


	
3 Teile Rheinsand,


	
4 Teile Rheinkies mit 9,5 Gewichtsprozenten Wasser.



Der Bruch dieser Probebalken erfolgte in verschiedener Weise.

Während bei den Reihen 2, 3 und 4, wo nur eine kleine Druckzone vorhanden war, der Beton an der Oberseite bzw. in der Druckplatte zerdrückt wurde, erfolgte die Zerstörung bei den Reihen 5 und 5a durch die Trennung der seitlichen Plattenstücke vom Steg.

Der Zustand beim Bruch war bei den rechteckigen Balken der Reihe 2 ganz ähnlich demjenigen, welcher in Abbildung 155 dargestellt ist. Die Brucherscheinungen der Reihe 3 waren dieselben wie bei Reihe 4, die einander keilförmig treffenden Bruchlinien erinnern an die Pyramidenbildung beim Zerdrücken der Würfel. Balken 393 der Reihe 4
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Abb. 333.

Querschnitt der Balken Reihe 3.




nach dem Bruch ist in Abbildung 336 dargestellt. Unter der Höchstlast wurden auch schon einige Risse bemerkt, die auf ein Abscheren der Platte am Anschluß an den Steg hindeuteten.

Sehr lehrreich sind die bei der Reihe 5 unter den höheren Lasten in der Druckplatte aufgetretenen Risse, wovon Abbildung 337 ein anschauliches Bild gibt. Unter der Last von 20 t traten im mittleren Teil Risse parallel dem Steg auf, die offenbar von den dort senkrecht zum Steg vorhandenen Zugspannungen herrührten (vergl. Abbildung 329). Bei steigender Last bildeten sich dann Scharen von Rissen, die einen den Spannungstrajektorien der Abbildung 330 ähnlichen Verlauf nahmen. Es hatten sich also in der Platte Druckgewölbe gebildet, die durch Zugspannungen in den oberen Quereisen im Gleichgewicht gehalten wurden. Der Bruch erfolgte schließlich durch weitergehende Lostrennung der Druckplatte vom Steg.

Bei den Balken der Reihe 5a, wo die oberen Quereisen weg-
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Abb. 334.

Querschnitt der Balken Reihe 4.
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Abb. 335.

Querschnitt der Balken Reihe 5.




gelassen waren, konnten sich die Druckgewölbe nicht ausbilden, vielmehr erfolgte bald nach Auftreten des ersten Längsrisses das Abscheren der Druckplatte längs des Steges, wie dies aus Abbildung 338 zu ersehen ist. Nachdem auf einer Seite die Druckplatte abgesprungen war, verhielt sich der Träger wie ein unsymmetrischer Randbalken. Die Nullinie stellte sich dann so schief, daß auf der Oberseite am andern Plattenrand noch Zugrisse auftraten.

[image: ]
Abb. 336. Balken der Reihe 4 nach dem Bruch infolge Zerdrückens des Betons der Druckplatte.




Eine Übersicht über die unter der Höchstlast vorhandenen Spannungen in den Probekörpern gibt die nachstehende Tabelle, wo die den Bruch verursachenden Werte unterstrichen sind.


	
Bauart der Balken
	
s0 Höchstlast a
	
Spannungen berechnet mit n — 15 unter Vernachlässigung der Druckspannung im Steg
	
Würfelfestigkeit


			
To
	
T in der Fläche aa‘


	
Reihe
	
2
	
fc
	
t

7,67
	
kg/qcm

790
	
kg/qcm

156
	
kg/qcm 13,3
	
kg/qcm
	
kg/qcm

112


	
Reihe
	
3
	
H— ■ 4«
	
13,15
	
1156
	
152
	
19,8
	
11,1
	
112


	
Reihe
	
4
	
------- 7J .....--H
	
21,33
	
1940
	
161
	
31,0
	
27,9
	
123


	
Reihe
	
5
	
k-------- foa ---------H
	
25,73
	
2300
	
157
	
37,3
	
39,1
	
127


	
Reihe
	
5a
		
16,00
	
1540
	
101
	
23,4
	
24,6
	
114



[image: ]
Abb. 337. Oberseite eines Balkens der Reihe 5 unter der Höchstlast.


Berechnet man für Reihe 5 die Schubspannung t in der Fläche a—a‘ für den Belastungszustand, wo die ersten Längsrisse zwischen Platte und Steg eintraten, so ergibt sich z = 29,4 kg/qcm. Wir ersehen aus dem Vergleich der Reihe 5a und 5, daß die Quereisen eine Steigerung der Last bis über das l,5fache zuließen. Durch die zweckmäßige Anordnung der abgebogenen Eisen und der Bügel in den äußeren Dritteln der Balken konnte bei Reihe 5 eine rechnungsmäßige Schubspannung von t0 = 37,3 kg/qcm erzielt werden, ohne daß der Steg dadurch zerstört worden wäre.

Bei der Übertragung dieser Versuchsergebnisse auf die Praxis ist zu beachten, daß hier in den meisten Fällen die Druckgewölbe der
[image: ]
Abb. 338. Balken der Reihe 5 a nach Abspringen der einen PJaltenseite bei der Höchstlast von 18 t.


Deckenplatte zwischen zwei benachbarten Trägern sich gegeneinander verspannen werden. Jedenfalls ist klar, daß eine Ausrundung oder Abschrägung zwischen Steg und Deckenplatte von sehr günstigem Einfluß auf die Übertragung der Schubkräfte sein wird, und daß ferner die in Abbildung 183 dargestellten Überlagseisen über den Hauptträgern, wo im allgemeinen Deckeneisen fehlen, sehr wichtig sind, um die Deckenplatte zur sicheren Mitwirkung mit dem Steg zu bringen.

Soweit die vorliegenden Versuche den Schluß zulassen, würde man mit einer zulässigen Schubspannung von 9 kg/qcm in der vertikalen Anschlußfläche bei Vorhandensein von Quereisen rechnen können, wobei noch in Betracht käme, daß hier ein Beton von geringer Festigkeit vorhanden war.

Schubspannungen bei veränderlicher Balkenhöhe.

In der Anwendung des Eisenbetons kommt oft der Fall vor, daß die Balkenhöhe nach derjenigen Seite zunimmt, wo das Biegungsmoment größer wird. Die Abbildungen 339—342 zeigen die möglichen Anordnungen bei positiven und negativen Biegungsmomenten.

Die Richtung des für die Spannungsberechnung zu führenden Schnitts ist nicht ohne weiteres bestimmt, denn die Druckspannungen wirken in der Nähe des Randes parallel zu diesem, während die Eisenspannungen natürlich in der Richtung der Stangen wirken. Zur Vereinfachung der abzuleitenden Formeln für r0 wählen wir aber alle

Schnitte vertikal, da sie andernfalls von der Querkraft getroffen würden und dann streng genommen mit Biegung und Axialdruck zu rechnen wäre. Für alle in den Abbildungen 339—342 dargestellten Fälle ist, wenn nur vertikale Lasten vorausgesetzt werden, somit die Zunahme von Z im benachbarten Querschnitt
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Abb. 342. Negatives Biegungsmoment.
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Abb. 341. Positives Biegungsmoment.
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In den Abbildungen 341 und 342




Der Ffebelarm z zwischen Zug 7

Zwecke hinreichend genau = h



= Q

.zv.dl=- dZ.

ist zunächst

dZ

COS O.

und Druck kann für praktische gesetzt werden, damit erhält man

, TT Q M 1 .

d. h. einen kleineren Wert als bei konstanter Höhe, da das zweite Glied

von — abzuziehen ist Schreibt man die Formel so: z

Ml        7         7

Q -   • -f- tg * Q-Z-~tg« Q-D.-^tga

so sieht man, daß im Vergleich zum Balken mit konstanter Höhe an 7

Stelle der ganzen Querkraft der um D • — tg a verminderte Betrag o

zur Ermittlung von t0 in Rechnung zu nehmen ist.

Nimmt man in Abbildung 339 und 340 die Druckresultierende im Querschnitt geneigt an in der Richtung der Verbindungslinie der Druckmittelpunkte benachbarter Querschnitte, so ist, da D ihre horizontale 7

Komponente sein muß, der Abzug D • —- tg a nichts anderes als o

ihre vertikale Komponente. Da die Druckspannungen am Rande parallel zu diesem wirken, so ist dieses Ergebnis ganz plausibel. In den Abbildungen 341 und 342 kann man ebenfalls die Druckresultierende in der Verbindungslinie der oberen bzw. unteren Achtelspunkte annehmen 7

und man erhält dann in der Größe Z • — tg a. die Differenz der Vertikalkomponenten dieser nach oben geneigten Druckkraft und der nach unten geneigten Zugkraft.

Aus der Gleichung für b . r0 erkennt man sofort den günstigen Einfluß der Vouten bei den Mittelstützen kontinuierlicher Eisenbetonträger. Würde das Moment mit wachsendem h abnehmen, dann wäre in der Formel das —Zeichen durch ein -j-Zeichen zu ersetzen.

In Abbildung 343 sind die Momentenlinie und die Diagramme der Schubspannungen des Hauptbalkens einer Eisenbetonbrücke mit drei Öffnungen dargestellt. Die staffelförmigen Linienzüge bei den Momentenlinien stellen die Momente vor, welche der Träger unter Ausnutzung der in den einzelnen Querschnitten vorhandenen Eiseneinlagen aufnehmen kann. Sie sind überall größer als die tatsächlich aufzunehmenden Momente. Ferner sind die Schubspannungsdiagramme eingezeichnet, welche zur Berechnung der in die Abbiegungen kommenden Zugkräfte dienen. Bei der engen Teilung kann ein ziemlicher Teil der Schubspannungen von den Bügeln aufgenommen werden.

Da die Träger mit tangential anschließenden Vouten über den Mittelstützen versehen sind, so nimmt daselbst das Diagramm der Schubspannungen die aus der Abbildung ersichtliche Form an, entsprechend den oben angegebenen Formeln bei veränderlicher Träger-
[image: ]
Abb. 343.


höhe. Würde die Voute mit einem Knick an die Trägerunterfläche anschließen, so würde sich an dieser Stelle ein Sprung in den Werten von t0 geltend machen.

Berechnung der äußeren Kraftwirkungen, Schnittkräfte und Schnittmomente,

Im vorhergehenden ist gezeigt worden, in welcher Weise bei bekannten Momenten und Normalkräften die Spannungen in einem Querschnitt berechnet und die Konstruktionsteile dimensioniert werden können. Im folgenden soll die Berechnung der Schnittkräfte und Schnittmomente behandelt werden.

Für alle statisch bestimmten Konstruktionen aus Eisenbeton sind ohne Zweifel die Biegungsmomente nach den Regeln der Statik aus den äußeren Kräften zu berechnen. Dabei genügt es nicht, bei kontinuierlichen Trägern nur den Wert des größten überhaupt innerhalb der Spannweite vorkommenden Moments zu kennen, sondern es müssen für eine größere Anzahl Querschnitte die beiden Grenzwerte der Momente bekannt sein, um wirtschaftlich konstruieren zu können. Den Querkräften und Schubspannungen ist die nötige Aufmerksamkeit zu schenken.

Bezüglich der statisch unbestimmten Bauwerke unterscheiden wir solche, deren Querschnitt in der Hauptsache von Normalkräften und nur in geringem Grade von biegenden Momenten beansprucht werden, ferner solche, wo die Normalkräfte hinter dem Einfluß der Biegungsmomente zurücktreten oder ganz fehlen. Zu den ersteren gehören die nach der Stützlinie geformten Gewölbe ohne Gelenke oder mit zwei Gelenken, während unter die letzteren alle rahmenartigen Bauteile, insbesondere aber die kontinuierlichen und eingespannten Träger fallen.

Da bei den Gewölben, deren Form der Belastung angepaßt ist, die Zugfestigkeit in den meisten Querschnitten nicht in Anspruch genommen wird, so werden sich hier die Wirkungen des Momentes und der Axialkraft in gleicherweise addieren wie bei einem homogenen Querschnitt. Die Berechnung solcher Gewölbe kann daher wie für homogenes Material nach der Elastizitätstheorie erfolgen, wenn man den Querschnitt der Eiseneinlage durch den //-fachen Betonquerschnitt in den Ausdrücken für die Querschnittsfläche F und das Trägheitsmoment J ersetzt.

In der Zeitschrift des österreichischen Ingenieur- und Architektenvereins 1896 wurde von Oberingenieur J. A. Spitzer nachgewiesen, daß bei dem Moniergewölbe der Purkersdorfer Gewölbeversuche eine vollständige Übereinstimmung der Deformationen und Rißbildungen mit der Berechnung nach der Elastizitätslehre stattgefunden hat, so daß die Theorie des elastischen Bogens auch für Eisenbetongewölbe gültig ist. Die Abweichungen, welche sich wegen der nicht genau vorhandenen Proportionalität zwischen Spannungen und Deformationen beim Betongewölbe ohne Gelenke ergeben, sind von Diplomingenieur Max Ritter in der Schweizerischen Bauzeitung 1906 untersucht und unter Zugrundelegung des Potenzgesetzes für verschwindend klein gefunden worden.

Es bleibt also noch die Frage zu entscheiden, ob es statthaft ist, diejenigen statisch unbestimmten Konstruktionen aus Eisenbeton, wo die Biegungsmomente für die Formänderung maßgebend sind, nach der Elastizitätslehre zu berechnen, die bekanntlich Proportionalität zwischen Biegungsmoment und Formänderungswinkel vorausetzt. Zur Beantwortung dieser Frage ist zunächst die

Beziehung zwischen Biegungsmoment und Formänderungswinkel

bei verschiedenen Armierungsprozenten festzustellen. Hiezu eignen


sich am besten die verschiedenen an der Materialprüfungsanstalt




Stuttgart angestellten Versuche, weil hier die Messung der Formände-
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Abb. 344.




rungen innerhalb einer längeren Strecke mit konstantem Biegungsmoment erfolgte.

Die Beziehung zwischen dem jeweiligen Biegungsmoment und dem zugehörigen Formänderungswinkel zwischen zwei benachbarten Querschnitten ist dann ähnlich dem Verhältnis zwischen dem Moment und dem auf die Strecke mit konstantem Moment entfallenden Biegungspfeil. Einfacher gemessenen Längenänderungen des oberen und unteren Randes der Probebalken. Nach Abbildung 344 ist der Drehungswinkel A a von zwei im Abstand s voneinander liegenden Querschnitten


und genauer erhält man aber bei den erwähnten Versuchen die Größe des Formänderungswinkels aus den



AHA« d

In den Abbildungen 345—346 sind die Beziehungen zwischen Biegungsmoment und Formänderungswinkel für verschiedene Versuchsreihen graphisch dargestellt, und zwar bezieht sich Abbildung 345 auf die 30 cm hohen Versuchsbalken der Firma Wayß & Freytag A-G. nach Abbildung 157—160. Als Abszissen sind die mit d. 105 multiplizierten Formänderungswinkel für s=l cm aufgetragen, während die Ordinaten die auf 1 m Breite entfallenden Momente in mt be-
[image: ]
Abb. 345. Beziehung zwischen Formänderungswinkel und Biegungsmoment bei 30 cm hohen rechteckigen Eisenbetonbalken der Firma Wayß &■ Freytag A.-G.


deuten. Für die drei Armierungsprozente von p. = 0,35, 0,90 und 1,70 °/oy die bei diesen Deformationsrechnungen zweckmäßig auf den ganzen Querschnitt b . d (anstatt wie früher auf den Nutzquerschnitt b . /z) bezogen werden, ergeben sich dann die 3 Kurven, welche eine ausgesprochene Ähnlichkeit mit den Abbildungen 72, 164—166 haben.

In gleicher Weise sind in Abbildung 346 die Formänderungswinkel von Balken mit den verschiedenen Armierungsprozenten aus Heft 45—47 der Mitteilungen über Forschungsarbeiten dargestellt. Diese Balken waren ebenfalls 30 cm hoch, besaßen ein Alter von 194 bis 227 Tagen und waren im Mischungsverhältnis von 1 Raumteil Zement zu 4 Teilen Kiessand hergestellt, wobei der letztere wieder aus 3 Raumteilen Sand und 2 Raumteilen Kies bestand.

Alle diese Probebalken waren 30 cm hoch. Handelt es sich nun darum, von den für diese Querschnittshöhe = d bei bestimmten Ar-
[image: ]
Abb. 346. Beziehung zwischen Formänderungswinkel und Biegungsmoment bei 30 cm hohen rechteckigen Eisenbetonbalken. Nach Heft 45—47 der Mitteilungen über Forschungsarbeiten.


mierungsprozenten ermittelten Formänderungswinkeln auf diejenigen bei anderer Höhe = dv aber gleichem Prozentgehalt an Armierung zu schließen, so ist zu beachten, daß bei gleichen Spannungen am oberen und unteren Rand Afl-j-A« gleichbleiben wird, daß aber dann A« im Verhältnis ~ sich ändert. Nun ist aber leicht einzusehen, daß das ^1

Moment welches im Querschnitt von der Höhe dx die gleichen Spannungen hervorruft, wie das Moment M im Querschnitt von der Höhe d bei gleichem Prozentgehalt an Eisen sein wird:

M.dx*

	
1 d2 ’



Wenn wir also z. B. aus Abbildung 345 die Winkeländerung für einen rechteckigen Querschnitt von der Höhe d} entnehmen wollen, so müssen wir den Ordinaten, welche die Momente vorstellen, einen d 2

-^-fachen Wert beilegen, als dort angeschrieben ist und außerdem den auf der betreffenden Kurve für u gefundenen Wert von mit ^-multiplizieren, um /\ai zu erhalten. Dabei ist vorausgesetzt, daß die Nutzhöhe h sich rtiit d proportional ändere, was im allgemeinen auch zutreffen wird.

Die entsprechenden Versuche über die Formänderung von Plattenbalken sind nicht zahlreich, sofern man von den Balken in Heft 45—47 mit der geringen Plattenbreite von 45 cm absieht. Die Größe des Formänderungswinkels ist bei letzteren nicht viel verschieden von demjenigen eines gleich hohen rechteckigen Querschnitts. Der deutsche Ausschuß für Eisenbeton hat die weitere Erforschung des Gesetzes zwischen Formänderung und Moment in seinem Programm vorgesehen.

Die bereits vorhandenen Ergebnisse gestatten aber schon verschiedene und für die praktische Anwendung sehr wichtige Untersuchungen über die Auflagerreaktionen einfacher statisch unbestimmter Konstruktionen, die sehr häufig vorkommen.

	
1. An beiden Enden eingespannter Träger.



Bekanntlich ergibt die Elastizitätstheorie für das Einspannmoment eines gleichmäßig mit q belasteten, an beiden Enden vollkommen ein-

Z2 gespannten Trägers aus homogenem Material den Wert — q —. Dieser

Wert folgt aus der Bedingung, daß nicht nur im Einspannungsquerschnitt, sondern auch im Querschnitt in der Mitte die Tangente an die Biegungslinie horizontal sein muß. Oder der Symmetrie wegen muß die Summe der Winkeländerungen zwischen benachbarten Querschnitten vom Ende bis zur Mitte gleich Null sein, d. h.

^2

f da = 0. u

Während diese Gleichung sonst auf rechnerischem Wege zu dem statisch unbestimmten Einspannmoment führt, müssen wir hier, wo das Gesetz zwischen da und Mx nicht mathematisch ausgedrückt ist, umgekehrt verfahren.

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                              23

In Abbildung 347 ist ein 6 m weit gespannter, 1,00 m breiter und 30 cm hoher Eisenbetonbalken mit Einspannung an den Enden vorausgesetzt Die Armierung ist dem Verlauf der Momentenlinie des homogenen Balkens angepaßt und beträgt in der Mitte 0,35 °/o und über dem Auflager 0,9 °/o des Betonquerschnitts b . d. Für die Belastungen 875 und 1750 kg/m sind je die Momentenparabeln aufgezeichnet, derart, daß das Mittelmoment q und das Einspannmoment — q beträgt. Wenn diese Momentenlinien richtig sind, so muß die Gleichung zi2

[image: ]
Abb. 347. Beiderseits eingespannter Balken mit konstantem Trägheitsmoment.







Jda = 0 erfüllt sein. Nun sind in Abbildung 345 die (105. d)fachen o

Werte der Winkeländerungen /\a für die Länge s = 1 cm angegeben, man erhält dann für die kleine Länge ds

di. = a . ds und

	
J d a. — J /\a. . ds = 0.



0            0

Trägt man daher in jedem Punkte der Schlußlinie als Ordinate in irgend einem Maßstab die dem Biegungsmoment daselbst entsprechende ' Größe A a oder 105. A a auf, so besagt die letzte Gleichung, daß dann die entstehenden Flächen auf der positiven und negativen
[image: ]
Abb. 348. Beiderseits eingespannter Balken mit konstantem Trägheitsmoment.


Seite einander gleich sein müssen. Diese Flächen sind in der Abbildung 347 durch Schraffierung angedeutet. Für die Armierungsprozente von 0,35 und 0,9 °/o konnten unmittelbar die beiden unteren Kurven in Abbildung 345 zur Entnahme von 105 . d. Äa benützt werden, für die zwischenliegenden Werte war zwischen beiden Kurven zu interpolieren.

In Abbildung 348 ist dasselbe Verfahren für den gleichen Balken bei 1,5- und 2facher Gesamtlast wiederholt. An den Punkten, wo das Armierungsprozent wechselt, ergeben sich naturgemäß Unstetigkeiten in der Linie der Aa. Das Ergebnis dieser graphischen Kontrolle des Z2

Einspannmomentes q ist ein überraschendes.

Sowohl bei der halben und ganzen, als auch bei der 1 ^fachen

Gesamtlast glichen sich die schraffierten Flächen der Winkeländerungen
[image: ]

mit der Genauigkeit aus, welche bei der graphischen Darstellung (die im doppelten Maßstab der Abbildung erfolgte) überhaupt möglich war. Es konnte also eine praktisch in Betracht kommende Abweichung gegenüber den nach der üblichen Methode berechneten Momenten nicht festgestellt werden.

Dagegen war bei der doppelten Gesamtlast von 3500 kgm der Ausgleich der Flächen für die vorläufig angenommenen Momente nicht

genau vorhanden, sondern es mußte eine Verschiebung der Schlußlinie von der gestrichelten Lage in die ausgezogene vorgenommen werden, um die Gleichheit der Flächen zu erreichen. Bei dieser Verschiebung änderten sich die Momente in jedem Punkt und die Linie der mußte wieder neu aufgetragen werden. An Stelle der ersten gestrichelten Umgrenzung wurde dann die ausgezogene Linie erhalten. Aber trotz der Verschiebung der Schlußlinie ist die Abweichung des endgültigen Einspannmoments gegenüber dem Wert /2

<7 -so gering, daß sie praktisch ohne Einfluß ist, denn

sie beträgt nur l,4°/o und bezieht sich außerdem auf den Zustand der doppelten Belastung, wo die Eisenspannung über 2000 und die Betonpressung über 80 kg'qcm gestiegen ist.

Wir sehen also, daß auch bei den verschiedenen Belastungsstadien an der Verteilung der Momente sich nichts Wesentliches ändert.

In Abbildung 349 ist das Verfahren für einen eingespannten Balken mit Vouten, also mit veränderlichem Trägheitsmoment durchgeführt. Es ist klar, daß auch hier die Gleichung

l 2

. ds = 0

o

gültig ist. Nur ist /\a für die Plattenstärken über 30 cm aus Abbildung 345 unter Beachtung der oben angegebenen Regeln zu entnehmen.

Zuerst ist das Mittelmoment Mm nach der Elastizitätslehre zu be-z|2                             M

rechnen. Aus der Gleichung f da — 0 folgt mit da = - x . ds und o

x2

Mx = M/n — q —, wobei x von der Balkenmitte aus gerechnet wird:
[image: ]
o                           o


woraus
[image: ]

folgt.

Zur Ausrechnung von Mm wurde die auf die Voute entfallende Balkenlänge in gleiche Teile von s = 10 cm geteilt, für die Mitten dieser

5

Teile /berechnet und dann durch Addition der Quotienten r bzw.

5

x2 . -j- die Integrale ermittelt. Mit q — 6000 kgm fand sich dann

Mm = 6,41 mt, M‘ = 6,41 - q = - 20,59 mt.

o

Das Verfahren ist bei veränderlichem Trägheitsmoment natürlich umständlicher. Die für einfache und 1 ^2 fache Last ermittelten positiven und negativen Flächen der /\u.ds in Abbildung 349 zeigten jeweils so übereinstimmende Inhalte, daß die Abweichung in der Zeichnung nicht darzustellen war. Der nach der Elastizitätslehre ermittelte Verlauf der Momente stimmt also hinreichend genau mit dem auf Grund der tatsächlichen Formänderung des Eisenbetons sich ergebenden überein.

Betrachten wir noch den Fall des beiderseits eingespannten und in der Mitte mit einer Einzellast P belasteten Balkens (Abbildung 350), PI

so ist bei homogenem Material das Einspannmoment--—, das Mittel-

Pl


Balkenhälfte



moment -j—5— und die Momentenfläche besteht auf jeder

8

[image: ]



aus zwei kongruenten Dreiecken. Welches Gesetz also auch zwischen Biegungsmoment und Formänderungswinkel besteht, immer werden sich die aufzutragenden Flächen der Aa auf der positiven und negativen Seite ausgleichen, sofern die Armierung jener

Momentenverteilung angepaßt ist. Unter dieser Voraussetzung PI

wird also das Moment A11 = — —immer und selbst bis

zum Bruchstadium zutreffend sein.

2. Einerseits eingespannter, anderseits frei aufliegender Träger.

Damit das freie Trägerende bei A (Abbildung 351) keine Verschiebung in vertikalem Sinn erfahre, muß sein:

z

0 = f x . da

b

1

oder

Trägt man also zu den tatsächlichen Momenten die zugehörigen A a aus Abbildung 345 als Ordinaten auf, so bedeutet diese Gleichung, daß das statische Moment der auf diese Weise entstehenden Fläche in bezug auf die Senkrechte durch das linke Auflager Null sein muß.

In Abbildung 352 ist ein solcher Balken von 30 cm Dicke und 6 m Spannweite gezeichnet. Die Fläche der A a ist durch Schraffierung hervorgehoben. Die gewöhnliche Theorie gibt das Einspannmoment

mit-*/—o— an. Dem entspricht die gestrichelte Schlußlinie und die o

gestrichelte Kurve der Aa- Der Nachweis, daß das statische Moment der Flächen A« in bezug auf A Null wird, ist mittels eines Seil


polygons geführt. Es war dabei eine Drehung der Schlußlinie von der gestrichelten in die ausgezogene Lage nötig. Die Flächen wurden in parallele vertikale Streifen zerlegt und die Inhalte der Streifen in deren Schwerpunkten als Kräfte wirkend gedacht.



[image: ]
Abb. 351.




Zu diesen Kräften wurde ein Kräfte- und ein Seilpolygon gezeichnet.

Soll nun das statische Moment der Flächen A* in bezug auf A Null sein, so muß das zwischen die erste und letzte Seilpolygonseite hineinfallende Stück der Auflagervertikalen verschwinden, oder die erste und letzte Seite müssen sich auf ihr schneiden. Bei den schraffierten

Flächen, die der etwas gedrehten und ausgezogenen Schlußlinie entsprechen, wurde dies genau erreicht. Nach Abbildung 352 beträgt demnach die Abweichung des tatsächlichen Einspannmoments vom Z2

Wert q — bei der einfachen Last q = 2600 kg/m 2 °/o und bei der o

l'/s fachen Last 5°/o.

Auch diese Beträge bieten keinen Anlaß, von der gebräuchlichen Berechnung der Momente Abstand zu nehmen. Beachtet man ferner, daß der beiderseits eingespannte Balken auch dem kontinuierlichen Balken mit sehr vielen Feldern bei Vollbelastung auf die ganze Länge entspricht und der einseitig eingespannte, anderseits frei aufliegende Balken auch den Fall des kontinuierlichen Trägers mit zwei vollbelasteten Feldern in sich begreift, so kann geschlossen werden, daß im allgemeinen eine von der Proportionalität abweichende Beziehung zwischen Moment und Deformation keine Änderungen von praktischer Bedeutung in den nach der Elastizitätslehre ermittelten Reaktionen zu bewirken vermag.

Die Berechtigung, kontinuierliche Eisenbetonträger als solche zu berechnen, wird aber noch weiter durch die im Anschluß beschriebenen Versuche der Firma Wayß & Freytag mit kontinuierlichen Eisenbetonbalken nachgewiesen werden. Voraussetzung für das Gelingen der

[image: ]






Ausführung ist dann natürlich, daß die Armierung tatsächlich auch der Einspannung und Kontinuität angepaßt und nicht einfach nach der Schablone eines »Systems« ausgeführt wird.

Das beschriebene Kontrollverfahren kann in ähnlicher Weise auch auf Rahmenbinder und andere statisch unbestimmte Konstruktionen ausgedehnt werden.

Regeln für die Berechnung der kontinuierlichen Decken und Träger.

Auf Grund der vorhergehenden Untersuchungen ergeben sich folgende Regeln. Die Eisenbetonträger und -platten können nach den
[image: ]
Enden eingespannt.

Abb. 353. Maximalmomentenlinie für kontinuierliche Träger mit drei Öffnungen.


Formeln für kontinuierliche Träger konstanten Querschnitts berechnet werden, auch wenn die Eiseneinlagen den Momenten angepaßt sind, sich also ändern. Dagegen können die Träger bei veränderlicher Höhe als kontinuierliche Träger mit veränderlichem Trägheitsmoment gerechnet werden.

3Ö2

Man wird etwas zu ungünstig rechnen, wenn man die Decken auf den Balkenrippen und die Balken über den Zwischensäulen, der
[image: ]

Einfachheit wegen, als frei aufliegend, jedoch kontinuierlich, annimmt und vom Drehungswiderstand der Balken bzw. der Einspannung durch die Säulen absieht. Die Ersparnis, welche die genaue Berechnung liefern würde, könnte nur unbedeutend sein. Die Einspannung der
[image: ]

Deckenfelder an den Umfassungswänden kann nur in den wenigsten Fällen durch konstruktive Maßregeln erreicht werden und bleibt am besten unberücksichtigt oder man trägt derselben Rechnung durch Abbiegen einiger Eisen in der Nähe des Auflagers. Noch weniger ist Einspannung vorhanden an den Enden von Plattenbalken, die in Mauern auflagern.

Sind jedoch an den Trägerenden Wandpfeiler aus Eisenbeton angeordnet, so wird auch eine gewisse Einspannung in Wirksamkeit treten und unter Umständen rechnerisch zu berücksichtigen sein. Jedenfalls empfiehlt es sich, die Wandsäulen biegungsfest auszubilden. Als ein sehr brauchbarer Mittelwert für das Einspannmoment der Träger /2

in den Wandsäulen kann der Wert q -7-=- angesehen werden. Die 1 o

Wandsäulen wären dann in der Höhe der Zwischendecken mit der Z2

Hälfte dieses Momentes, also q auf Biegung zu berechnen, wäh-

Z2

rend sie am oberen Ende das Moment q -7-5- der Dachträger ganz lo

aufzunehmen hätten.

Der Hauptträger der in Abbildung 354 dargestellten Eisenbetondecke bildet somit einen kontinuierlichen Träger von zwei Öffnungen, dessen Enden frei aufliegen. Als kontinuierliche Träger von drei Öffnungen mit teilweiser Einspannung der Trägerenden sind die Hauptträger des aus Abbildung 355 ersichtlichen Eisenbetonbaues zu berechnen, bei welchem Wandpfeiler innerhalb der Umfassungswände emporgeführt sind und die Trägerlasten aufnehmen.

Die Berechnung erfolgt für gleichmäßig verteilte Last am einfachsten nach den Ordinatenwerten der Maximalmomentenlinien für kontinuierliche Träger, wie sie z. B. in »Vorträge über Brückenbau«, I. Heft, von Winkler angegeben sind. Wir lassen diese Tabellen, welche für eine eingehende Berechnung der kontinuierlichen Träger von großem Werte sind, im Anhang folgen. Die Maximalmomentenlinien für drei Öffnungen sind in Abbildung 353 dargestellt. Sehr gute Dienste leisten auch die interpolierbaren Tabellen zum raschen Aufträgen der Einflußlinien für Momente und Querkräfte bei kontinuierlichen Trägern von Gustav Griot, Zürich. Ein weiteres Eingehen auf die Berechnung der Schnittmomente wollen wir unterlassen, da die verschiedenen Methoden in den Lehrbüchern über Statik der Baukonstruktionen zu finden sind.

Die Berechnung der ringsum aufliegenden Platten mit kreuzweiser Armierung erfolgt am besten derart, daß man die Belastung im umgekehrten Verhältnis der vierten Potenzen der Spannweiten auf die beiden Tragrichtungen verteilt und dann mit den Lastanteilen wie sonst kontinuierlich rechnet und danach armiert. Diese Methode geht davon aus, daß die Belastung zweier sich kreuzender Streifen in der Mitte die gleiche Einsenkung haben müssen und daß dies nur möglich ist, wenn die Belastungen sich wie angegeben verhalten. Hat man also ein Deckenfeld von der Länge Z und der Breite Z>, so ist die Belastung für die Spannweite /

p . b± Pl - ii tp

und für die Spannweite b

p . l> Pb ~ l^ + b*'

Die zahlreichen hiernach dimensionierten und ausgeführten Decken haben keine Mängel gezeigt Die kreuzweise Armierung ist nur zweckmäßig, wenn die Deckenfelder ganz oder nahezu quadratisch sind.

Die schweizerischen Vorschriften sehen eine Verteilung im umgekehrten Verhältnis der Quadrate der Spannweiten vor. Dies hat die unwahrscheinliche Folge, daß die Momente in beiden Richtungen gleich groß werden. Die Krümmung an der Biegungslinie ist zweifellos schärfer in der Richtung der kleineren Weite, also müssen hier auch größere Beanspruchungen und Momente vorhanden sein. Die von uns angegebenen Formeln führen ganz von selbst dazu, daß bei langgestreckter Rechtecksform die Plattenwirkung verschwindet, während dies nach der Formel der schweizerischen Vorschriften nicht der Fall ist. Während man hiernach in der einen Richtung zu wenig armiert, legt man in der anderen zu viel Eisen ein.

Die vom deutschen Ausschuß für Eisenbeton beschlossenen Versuche mit ringsum aufliegenden Platten sind zurzeit noch nicht abgeschlossen.

Von mancher Seite wird den remanenten Spannungen in den armierten Betonkonstruktionen ein großer Wert beigelegt. Sie rühren davon her, daß der Beton namentlich auf der gezogenen Seite nach der ersten Beanspruchung neben der rein elastischen noch eine gewisse bleibende Deformation erleidet, die in Verbindung mit Eisen zu bleibenden Spannungen in beiden Materialien führt. Diese bleibenden Spannungen können bei wiederholter Belastung die oberen Grenzwerte der Beanspruchungen kaum ändern, denn für wiederholte Beanspruchung ist der Beton mit entsprechend geänderten Elastizitätskoeffizienten wirksam, der nicht der erstmaligen gesamten, sondern der federnden Deformation entspricht.

Wenn man also sagt, daß in einem der Biegung ausgesetzt gewesenen Eisenbetonbalken nach Entlastung der Beton an der Unterseite infolge seiner bleibenden Dehnungen und der Zugspannung im Eisen auf Druck beansprucht sei, so muß man beachten, daß bei der Wiederholung der Belastung allerdings dieser Druck im Beton zunächst überwunden werden muß, ehe dort Zugspannungen auftreten, daß aber der Beton jetzt nicht mehr so leicht dehnbar ist wie das erste Mal, daß also die Zugspannungen schneller wachsen, um schließlich wieder den annähernd gleichen Endbetrag zu erreichen wie zuerst. Abgesehen von dieser Tatsache hätten die bleibenden Betonspannungen für den Konstrukteur auch dann wenig Bedeutung, wenn sie einen Einfluß auf die Grenzwerte der Beanspruchungen im belasteten Zustand besäßen, weil er sich bei seinen Berechnungen einen viel späteren Belastungszustand (Stadium II b mit gerissenem Beton) vor Augen halten muß, damit seine Konstruktionen die nötige Sicherheit erhalten. Auf diesen Zustand haben aber bleibende Dehnungen und Spannungen des Betons keinen Einfluß mehr.

Wegen der durch das Schwinden des Betons erzeugten Spannungen sei auf Seite 91 verwiesen. Bei langen Bauwerken soll dem Schwinden und der Längenänderung infolge Temperaturwechsel durch Schwindfugen in gewissen Abständen (30—40 m) Rechnung getragen werden.

Die ängstliche Ermittlung der tatsächlichen Spannungen in Eisen und Beton unter der zulässigen Last entspricht zwar den seitherigen Gepflogenheiten bei den Eisenkonstruktionen, dies ist aber kein Grund, diesen Standpunkt auch beim Eisenbeton zu vertreten. Es ist in den vorhergehenden Kapiteln zu verschiedenen Malen gezeigt worden, daß diese schulmäßig überlieferte Methode beim Eisenbeton zu ganz falschen Ergebnissen führen würde; auch die reinen Eisenkonstruktionen wären oft der Verbesserung fähig, wenn man nicht bei der »zulässigen Spannung« stehen bleiben würde. Nur dadurch, daß die Konstrukteure beim Eisenbeton von Anfang an die Sicherheit der Bauwerke im Auge behielten und sich fast nicht um die tatsächlichen Spannungen unter der zulässigen Last kümmerten, war es ihnen möglich, dem Eisenbeton zu seiner heutigen Entwicklung zu verhelfen.

Versuche mit kontinuierlichen Plattenbalken.

Da Versuche mit richtig konstruierten kontinuierlichen Plattenbalken noch nicht bekannt geworden waren, sah sich die Firma Wayß & Frey tag in Anbetracht der Wichtigkeit dieser Sache veranlaßt, nach den vom Verfasser gelieferten Plänen Versuche mit drei kontinuierlichen Balken T-förmigen Querschnitts anzustellen. Die Probebalken sind in den Abbildungen 356—358 dargestellt. Es handelt sich um kontinuierliche Träger mit zwei Öffnungen von je 5,90 m lichter Weite, der Querschnitt zeigt eine 14 cm breite und 25 cm hohe Rippe, mit einer darüber liegenden Platte von 1,0 m Breite und 10 cm Dicke. Auf den Pfeilern sind zur Sicherung der seitlichen Stabilität Querrippen angebracht worden. Der Verlauf der Eiseneinlage ist der Momentenlinie für gleichmäßig verteilte Belastung auf beiden Öffnungen angepaßt. Das Alter der Balken betrug bei der Probe nur 5 Wochen.

Balken I zeigt die gewöhnliche Anordnung der kontinuierlichen Eisenbetonträger mit Vouten an der Mittelstütze. Da das Eigengewicht pro laufenden Meter 325 kg beträgt, ergibt sich mit einer Nutzlast von 325 kg die gesamte Belastung pro laufenden Meter zu 650 kg und bei

3 voller Belastung somit der Auflagerdruck links Q = 650.6,15 . — 8

= 1500 kg, somit t0 = 3,6 kg,qcm. Da die abgebogenen Eisen dort reichlich genügen, um die schiefen Zugspannungen aufzunehmen, kann die Haftspannung nach der Formel            gerechnet werden und er

gibt sich demnach zu = 2,85 kg/qcm, so daß an den Enden eine reichliche Sicherheit vorhanden ist.

Bei 0,4 Z ist unter derselben Last das Biegungsmoment

M = 0,07.650.6,152 . 100 = 172 090 cmkg, also = 1000 kg/qcm, sb = 17,4 kg/qcm. Über dem Mittelpfeiler berechnet sich entsprechend se = 990, ob = 45,7 kg/qcm.

Bei 6 t Belastung auf beiden Öffnungen zusammen waren die ersten Risse in der Gegend des größten positiven Moments schon vorhanden, bei 14 t erschienen sie an der Stelle der negativen Momente. Entsprechend der zunehmenden Belastung folgten weitere, etwas geneigte Risse in den äußeren Zonen der positiven und negativen Momente. Zwischen beiden Zonen, in der Gegend von a/< Z, wo das Biegungsmoment Null ist, blieb ein ausgedehntes Stück des Trägers selbst bis zur Bruchlast ohne jede Risse. Dort wirkten in der Hauptsache nur Schubspannungen, denen durch die abgebogenen Eisen daselbst Rechnung getragen war. Aus der Verteilung der Risse, die in Abbildung 356 nur für die eine Öffnung angegeben sind, folgt deutlich, daß ein kontinuierlich armierter und konstruierter Eisenbetonbalken auch tatsächlich kontinuierlich wirkt.

Der Bruch erfolgte bei einer Belastung von 34,4 t dadurch, daß der Beton an der Unterseite der Voute zerdrückt wurde. Dies geschah an einer Stelle, wo sich beim Einstampfen des Betons die Bügel verschoben hatten, denn der Bügelabstand betrug dort 24 cm statt 15 cm. Die 2 Rundeisen von 10 mm knickten infolgedessen aus, wie aus Abbildung 359 zu ersehen ist. Gleichzeitig mit dem Bruch beim Mittelpfeiler erfolgte auch der Bruch bei 0,4 Z, denn mit dem Nachgeben der Voute vergrößerten sich natürlich die positiven Momente, so daß der Bruch dort gleich nachfolgen mußte.

Für die Bruchlast von 34,4 t berechnet sich mit Berücksichtigung des eigenen Gewichts am Endauflager:

-0 = 17,3 kg/qcm, iq = 13,7 kg/qcm.

Bei 0,4 Z wird, nach Stadium II b gerechnet,

<se  4800 kg/qcm, ob = 83,5 kg/qcm.

Rechnet man die Eisenbeanspruchung mit dem beim Bruch tatsächlich vorhandenen Hebelarm von 32 cm, so ergibt sie sich zu 4450 kg/qcm. An der Stelle, wo an der Voute der Beton zerdrückt wurde, ist das

Moment des kontinuierlichen Trägers (für konstanten Querschnitt gerechnet) = 7,0 mt; hierfür erhält man

oe =3700 kg/qcm, = 171 kgqcm, so daß das Zerdrücken des Betons an dieser Stelle hinreichend erklärt ist. Nimmt man indessen noch weiter an, daß die Druckspan-
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Abb. 359. Balken I. Risse und Bruch in der Nähe des Mittelpfeilers.




nungen parallel zur Unterkante wirken, so ist die für den vertikalen Schnitt gerechnete Randspannung noch durch cos2 a zu dividieren und man erhält dann 184 kg/qcm Betonpressung, ergibt sich im Bruchquerschnitt der Voute nach , Q M 7 .


Die Schubspannung der Formel:



zu t0 = 9,9 kg/qcm.

Bemerkenswert ist der horizontale Riß an der Bruchstelle, der schon bei 28,6 t vorhanden war und der einem Abscheren des Betons entspricht. Am vorderen Ende der Voute wirkt die Druckkraft im Beton an der Unterseite horizontal, infolge des plötzlichen Richtungswechsels der Unterkante kann aber der Beton der Voute nur durch
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Abb. 360. Balken II. Risse und Bruch in der Nähe des Mittelpfeilers.
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horizontale Scherspannungen zur Aufnahme der Druckkräfte herangezogen werden. Weil der Übergang unstetig ist, können sich Hauptspannungen dort nicht ausbilden, vielmehr muß zur Übertragung der horizontalen Druckkraft ein ähnlicher Verzahnungsschnitt angenommen werden, wie im Fall der reinen Abscherung (Abbildung 44). Die Gefahr dieser horizontalen Scherrisse ist um so größer, je steiler die Voute ist, flache und insbesondere ausgerundete Übergänge sind daher vorzuziehen.

Balken II hat keine Vouten, die obere Eiseneinlage am Mittelpfeiler ist daher gegenüber Balken I behufs Erreichung der gleichen Tragfähigkeit vermehrt und zur Verstärkung der Unterseite gegen Druck ist dort eine Spirale aus 10 mm Rundeisen mit 10 cm Durchmesser und 3 cm Ganghöhe eingebaut. Da die Schubspannungen am Mittelpfeiler infolge Fehlens der Voute groß werden, sind noch zwei besondere »Schubeisen« angeordnet (Abbildung 357).

Der Verlauf der Risse bei Belastung ist zunächst ganz ähnlich wie beim vorigen Balken, nur scheint der Momentennullpunkt etwas mehr gegen den Mittelpfeiler verschoben, was auch mit der Theorie im Einklang stehen würde, indem die stärkeren Querschnitte in der Nähe des Mittelpfeilers bei Balken I den Nullpunkt etwas weiter in die Öffnung hinein verschieben. Für den bei 31,9 t Belastung durch Zerdrücken des Betons an der Unterseite beim Mittelpfeiler erfolgten Bruch berechnet sich für den Querschnitt mit dem positiven Maximalmoment:

(je = 4250 kg/qcm, <sb = 76,6 kg/qcm.

Da gleichzeitig mit dem Zerdrücken des Betons beim Mittelpfeiler auch in diesem Querschnitt der Bruch erfolgte, so gilt bezüglich <ze das gleiche, was bei Balken I gesagt wurde. Wenn man für die etwa 0,3 m von der Achse des Mittelpfeilers entfernte Bruchstelle das Biegungsmoment und daraus die Spannungen berechnet, erhält man für den Zustand des Bruches ^ = 3315 kg/qcm, o& = 311 kg/qcm. Infolge des 50 cm breiten Auflagers ergibt sich hier eine gewisse Unsicherheit, immerhin sind diese Zahlen eher zu klein als zu groß.

Die schiefen Risse, welche die Schubeisen kreuzten, erschienen schon bei 16 t Belastung, entsprechend einer Schubspannung t0 = 15,5 kg/qcm. Hier wirkten noch die vertikalen Pressungen zwischen den Balkenfasern infolge des Auflagerwiderstandes verzögernd auf das Erscheinen der ersten Schubrisse, außerdem natürlich die Schubeisen und die Bügel. Die Haftspannung muß hier auf den Umfang der oberen Eisen gerechnet werden und ergibt sich nach der Formel

= U ZU 6’1 kg/qcm beim Bruch. Da bei kontinuierlichen Trägern über der Mittelstütze immer viele Eisen vorhanden sind, ergibt sich dort die Haftspannung immer klein.
[image: ]
Abb. 356. Kontinuierlicher Probebalken I mit Vouten. Bruchlast 34,4 t.
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Abb. 357. Kontinuierlicher Probebalken II ohne Vouten, mit Spirale und Schubeisen X. Bruchlast 31,9 t
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Abb. 358. Kontinuierlicher Probebalken III ohne Vouten, mit Spiralen; Eiseneinlage wie bei II, jedoch ohne die Schubeisen und mit Ersatz des oberen <t> 14 mm durch ein 4> 20 mm. Bruchlast 25,4 t.


Balken III ist ganz ähnlich ausgebildet wie Balken II, dagegen sind die 2 Schubeisen 14 mm weggelassen und das obere Rundeisen 14 mm ist dafür auf 20 mm verstärkt

Der Verlauf der Risse ist nach Abbildung 358 ganz ähnlich wie bei Balken II. Der Bruch wurde wieder durch das Zerdrücken des unteren Betons beim Mittelauflager eingeleitet; nachdem dort die Tragfähigkeit des Balkens erschöpft war, trat auch an der Stelle des größten positiven Moments der Bruch ein. Mit dem Zerdrücken des Betons an der Unterkante traten auch Erscheinungen ein, die auf ein Abscheren
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Abb. 361. Balken III. Risse und Bruch in der Nähe des Mittelpfeilers.


des Betons in horizontaler Richtung über den Spiralen hindeuteten (Abbildung361). Die Bügel sind also hier besonders wichtig und zwar müssen sie die Spirale unten umschließen und mit dem oberen Balkenteil verankern. Da die Bruchlast nur 25,4 t betrug, so kann man im Vergleich mit dem Balken II auf die Nützlichkeit der besonderen Schubeisen schließen. Diese wären entbehrlich, wenn man die Hauptarmierung an den betreffenden Stellen abbiegen könnte, ohne dadurch die für die negativen Momente oben erforderliche Eisenmenge zu vermindern.

Die Versuche mit kontinuierlichen Trägern sind schwieriger durchzuführen als solche mit einfachen Balken, weil eine Ungleichmäßigkeit in der Last den Vergleich erschwert.

Aus den vorliegenden Ergebnissen kann man aber deutlich den Nutzen der Vouten bei kontinuierlichen Eisenbetonbalken erkennen, ihren wirtschaftlichen Vorteil zeigt aber die nachfolgende Tabelle, welche die für die Hauptarmierung der Rippen einschließlich der Spiralen, jedoch ohne die Bügel, verwendeten Eisenmengen enthält:


	
Balken
	
Bruchlast
	
Eisenmenge


	
I
	
34,4 t
	
75,3 kg


	
11
	
31,9 t
	
90,0 kg


	
III
	
25,4 t
	
91,0 kg


	
Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.
		
24




Durch die vorstehenden Versuche, insbesondere soweit sie sich auf Balken I beziehen, ist der Beweis erbracht, daß man die Eisenbetonträger tatsächlich kontinuierlich konstruieren kann. Man muß sie sogar kontinuierlich konstruieren, wenn man sie in einem Stück mit den übrigen Bauteilen durchführt. Insbesondere gilt dies auch von den durch Eisenbetonbalken getragenen Deckenplatten, die den negativen Momenten über den Trägern standhalten müssen, damit sie als Druckgurtungen der letzteren wirken können und nicht an der Oberseite des Anschlusses an die Träger Risse bekommen.

1

 Bei den ähnlich gebauten Balken der Reihe 12 auf Seite 194 ergab sich beim Beginn des Gleitens des Eisens ein rechnungsmäßiger Gleitwiderstand von 21,2 kg/qcm, der bis zur Erreichung der Höchstlast auf 25,5 kg/qcm anwuchs.


Die Einsenkungen.

Wir haben gesehen, daß der Beton infolge seiner Zugfestigkeit das Eisen entlastet, und daß er dessen Dehnung auch nach dem Eintritt von Rissen infolge des Oleitwiderstands vermindert. Aus diesem
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Abb. 362. Durchbiegungsdiagramme der Versuchsbalken der Firma Wayß <5- Freytag A.-G. (nach Abb. 157).


Grunde sind die Durchbiegungen der Eisenbetonkonstruktionen unter der zulässigen Last im allgemeinen sehr gering. Es kommt noch weiter in Betracht, daß infolge der festen Verbindung aller Teile eines armierten Betonbaues an der Lastaufnahme mehr Konstruktionsglieder teilnehmen, als dies gewöhnlich in der Rechnung angenommen wird.

Ähnlich wie bei den Eisenkonstruktionen wird auch beim Eisenbeton die Einsenkung als Qualitätsmaßstab gewöhnlich überschätzt. Ungenügende Abmessungen mit Rücksicht auf die Querkräfte beein-
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Abb. 363. Durchbiegungsdiagramme der Plattenbalken aus Heft 90—91 der Mitteil, über Forschungsarbeiten.


flussen nämlich die Einsenkung kaum und ihre Vorausberechnung ist sehr schwierig, da oft die Lastverteilung nicht mathematisch genau verfolgt werden kann, ganz abgesehen davon, daß wir die Beziehung zwischen Formänderungswinkel und Moment nach den bisherigen Versuchen nur für Platten, nicht aber für Plattenbalken angeben können.

Wir geben in Abbildung 362 die Durchbiegungsdiagramme der Probebalken von Abbildung 157. Als Ordinaten sind die konstanten Biegungsmomente des mittleren Teils, als Abszissen die Einsenkungen aufgetragen. Der Kreis auf jeder Kurve zeigt die nach den Leitsätzen zulässige Belastung an. Der Verlauf der Kurven ist bis zu diesem Punkt fast geradlinig, vor dem Auftreten der Risse erfolgt eine Abbiegung nach rechts, d. h. eine raschere Zunahme der Einsenkung, so daß der Schluß nahe liegt, daß bei Eisenbetonplatten nach diesem Punkt die Risse zu erwarten sind. In der Abbildung bezieht sich die gestrichelte Linie auf den sehr stark armierten Balken der Reihe a Abbildung 154.

Der Verlauf des Diagramms ist bei den Plattenbalken ähnlich, wie aus Abbildung 363 zu ersehen ist, wo die Kurven für die sehr stark armierten Plattenbalken von Heft 90 und 91 dargestellt sind.

Die aus zwei geraden Stücken mit entsprechendem Übergang dazwischen bestehende Form des Durchbiegungsdiagramms ist leicht zu erklären. Der erste vom Ursprung ausgehende gerade Teil ent-
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Abb. 364. Graphische Ermittlung der Einsenkung.


spricht den Spannungen im Stadium I, wo der Beton noch voll auf Zug mitwirkt. Die gekrümmte Übergangsstrecke entspricht dem Stadium IIa, wo die Zugfestigkeit des Betons ausgenutzt ist, und fernerhin dem Beginn des Stadiums II b, wo an einzelnen Orten die Zugfestigkeit überwunden wird und feine Risse auftreten. Der weitere annähernd wieder geradlinige Verlauf entspricht dem Stadium IIb mit ausgedehnter Rißbildung, wo das Eisen nur noch durch die nahezu konstant bleibenden Gleitwiderstände der Betonumhüllung an seiner vollen Dehnung gehindert wird. Deshalb sind hier die Einsenkungen den Lasten nicht mehr proportional.

Eine theoretische Ermittlung der Einsenkungen muß also diesen verschiedenen Zuständen angepaßt sein. Für das Stadium I könnte man demnach die Berechnung nach der gewöhnlichen Biegungslehre durchführen, indem man im Ausdruck für das Trägheitsmoment die Eisenquerschnitte durch /z-fache Betonflächen ersetzt. Dieses Stadium kommt aber höchstens bei Deckenplatten in Betracht und für die Stadien II a und IIb erscheint zunächst die theoretische Berechnung ausgeschlossen.

Dagegen läßt sich die Einsenkung rechnerisch ermitteln, wenn man die Formänderungswinkel aus Versuchsmessungen entnehmen kann1). Nach dem Satz von Mohr ergibt sich dann die Biegungslinie als die Momentenkurve eines einfachen Balkens, der mit den Winkeländerungen stetig belastet ist.

In Abbildung 364 ist hiernach die graphische Ermittlung der Biegelinie für den Balken 34 aus Heft 45—47 der Mitteilungen über Forschungsarbeiten durchgeführt. Die Bauart des Balkens ist in der Abbildung angegeben. Die Formänderungswinkel sind aus Abbildung 346 zu entnehmen.

Die so berechnete Biegelinie ist ausgezogen, während die der tatsächlichen Messung entsprechende gestrichelt ist. In Wirklichkeit ergab sich also die Einsenkung um etwa !O°/o größer als die Rechnung, was teils vom vernachlässigten Einfluß der Querkraft, namentlich aber von der schon früher festgestellten direkten Abstützung vom Lastangriff nach den Endhaken zu herrührt, wodurch sich größere Beanspruchungen der Armierung in den äußeren Balkenteilen ergeben.

Anwendungen des Eisenbetons.

Geschichtliches.

Als Erfinder des Eisenbetons wird gewöhnlich Joseph Monier bezeichnet, der um das Jahr 1868 die ersten Anwendungen gemacht hat.

Wir finden indessen Spuren dieser Bauweise schon früher. So war z. B. auf der Pariser Ausstellung im jahre 1855 von Lambot ein Boot aus Eisenbeton ausgestellt. Auf der Weltausstellung 1867 war neben dem bekannten Monier auch Francois Coignet vertreten, der von 1860 an Decken, Gewölbe und Röhren vorschlug, in deren Konstruktion man die Grundregeln des Eisenbetonbaues erkennt.

Monier gebührt aber das Verdienst, daß er sich der Anwendung der neuen Bauweise mit Ausdauer und Erfolg gewidmet hat.

Anfänglich Besitzer einer Gärtnerei in Paris, beabsichtigte er ursprünglich Blumenkübel herzustellen, welche dauerhafter als solche von Holz und leichter als solche von Zement sein sollten. Er versuchte dies durch dünne Eiseneinlagen in die Zementwand der Kübel zu erreichen und ging sodann auf die Herstellung größerer Wasserbehälter über. Im Jahre 1867 nahm er sein erstes französisches Patent, dem er noch eine größere Reihe anderer Patente über Behälter, Decken, gerade und gebogene Balken, Balken in Verbindung mit Decken usw. folgen ließ. In seinen Patentzeichnungen sind die Konstruktionselemente, allerdings in unverstandener Form, enthalten, welche heute noch angewandt werden.

Es ist leicht einzusehen, daß die Erfindung Moniers, die zunächst wenig bekannt und auf rein empirischer Grundlage aufgebaut war, in den Händen der Ingenieure sich ganz anders entwickeln mußte.

Ende 1884 wurden die sogen. Monierpatente von der Firma Frey-tag & Heidschuch in Neustadt a. d. Haardt und der Firma Martenstein & Josseaux in Offenbach a. M. gekauft und zwar von ersterer für ganz Süddeutschland mit Ausnahme von Frankfurt a. M. nebst Umkreis, welches Gebiet die letztgenannte Firma sich vorbehalten hatte. Beide Firmen zusammen erwarben gleichzeitig von Monier das Vorkaufsrecht für ganz Deutschland, das sie ein Jahr später an Ingenieur Wayß abtraten. Dieser führte nun in Gemeinschaft mit den genannten Firmen in Berlin Belastungsproben aus, deren Ergebnisse in der Broschüre: »Das System Monier, Eisengerippe mit Zementumhüllung« 1887 veröffentlicht wurden und auf Grund deren es ihm gelang, der Monierbauweise bei öffentlichen und privaten Bauten Eingang zu verschaffen.

In dieser Broschüre ist von Ingenieur Wayß erstmals bestimmt ausgesprochen, daß das Eisen in den Eisenbetonkonstruktionen dahin
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Abb. 365. Patentzeiclinung Moniers für Eisenbetonbalken vom Jahre 1878.


zu legen ist, wo die Zugspannungen auftreten; er hatte erkannt, daß infolge der Haftung des Eisens am Beton beide Baustoffe statisch zusammen arbeiten müssen und fand dies durch die Versuche bestätigt. Die Wäschen Versuche erstreckten sich auch auf Proben über Feuersicherheit, Rostschutz des umhüllten Eisens, sowie über Haftung des Eisens am Beton.

An Beispielen wird in der genannten Broschüre die wirtschaftliche Zweckmäßigkeit der neuen Bauweise gegenüber den althergebrachten dargelegt; auch die große Widerstandsfähigkeit der Monierplatten gegen Stöße wurde schon damals nachgewiesen. Den Versuchen wohnten Vertreter der Behörden, private Ingenieure und Architekten bei. Regierungsbaumeister Koenen, jetzt Direktor der Aktiengesellschaft für Beton-und Monierbauten in Berlin, stellte im Auftrage von O. A. Wjy? auf Grund dieser Versuche eine empirische Berechnungsweise für die einfachen Monierplatten auf, welche in jener Broschüre und auch im Jahrgang 1886 des Zentralblattes der Bauverwaltung enthalten ist.

Auf Grund dieser bahnbrechenden Arbeiten erlangte die Monier-sche Bauweise eine große Verbreitung in Deutschland und Österreich, da es jetzt möglich war, die Konstruktionen in zweckmäßiger und sicherer Weise zu entwerfen. Die Anwendungen, welche die Monier-sche Bauweise während der Dauer ihrer Patente gefunden hat, sind sehr zahlreich und erstrecken sich auf ebene Deckenplatten zwischen oder über eisernen Trägern, auf Moniergewölbe zwischen I-Balken in Hochbauten oder unter den Fahrbahnen eiserner Brücken, auf Monierwände, die auch als Stützen dienen, auf Wasserbehälter und alle Arten von Gefäßen in technischen und landwirtschaftlichen Betrieben, auf Röhren mit äußerem und innerem Druck, auf Treppenkonstruktionen, auf Silos, Tresoranlagen, feuersichere Ummantelung eiserner Stützen und Träger, wasserdichte Kellerauskleidungen usw. Ihre großartigste Anwendung fand sie aber in den Brückengewölben bis zu großen Spannweiten.

Wenn man alle diese Anwendungen mit den heutigen Eisenbetonkonstruktionen vergleicht, so ergibt sich als charakteristischer Unterschied das Fehlen des Eisenbetonbalkens,             x-----——71

der als Tragrippe mit der darüber be-findlichen Platte ein statisch wirksames

T-Profil bildet und das Fehlen der Eisen-  

betonsäule. Wohl sind vereinzelte Abb. 366 System Monier, Eiseneinlagen Balken auch von den Monierfirmen aus-             einer Platte-

geführt worden, z. B. 1886 beim Bau der Bibliothek in Amsterdam, aber ihre allgemeine Verbreitung datiert erst, seit sie von Hennebique angewendet wurden.

Die Monierschen Patentzeichnungen zeigen zwar schon die Konstruktionselemente der geraden und abgebogenen Stangen, der Bügel sowie die Balkenrippen unter der Platte, wenn auch noch nicht in zielbewußter Form (Abbildung 365), aber trotzdem scheinen sich die Monierkonstruktionen auf die Verwendung der ebenen Platte und des Gewölbes beschränkt zu haben. Der Grund dafür liegt vielleicht darin, daß die wenigen Firmen durch den Patentschutz nicht veranlaßt waren, das ohnehin schon große Anwendungsgebiet noch mehr zu erweitern, auch die wissenschaftliche Erkenntnis des Eisenbetons war noch nicht genügend fortgeschritten, um die Ausführung von Balkenrippen, bei denen die Schubfestigkeit und die Haftung aufs äußerste ausgenutzt werden, als ratsam erscheinen zu lassen.

Demgemäß ist auch die Form und Anordnung der Eiseneinlagen im Moniersystem einfach geblieben. Die Armierung besteht bei Deckenplatten aus zwei sich kreuzenden Lagen von Tragstäben und Verteilungsstäben (Abbildung 366). Bei den Gefäßen und Behältern hat man mit Rücksicht auf den Flüssigkeitsdruck eine konstante Maschen-
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Abb. 367. Kontinuierliche Monierplatte über I-Trägern*).


weite des Geflechts beibehalten und dann dem mehr beanspruchten Eisen einen größeren Durchmesser gegeben. Die kontinuierlich über Trägern durchlaufende Deckenplatte zeigt schon eine dem Verlauf der Momente angepaßte Anordnung von abgebogenen Eisenstäben, indem

) Aus G. A. Wayß, Das System Monier 1887. über den Trägern die Eisenstäbe nahe an die Deckenoberkante gebogen sind (Abbildung 367).

Mit Rücksicht auf den jetzigen Stand des Eisenbetonbaus, wo die monolithischen Bauten bevorzugt werden, und im Hinblick auf die Entwicklung seiner Theorie muß heute das System Monier als historischer Begriff aufgefaßt werden. Viele Aufgaben sind aber von ihm in so musterhafter Weise gelöst worden, daß sie heute noch nicht übertroffen sind. Hierher gehören die Armierungen der Gewölbe bei Brücken und im Hochbau, die Herstellung der verschiedensten Ge-
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Abb. 368. Moniergewölbe im Hochbau.




fäße und Behälter, der Röhren, der feuersicheren Ummantelung von eisernen Säulen und Trägern, der Kellerdichtungen und ähnlicher Konstruktionen.

Während der Eisenbetonbau im Moniersystem in Deutschland und Österreich große Fortschritte machte, war seine Entwicklung in Frankreich durch das Auftreten einer ganzen Anzahl von Sondersystemen, so von Coignet, Cottancin, Bordenave, Bonna usw., gehemmt, bis die neuen Konstruktionen von Hennebiqne (ab 1892) eine weitere Ausgestaltung der Bauweise brachten, indem Säulen, Träger und Decken nunmehr als monolithisches Ganzes hergestellt wurden.

Beim System Hennebiqne (Abbildung 369 u. 370) besteht die Armierung der Platten und Träger aus zwei Serien von Eisenstäben. Der eine Teil ist gerade und liegt im unteren Teil des Betonquerschnitts, die anderen abgebogenen Eisen befinden sich über den Stützen in der oberen Querschnittszone, sind gegen die Mitte der Öffnung abgebogen und kommen dann neben die geraden Stäbe zu liegen.
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Abb. 369.

Platte nach System Hennebiqtte.
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Abb. 370.

Balken nach System Hennebiqne.
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Abb. 371.

Flacheisenbügel.




Hennebiqne sieht richtigerweise in den abgebogenen Eisen ein Mittel gegen die Schubspannungen und wendet sie auch bei nicht eingespannten Platten und Trägern an. Ferner verwendet er Flacheisenbügel in den Platten und Trägern von der in Abbildung 371 dargestellten Form.

Hennebiqne führte im Tiefbau zuerst die Gründung mit Eisenbetonpfählen und -spuntdielen aus, welche seitdem eine große Verbreitung gefunden haben.

Seit dem Jahre 1893 sind die Hängegurtträger von Prof. Möller in Braunschweig eingeführt und inzwischen bei vielen Brücken bis 26 m Spannweite angewendet worden. Die Rippen sind hier an ihrem unteren Teil durch ein aufgehängtes gekrümmtes Flacheisen begrenzt, das über den Auflagern verankert ist, und auf dem L-Eisenstückchen aufgenietet sind. Die Rippen haben Fischbauchform und folgen genau dem Verlauf der hängenden Flacheisen; ihre Höhe nimmt gegen die Auflager ab, während die Deckenstärke dort zunimmt. Die Decke
[image: ]
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hat den Horizontalzug der hängenden Rippeneisen aufzunehmen, sie ist senkrecht zu den Tragrippen durch I-Trägerchen oder einfache Winkeleisen armiert.

Einen besonderen Wendepunkt in der Entwicklung bedeuten aber die Pariser Weltausstellung vom Jahre 1900 und die über die Vertretung des Eisenbetons auf derselben ^veröffentlichten Berichte des Herrn v. Emperger, durch welche die Vorteile der monolithischen Bauweise den technischen Kreisen bekannt wurden.

Die Firma Wayß & Freytag, die schon einige Jahre vorher monolithische Bauten ausgeführt und die Mängel des Henneblquesehexx Systems erkannt hatte, gab im Jahr 1902 die erste Auflage dieses Buches heraus, um darin die durchaus ungenügende Hennebiques&vt Rechnungsweise und die Mängel dieses Armierungssystems zu zeigen. Schon damals wurden vom Verfasser eine kontinuierlich wirkende Armierung bei fortlaufenden Decken und Trägern und versetzte Abbiegungen der abgebogenen Eisen angewendet und vorgeschlagen. Jenes Buch enthielt auch die Ergebnisse der im Auftrag der Firma an der Materialprüfungsanstalt in Stuttgart ausgeführten Versuche über Festigkeit, Zug- und Druckelastizität, sowie Schubfestigkeit mit den beim Eisenbeton verwendeten Betonsorten.

Von vornherein überzeugt, daß jedes »System« zur Schablone werden muß und sich dann überlebt, war die Firma bestrebt, durch die im vorhergehenden Abschnitte beschriebenen Versuche, namentlich über den Einfluß der Schubkräfte, die zweckmäßigsten Armierungsweisen zu finden. In uneigennütziger Weise hat sie die Ergebnisse in den verschiedenen Auflagen dieses Buches preisgegeben und die Allgemeinheit hat nicht gezögert davon Gebrauch zu machen.

Durch die wissenschaftliche Behandlung, welche der Eisenbeton seit den letzten Jahren erfahren hat, kam er in Deutschland sehr in Aufschwung. Ganz besonders förderlich haben sich die 1904 erschienenen, unter Mitwirkung von Fachmännern und Praktikern entstandenen »Leitsätze« des Verbandes Deutscher Architekten- und Ingenieurvereine und des Deutschen Betonvereins, sowie die Bestimmungen der preußischen Regierung erwiesen, indem sie viele beschränkende Vorschriften aus dem Wege räumten und die weitesten Kreise mit Vertrauen für die neue Bauweise erfüllten.

Gegenwärtig sind in verschiedenen Ländern Kommissionen an der Arbeit, um den Eisenbeton wissenschaftlich zu erforschen. Die französische Kommission hat ihre Arbeiten bereits beendet und ihre Versuchsergebnisse in einer besonderen Schrift veröffentlicht. Der deutsche Ausschuß für Eisenbeton hat ein umfangreiches Arbeitsprogramm aufgestellt, dessen Ausführung in mehreren Materialprüfungsanstalten in Angriff genommen wurde und wovon schon wichtige Arbeiten veröffentlicht sind. Außer dem deutschen Ausschuß ist auch noch die Eisenbetonkommission der Jubiläumsstiftung der deutschen Industrie in Tätigkeit geblieben, deren Versuchsergebnisse im vorhergehenden Abschnitt besprochen worden sind. Die schweizerische Kommission hat bereits endgültige Vorschriften für Ausführung und Berechnung von Eisenbetonbauten ausgearbeitet.

In den Vereinigten Staaten wird armierter Beton schon längere Zeit angewendet, jedoch erschwerte die große Verschiedenheit der Systeme und der Mangel an Methode bei der Herstellung die rationelle Entwicklung. Die Systeme Ransome, Wilson, das Streckmetall usw. finden daselbst im Hochbau zahlreiche Anwendung. Das Melansystem wurde durch F. v. Emperger in Amerika eingeführt und zu großem Aufschwung im Brückenbau gebracht. Im Gegensatz zu der exakten wissenschaftlichen Erforschung des Eisenbetons bei uns sah| man dort das Heil in der Verwendung aller möglichen Formeisen, um das Gleiten zu verhindern. Auf die richtige Linienführung der Armierungseisen legte man dort weniger Wert und blieb daher gegenüber unseren in dieser Richtung gemachten Fortschritten zurück.

Wir verzichten darauf, die verschiedenen »Systeme« anzuführen, die in gewissen Merkwürdigkeiten der Eisenanordnung bestanden, jedoch dem wissenschaftlich entwickelten Eisenbeton weichen mußten.

Die Theorie des Eisenbetons hat mancherlei Wandlungen durchgemacht. Die von Koenen für Monierplatten im Jahr 1886 aufgestellte empirische Rechnungsweise, welche die Nullinie in Plattenmitte voraussetzte und den Hebelarm zwischen Zug und Druck im Querschnitt zu d annahm, war bis zum Jahre 1900 allgemein im Gebrauch. Die ersten Vorschläge zu der heute durchgedrungenen Berechnungsweise der »Leitsätze« finden sich in einer Veröffentlichung von Ed. Coignet und de Tedesco 1894, wo z. B. die quadratische Gleichung zur Bestimmung der Entfernung der neutralen Schicht vom oberen Plattenrand angegeben ist. Diese Veröffentlichung ist wenig bekannt geworden und es wurde daher diese Formel von mehreren Autoren neu erfunden, so z. B. von Professor 7?z77<?r-Zürich 1899 und von F. v. Emperger. Auch war der Druckmittelpunkt unrichtigerweise in der Mitte der Druckzone anstatt in zwei Drittel ihrer Höhe angenommen.

In der ersten Auflage des Werkes von Christophe, »Annales des Travaux publics de Belgique« 1899, ist dann die heute in die »Leitsätze« aufgenommene Theorie in vollständiger Weise abgeleitet worden unter der Voraussetzung, daß der Beton keine Zugspannungen aufnehmen kann. Unsere erste Auflage vom Jahr 1902 enthielt die gleiche Berechnungsweise mit den einfachen Formeln für Plattenbalken und den Schub- und Haftspannungen. In der zweiten und dritten Auflage wurde die Theorie an Hand der Versuchsergebnisse weiter ausgebaut.

Von Professor Autenrieth-Stxiiigaxt erschien in Band XXXI, 1887, der Zeitschrift des Vereins Deutscher Ingenieure eine graphische »Berechnung der Anker, welche zur Befestigung von Platten an ebenen Flächen dienen«. Die dort gemachten Voraussetzungen sind identisch mit denjenigen, welche wir für die Berechnung der Eisenbetonkonstruktionen machen, so daß die gezeigten Verfahren für reine Biegung und für Biegung mit Axialdruck ohne Änderung auf den Eisenbeton übertragen werden können.

Es fehlte für die Berechnung des Eisenbetons auch nicht an unbrauchbaren Vorschlägen, die einerseits gefährlich werden konnten, anderseits aber die Ausführung wirtschaftlich unmöglich machten. Indessen verließen sich aber die Praktiker im Eisenbetonbau nicht auf Rechnungsmethoden, die von Theoretikern auf Grund von mehr oder weniger willkürlichen Voraussetzungen gegeben wurden, sondern sie beschafften sich selbst oder im Benehmen mit den Materialprüfungsanstalten die wissenschaftlichen Grundlagen für das Berechnen und Entwerfen. Wenn heute in Deutschland mit reichlichen Mitteln des Staates und der Industrie durch den Ausschuß für Eisenbeton in vorbildlicher Weise die wissenschaftliche Erforschung des Eisenbetons mit Hilfe der Materialprüfungsanstalten gefördert wird, so darf man wohl behaupten, daß das Interesse an dieser Sache durch die erwähnten Vorarbeiten der Industrie geschaffen wurde.

Eisenbeton im Hochbau.

Die Verwendung des Eisenbetons bei den Hochbauten ist eine vielseitige. Außer den Decken zwischen eisernen Trägern kommt insbesondere die vollständige Herstellung der Stützen, Träger und Deckenplatten aus Eisenbeton in Betracht. Auch Treppen, Gewölbe und Kuppeln werden aus Eisenbeton hergestellt.

Decken zwischen I-Trägern

wurden früher als Monierplatten auf den Unterflanschen der Träger frei aufliegend oder kontinuierlich über die Oberflanschen weitergehend ausgeführt, wie in Abbildung 367 gezeigt ist. Die heute gebräuchliche
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Abb. 373. Kontinuierliche Eisenbetondecke zwischen I-Trägern.


Anordnung der kontinuierlichen Eisenbetondecke zwischen I-Trägern ist schon in Abbildung 3 dargestellt. Die Unterflanschen der Träger werden mit Drahtgewebe ummantelt zur Aufnahme des Deckenverputzes, der das Eisen auch einigermaßen vor der direkten Einwirkung des Feuers im Fall eines Brandes schützt.

Wir geben noch in den Abbildungen 373 und 374 eine Darstellung der Eiseneinlagen in den Decken im Neubau der Adler-Fahrradwerke in Frankfurt a. M.

Die Eisen sind den Maximalmomentenlinien des kontinuierlichen Trägers von veränderlichem Trägheitsmoment angepaßt. Die versetzten Abbiegungen und die obere Armierung machen die Decke gegen partielle ungünstige Belastung widerstandsfähig im Gegensatz zu gewissen »Systemen«, wo diese Maßnahmen fehlen.

Bei großen Spannweiten wird das Eigengewicht der massiven Eisenbetondecken ziemlich groß, man hat daher auf verschiedene Weise gesucht, den Beton in der Zugzone auf das geringste Maß zu beschränken und durch leichtere Materialien oder gar Hohlräume zu ersetzen. Von den zahlreichen Anordnungen, die hierbei möglich sind, erwähnen wir die folgenden.

Die Zöllner sehe Zellendecke (Abbildung 375) eignet sich zum Überspannen größerer Weiten, etwa von 4,5—7 m. Sie besitzt bei ge-
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Abb. 374. Eisenbetondecke der Adler-Fahrradwerke Frankfurt a. Main.


ringem Eigengewicht eine große Konstruktionshöhe und erfordert daher, wenn sie zwischen die Unterflanschen der I-Träger eingesetzt wird, geringe Auffüllung. Die große Konstruktionshöhe und das geringe Gewicht wird erreicht durch reihenweises Einlegen von leichten
[image: ]
Abb. 375. Zöllnersche Zellendecke.


Hohlsteinen aus gebranntem Ton. Die eigentliche Tragkonstruktion der Decke besteht also aus nebeneinanderliegenden T-Profilen aus Beton, welche im unteren Teil der Stege die Eiseneinlage enthalten. Statt der Hohlsteine kann auch leichter Schlackenbeton verwendet werden.

Es ist auch möglich, die Zellendecke kontinuierlich zwischen I-Trägern oder Eisenbetonrippen auszuführen. Zur Übertragung der

unteren Druckspannungen in der Nähe des Trägers reichen die schmalen Betonstege meist nicht aus. Man kann dann entweder unter den Hohlsteinen noch eine Betonschicht durchführen, die bei der Voute an Stärke zunimmt (Abbildung 376), oder man läßt die Hohlsteine in der
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Abb. 376. Kontinuierliche Zellendecke zwischen I-Trägern.




Nähe des Trägers weg und macht dort die Decke massiv. Das letztere ist besonders angezeigt, wenn die Zellendecke zwischen Eisenbetonrippen gespannt ist, welche auf diese Weise die nötige Druckgurtung erhalten (Abbildung 377).

Die Hohlkörperdecke ist mit der Zellendecke verwandt. An Stelle der Zellensteine treten hier leichte, aus Eisenbeton gebildete
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Abb. 377. Kontinuierliche Zellendecke zwischen Eisenbetonrippen.
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Hohlkörper (Abbildung 378). Die Rippen zwischen den Hohlkörpern sind kleine Eisenbetonträger, die entsprechend mit abgebogenen Eisen und Bügeln zu armieren sind. Die Hohlkörper können auch ringsum geschlossen ausgebildet werden, so daß es möglich ist, sie als Einlage bei kreuzweise armierten Decken von großer Spannweite zu benutzen.

[image: ]
Abb. 378. Hohlkörperdecke mit ebener Untersicht.




Die Hohlkörper können in verschiedener Weise und aus leichten Materialen, Bims, Gips usw., hergestellt werden. Eine große Anzahl von Deckensystemen unterscheidet sich nur durch die verschiedene Ausbildung solcher Hohlkörper.

Mit Hilfe besonderer Schalbleche kann man auch die Zwischenräume zwischen den kleinen Stegen hohl ausführen. Alsdann erhält man die in Abbildung 379 dargestellte Rippenhohldecke.

An den Unterseiten der Stege sind Holzlatten befestigt, die zur Aufhängung des Putzes dienen. Die Schalbleche können auf die Holzlatten aufgelagert werden, so daß nur diese in gewissen Abständen zu stützen sind. Die Decke eignet sich gut für große Spannweiten. Es empfehlen sich kleine Bügel zur Verbindung der Stege mit der oberen Betonschicht, sowie Verteilungsstäbe in der letzteren. Bei kontinuierlicher Ausbildung sind die Stege unter Umständen am Anschluß an den Unterzug zu verbreitern.

Die Hohlräume der Zellendecke und der Rippenhohldecke bewirken eine gute Isolierung gegen Wärme und Schall.

Die Deckensysteme, die vorher fertiggestellte Eisenbetonkörper verwenden, sind sehr zahlreich, und ihre vollständige Aufzählung würde hier zu weit führen, zumal die meisten davon keine nennenswerte
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Abb. 379. Rippenhohldecke.

Verbreitung finden konnten. Die erfolgreichsten in dieser Hinsicht sind die Hohlbalken nach System Siegwarf, welche, dicht nebeneinander verlegt, die Decke bilden, und die Träger nach System Visinfird, die in ähnlicher Weise verwendet werden und aus oberer und unterer Gurtplatte mit Füllungsgliedern dazwischen bestehen.

Gebäude in monolithischer Bauweise.

Wir verstehen darunter die vollständigen Eisenbetonbauten, bei welchen alle tragenden Teile, Decken, Träger und Säulen, in armiertem Beton ausgeführt werden. Der Eisenbeton eignet sich hierbei am besten für weitgespannte und schwerbelastete Decken, ersetzt daher die hergebrachten Bauweisen vorzugsweise bei allen Fabrikbauten, Lagerhäusern, Magazinen, Warenhäusern usw.

Alle Teile werden an Ort und Stelle hergestellt, so daß das ganze tragende Gerippe einen vollständig starren monolithischen Charakter erhält. Die Säulen bilden mit den Trägern eine steife Verbindung, die durch die Ausrundung der Trägeranschlüsse noch besonders verstärkt ist Hierdurch wird die Stabilität des ganzen Gebäudes gegen seitliche Kräfte selbst bei geringen Stärken der Umfassungsmauern bedeutend erhöht, gegenüber der Anordnung mit eisernen Trägern und Säulen, bei welchen an den Verbindungsstellen immer eine gewisse gelenkartige Beweglichkeit vorhanden ist.

Die Auflagerung der Eisenbetonträger an den Außenmauern kann entweder auf gewöhnlichem Mauerwerk, das aber dann, um Setzungen zu vermeiden, gut hergestellt werden muß, erfolgen, oder es werden im Mauerwerk Wandpfeiler aus Eisenbeton heruntergeführt, welche die von den Hauptträgern übertragenen Deckenlasten aufnehmen. Werden alsdann die Wandpfeiler noch durch Wandträger verbunden, die das Auflager für die Decken an der Außenwand bilden, so kann die Tragkonstruktion als Eisenbetongerippe unabhängig von der Mauerwerksarbeit für sich allein hochgeführt und fertiggestellt werden.

Das vom Eigengewicht der Decken und ihren Nutzlasten völlig entlastete Mauerwerk der Umfassungswände ist in die Stelle einer einfachen Verkleidung zurückgedrängt, die nur dazu dient, dem neu-
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Abb. 380. Lagerhaus für die Kgl. Eisenbahndirektion Elberfeld in Opladen. Verkleidung des Eisenbetongerippes durch Mauerwerk.


artigen Bauwesen ein gewohntes Aussehen zu verleihen (Abbildung 380). Aber wenn dieses Verkleidungsmauerwerk, das nach außen nichts von der inneren Tragkonstruktion erkennen läßt, auch ausgeführt wird, so kann es doch schwächer gehalten werden, als es sonst gemacht werden müßte oder als es gar baupolizeiliche Bestimmungen vorschreiben.

Die Vorteile des Eisenbetons kommen aber bei Fabrikgebäuden und Geschäftshäusern erst dann voll zur Geltung, wenn die tragende Konstruktion aus Eisenbeton auch im Äußeren gezeigt wird, wenn also das vorhin beschriebene Verkleidungsmauerwerk ganz weggelassen wird und die Wandpfeiler, Fensterstürze und Brüstungsträger in Eisen-

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aull.                                                  25 beton sichtbar ausgebildet werden. Sofern man die Felder nicht ganz für die Fensteröffnungen ausnützen will, genügt dann eine Verkleidung durch Füllmauerwerk von 1 Stein Stärke oder durch dünne Monierwände. Die Wandträger sind dann so stark zu machen, daß sie jeweils das Mauerwerk des nächstoberen Stockwerkes aufnehmen können.

Diese folgerichtige Anwendung des Eisenbetons ist ebenso stabil wie diejenige mit vollständigem Verkleidungsmauerwerk, ergibt aber bedeutende Ersparnisse an Mauerwerksmasse und Fundierung und
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Abb. 381. Appreturneubau der Firma Ulrich Gminder in Reutlingen, ganz aus Eisenbeton mit steinhauermäßiger Bearbeitung der Flächen (Architekt P. Manz, Stuttgart).


gestattet, den zur Verfügung stehenden Platz möglichst auszunützen, was bei den hohen Grundpreisen in Städten sehr ins Gewicht fällt. Bei nicht unterkellerten Gebäuden kann dann das Mauerwerk des Erdgeschosses auf Gurtbögen oder Eisenbetonträgern, die zwischen die Fundamente der Wandpfeiler gespannt sind, aufgelagert werden.

Die Abbildung 381 zeigt das Äußere eines solchen vollständigen Eisenbetonbaus, bei dem die Brüstungen als hohe Träger aus Eisenbeton ausgebildet sind, und wo die in Vorsatzbeton hergestellte Außenfläche steinhauermäßig bearbeitet wurde. Die Fenster reichen bis zur Deckenunterkante, denn die Rippen der Wandträger und Fensterstürze lassen sich ebensowohl über als unter der Deckenplatte ausführen.

Ein Beispiel eines Hochbaus, bei dem das Eisenbetongerippe der Außenwände mit 25 cm starkem Backsteinmauerwerk äusgeriegelt wurde, zeigt Abbildung 382.

Außer durch die Vorteile des einheitlichen Baumaterials und der guten Raumausnützung zeichnen sich die Hochbauten aus Eisenbeton durch ihre Feuersicherheit aus.

Schon längst werden eiserne Säulen und Träger nicht mehr als ein feuersicheres Baumaterial angesehen; die Säulen knicken bei 600 bis 800° C. aus und die Träger schlagen sich durch oder schieben durch ihre Verlängerung die Außenwände auseinander oder reißen sie im Herunterfallen mit, wenn sie mit ihnen verankert sind. Ein lehrreiches Bild über die Zerstörungen, denen eine eiserne Tragkonstruk-
[image: ]
Abb. 382. Ansicht des Lagerhaus-Neubaues für die Firma P. Schwengels Söhne G. m. b. H. in Ürdingen.


tion im Brandfall ausgesetzt ist, bieten die Abbildungen 383 und 384, die sich beide auf Spinnereien beziehen. In diesen bieten selbst geringe Mengen Baumwolle in Verbindung mit ölgetränkten hölzernen Fußböden dem Feuer so viel Nahrung, daß sehr bald der Einsturz der eisernen Tragkonstruktion erfolgt, wodurch auch die Zerstörung sämtlicher Maschinen bedingt ist.

Die Bilder der durch das Feuer zerstörten Eisenkonstruktionen sind einander täuschend ähnlich.

Im Gegensatz zu den Eisenkonstruktionen sind die Hochbauten aus Eisenbeton durchaus feuersicher, denn bei ihnen spielt das Eisen keine so hervorragende Rolle und ist durch den umhüllenden Beton wirksam gegen die Einwirkung des Feuers geschützt. Hierüber gibt auch das nachstehend abgedruckte Zeugnis Aufschluß:
[image: ]
Abb. 383. Oberes Stockwerk der Baumwollspinnerei Speyer nach dem Brande.


Zeugnis.

Der Firma Wayß & Freytag A.-G. wird hierdurch gerne bestätigt, daß die von ihr im Jahre 1901 in meiner Fabrik in Neidenfels ausgeführte Eisenbetonkonstruktion, bestehend aus Decke, Trägern und Säulen, bei dem am 5./6. September stattgehabten Fabrikbrand die Aus-
[image: ]
Abb. 384. Eisenkonstruktionen nach dem Brand der Spinnerei in Offenburg.


breitung des Feuers auf die darunter gelegenen Fabrikräume verhindert hat.

Die Decke hat sich bei der nach dem Brand vorgenommenen Belastungsprobe in allen Teilen als vollständig standsicher erwiesen. Abgesehen von dem Glattstrich auf der Decke, welcher direkt dem Feuer und der Beschädigung durch herabfallende Trümmer ausgesetzt war, ist die Eisenbetonkonstruktion völlig intakt geblieben.

Ich kann die vorgenannte Konstruktion daher allen Interessenten als absolut feuersicher nur bestens empfehlen.

Neidenfels, den 15. September 1903.

(Rheinpfalz)                                       gez. Julius Glatz.

Charakteristische Beispiele ähnlicher Art sind in der Zeitschrift »Beton und Eisen« 1903, Heft II und III, aufgeführt, es wird dort auch die Überlegenheit der Monierumhüllung der eisernen Träger und Säulen zum Zweck der Feuersicherheit gegenüber den in Amerika gebräuch
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lichen Terrakotten hervorgehoben. Das Erdbeben und der nachfolgende Brand in San Francisco ließen die Monierumhüllungen von Trägern und Säulen, sowie Eisenbetonwände fast unversehrt, während die als Verkleidung dienenden Hohlsteine bei ungenügender Verankerung herunterfielen und dadurch dem Feuer freien Zutritt zur Eisenkonstruktion gestatteten. Über vollständige Eisenbetonbauten konnten keine Erfahrungen gesammelt werden, weil die dortige Bauordnung die Er-
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Abb. 386. Neubau Gebr. Adt in Forbach. Quer- und Längsschnitt.



Stellung ganzer Gebäude aus Eisenbeton nicht zuließ. Vergl. »The San Francisco Earthquake and Fire« von Ziv.-Ing. Himmelwright, auch Deutsche Bauzeitung 1907, Nr. 28.

Wir geben im folgenden eine Darstellung des vollständig in Eisenbeton hergestellten Fabrikbaues der Firma Oebr. Adt in Forbach.

Abbildung 385 zeigt einen Teil des Grundrisses vom Erdgeschoß, Abbildung 386 den Querschnitt und einen Teil des Längsschnittes des Gebäudes, das eine Länge von 46,8 m und eine Breite von 19,16 m aufweist. Alle Decken, Innen- und Außenpfeiler sind in Eisenbeton
[image: ]
Abb. 387. Neubau Gebr. Adt in Forbach. Ansicht.


ausgeführt. Etwa in der Mitte der Länge ist eine durchgehende Dilatationsfuge angeordnet, welche das Gebäude in zwei Teile bis zu den Säulenfundamenten herab trennt. Diese Fuge dient zur Verminderung der Temperatur-und Schwindungsspannungen. Bei Hochbauten können die Schwindfugen durch die Mitten von Trägern und Säulen oder durch die Feldermitten geführt werden. Die letztere Anordnung führt dann zu Konsolausladungen an Decke und Trägern. Die Dilatationsfugen können ohne jeden Zwischenraum hergestellt werden, da sie durch das Schwinden des Betons nur auseinandergehen.

In der Längsrichtung des Gebäudes sind die Hauptträger gelegt, senkrecht dazu in der Breitenrichtung verlaufen die Nebenträger, welche die Felder der Hauptträger halbieren und zwischen welchen die Deckenplatte gespannt ist. Die Nebenträger schließen an die Hauptträger und diese an die Säulen mit voutenartigen Verstärkungen an. An die Wandträger, welche in der ganzen Höhe der Fensterbrüstung durchgeführt sind, mußten die Nebenträger in der aus Abbildung 392 ersichtlichen Weise aufgehängt werden, weil die Brüstungsträger mit

[image: ]
Normale Säule.

Säule an der Dilatationsfuge.





Abb. 388. Neubau Qebr. Adt in Forbach. Säulen im Kellergeschoß.



ihrer Unterkante so hoch gelegt sind, daß die Fenster bis Deckenunterkante hinaufgeführt werden konnten. Unter jedem derartig aufgehängten Nebenträger befindet sich ein gemauerter Fensterpfeiler.

Die Säulen sind in den drei unteren Geschossen achteckig mit runder Spiralarmierung ausgeführt, in den beiden obersten Stockwerken erhielten sie der geringeren Last entsprechend quadratischen Querschnitt mit viereckiger Spiralwicklung als Ersatz für Bügel. Die Armierung
[image: ]

der Säulen ist aus Abbildung 388 zu ersehen und zwar ist eine mittlere Kellersäule und eine solche an der Dilatationsfuge dargestellt.

Die Armierung der kontinuierlich für 800 kg/qm Nutzlast zwischen die Nebenträger gespannten Deckenplatte ist aus Abbildung 389 ersichtlich.

Abbildung 390 zeigt die Eiseneinlagen des Nebenträgers über dem Erdgeschoß. Sie sind den Maximalmomentenlinien für den kontinuierlichen Träger mit drei Öffnungen angepaßt. Am Anschluß an die Wandpfeiler ist die Armierung imstande, auch ein mäßiges Einspannungsmoment zu übertragen. Der Nachweis der genügenden Armierung gegen Schub ist für die Bügel und abgebogenen Eisen mit Hilfe des Diagramms der Schubspannungen durchgeführt worden. Beim Übergang in die gerade Voute erhält die Fläche der schiefen Zugspannungen eine unstetige Form.

Die Armierung und die Maximalmomente der Hauptträger, welche kontinuierliche Balken mit vier Öffnungen bilden, sind in Abbildung 391 dargestellt. Von Interesse ist der Vergleich der Momentenlinie für direkte und indirekte Belastung.

Da nämlich die Hauptträger die Belastung durch das Decken-
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Abb. 390. Maximalmomente und Eiseneinlagen der Nebenträger über Erdgeschoß.



Momente 6ei directer belast unff »   ■ •• indirecier <j
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Abb. 391. Maximalmomente und Eiseneinlagen der Hauptträger über Erdgeschoß.







gewicht und die Nutzlast nur an den Auflagern der Nebenträger erhalten und zwar als deren konzentrierte Auflagerdrücke, so ist 'der Fall der indirekten Lastübertragung vorhanden. Unmittelbar wirkt auf den Hauptträger nur sein eigenes Gewicht (und vielleicht dasjenige eines schmalen Deckenstreifens daneben). Die ausgezogene Kurve stellt die der tatsächlichen Belastungsweise entsprechenden Grenzwerte der Momente vor, während die gestrichelte Linie für den Fall der direkten Lastübertragung gilt. Wie man sieht, werden die Momente über den Stützen und zwischen diesen bis nahe an die Feldermitten
[image: ]
Abb. 392. Brüstungsträger.


geringer als bei direkter Belastung, während die Momente in Feldmitte erheblich größer ausfallen.

Die rasche Abnahme der Momente von da nach den Stützen hin gestattet sehr bald mit den Aufbiegungen der Eisen zu beginnen, wie es auch die konstante Querkraft daselbst verlangt. Quer zu den Hauptträgern sind 5 0 7 mm pro Meter als Überlagseisen zur besseren Verbindung mit der anschließenden Deckenplatte angeordnet.

In Abbildung 392 ist noch das Endfeld des Brüstungsträgers dargestellt, der an den Außenwänden zwischen die Wandsäulen gespannt ist und an welchem die Nebenträger aufgehängt sind. Die ganze Höhe der Brüstung ist für die Konstruktion dieses Trägers ausgenützt worden.

Bei diesem Bau sind die Trägergerippe oberhalb der Schalung auf Böcken liegend zusammengeflochten worden. Sie wurden dann erst in die Kästen der Trägerschalung herabgelassen (vergl. Abbil-
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Abb. 393. Herstellung der Trägergefleclite oberhalb der Deckenschalung.




düng 393). Auf diese Weise ist eine leichte und genaue Herstellung des Eisengerippes möglich.

Das Einbringen des Gerippes einer spiralarmierten Säule in die

[image: ]



Abb. 394. Einbringen einer Spiralarmierung in die Säulenschalung.


Abb. 395. Eisengerippe einer spiralarmierten Säule.


[image: ]
Abb. 396. Untersicht der Dachdecke im Neubau Gebr. Adi in Forbach.

[image: ]
Abb. 397. Eisenbetonkonstruktion der Decken und Säulen der Baumwollspinnerei Speyer am Rhein.



Eisengerippe in der Schalung stehend zu sehen ist. Die Spiralen wer



Schalungsform zeigt Abbildung 394, während in Abbildung 395 das den zunächst durch Aufwickeln auf einen Holzzylinder mit eng aneinanderliegenden Windungen hergestellt und können dann leicht in der Längenrichtung so weit äusgezogen werden, bis die richtige Ganghöhe entsteht. An den Stößen der Spiraleisen sollen sich die Windungen auf die Länge des halben Umfangs übergreifen und die Enden sollen dabei in Form von Haken bis zum Mittelpunkt der Säule reichend abgebogen werden.

Eine Ansicht aus dem Innern des Gebäudes der Firma Adt und zwar die Untersicht der Dachdecke zeigt Abbildung 396.

Beispiele über verschiedene Anordnung der Decken und Träger.

[image: ]
Abb. 398.





nicht über 4—5 m hinausgeht, ist es möglich, nur in der Richtung



Wenn der Säulenabstand in einer Richtung des größeren Abstandes Träger anzuordnen und zwischen diese die Deckenplatte zu spannen. Bei großer Spannweite der Decke empfiehlt

es sich dann, die Platte mit Vouten an die Träger anzuschließen.
[image: ]
Abb. 399. Spinnerei der Baumwollmanufaktur Tammerfors (Finland), Voutendecke zwischen Hauptträgern, Versteifungsträger zwischen den Säulen.


Das Innere des in Eisenbeton wieder aufgebauten Stockwerks der Spinnerei Speyer ist aus Abbildung 397 ersichtlich. Die Säulen aus Eisenbeton stehen auf den gußeisernen Säulen des verschont gebliebenen unteren Geschosses auf (Abbildung 398). Die Deckenplatte ist zur besseren Isolierung und um das Gewicht auf die alten Säulen zu beschränken, unter Verwendung von Bimskies hergestellt worden, während zu dem Beton der Trägerrippen und der Säulen Rheinkies verwendet wurde.

Handelt es sich indessen um mehrere Stockwerke übereinander, so empfiehlt es sich, die Säulen gegeneinander zu verspannen, was durch besondere Versteifungsträger geschieht (vergl. Abbildung 399).

Für die weitgespannten Deckenfelder kommen außer der gewöhn-
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Abb. 400. Bau der dreistöckigen Sektkellerei Deinhardt, Koblenz.


liehen Eisenbetondecke mit Vouten noch die Zellendecke, Hohlkörperdecke und die Rippenhohldecke in Betracht.

Abbildung 400 zeigt die im Bau begriffenen Kellerdecken der Sektkellerei Deinhardt in Koblenz, eines mächtigen dreistöckigen Kellerbaues. Da eine sehr geringe Konstruktionshöhe zur Verfügung stand, trotzdem große Spannweiten und beträchtliche Belastungen (1000 und 1500 kg/qm Nutzlast) gegeben waren, so mußten Nebenträger wegbleiben und die Deckenfelder unmittelbar auf 6,10 m Weite zwischen die Hauptträger gespannt werden. Diese selbst mußten wegen der geringen Höhe sehr breit gemacht werden. Die Decken sind nach dem Prinzip der Zöllnerschen Zellendecke ausgebildet, indem im mittleren Teil der Felder Schwemmsteinreihen eingelegt wurden.
[image: ]
Abb. 401. Hängesäulen für das Anbringen der Transmissionslager in der Baumwollspinnerei Speyer am Rhein.


Bei größerem Säulenabstand und schwer belasteten Decken ist die Teilung der Felder zwischen den Säulen durch Haupt- und Neben-
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Abb. 402. Decke im Neubau Frey in Mülhausen i. Els.


träger durchzuführen. Hiervon ist ein Beispiel schon in Abbildung 396 dargestellt, wir geben aber noch in Abbildung 401 die Innenansicht

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                                 26 des Neubaues der Baumwollspinnerei Speyer. Bemerkenswert sind dort die sog. Hängesäulen. Dies sind vertikale Eisenbetonprismen,
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Abb. 403. Warenhaus Tietz in München. Einlegen der Eisen.


welche mit den Trägern fest verbunden sind, nach unten in den Raum vorstehen und zur Befestigung der Transmissionslager dienen.

Die Spannweite der Hauptträger kann durch die anschließenden
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Abb. 403 a. Untersicht einer Eisenbetondecke mit quadratischen Feldern. Warenhaus Tietz in München.


Nebenträger in zwei, drei oder mehr Teile geteilt werden. Streng genommen sind die Hauptträger für die konzentrierten Belastungen durch die Nebenträger zu berechnen, die gleichmäßige Verteilung dieser Lasten auf den Hauptträger führt aber meist zu keinen großen Abweichungen. Die Teilung der Nebenträger kann auch so angeordnet werden, daß auf die Säule kein Nebenträger trifft, wie die Abbildung 402 zeigt. Dies hat den Vorteil, daß über den Säulen nicht so viel sich kreuzende Eisen angehäuft werden.

Ist die Säulenteilung quadratisch, so wird zweckmäßig auch die Deckenplatte mit quadratischen Feldern und sich kreuzender Armierung ausgebildet. Weiten bis zu 6 m können so unter Anwendung von ringsum laufenden Vouten direkt überspannt werden. Bei größeren Säulenabständen können kleinere quadratische Felder mit Hilfe sich kreuzender Nebenträger erzielt werden.

Abbildung 403 zeigt die Eiseneinlagen bei den quadratischen Deckenfeldern des Neubaues Tietz in München. Die kreuzweise armierten Deckenplatten, beiderseitig auf 5,15 m gespannt, schließen an
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Abb. 404. Lagerhaus in Ulm. Quadratische Deckenfelder und sich kreuzende Nebenträger.


allen vier Seiten mit Vouten an die Träger an, die in beiden Richtungen gleich dimensioniert sind. Die Untersicht dieser Decke ist in Abbildung 403 a dargestellt.

Ein Beispiel, wo die Unterteilung in quadratische Deckenfelder durch sich kreuzende Nebenträger gebildet wird, ist in Abbildung 404 dargestellt. Die Träger liegen hier an den Außenwänden frei auf. Während die Nebenträger am Anschluß an die Hauptträger mit Vouten versehen sind, ist dies an den Stellen, wo sie sich kreuzen, natürlich nicht notwendig.

Bei Fabrikbauten kann es vorkommen, daß die vertikalen Verstärkungen der kontinuierlichen Nebenträger im Anschluß an die Hauptträger mit Rücksicht auf die anzubringenden Transmissionen nicht ausgeführt werden können. Dies war bei dem großen Fabrikgebäude der The Singer Manufacturing Co. in Wittenberge der Fall. Eine Bodenfläche von über 5000 qm bedeckend, enthält dieses

[image: ]
Abb. 405. Querschnitt des Gebäudes der Singer Manufacturing Co. in Wittenberge.
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Abb. 406. Ansicht der Decken im Gebäude der Singer Manufacturing Co. Erbreiterung der Nebenträger am Anschluß an die Hauptträger. Säulen aus umschnürtem Beton.
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Abb. 407. Decke ohne Träger zwischen Säulen mit erbreiterten Köpfen.




Gebäude mit seinen vier Stockwerken nutzbare Arbeitsräume von ca. 20000 qm. Die für sehr große Nutzlasten konstruierten Decken durften mit Rücksicht auf die anzubringenden Transmissionen nur niedrige Nebenträger erhalten und diese mußten aus dem gleichen Grund ohne vertikale Vouten an die Hauptträgeranschließen. Den großen Druckspannungen am unteren Rand beim Anschluß wurde dann durch eine Erbreiterung der Träger daselbst Rechnung getragen (Abbildung 405 und 406). Die Säulen dieses Gebäudes sind mit Spiralen armiert.

Es ist auch möglich, die Eisenbetondecken bei mäßigem Säulenabstand ohne jede vorspringende Rippe auszuführen, indem die Deckenplatte direkt zwischen die Säulen gespannt wird. Zu diesem Zweck werden die Säulen mit breiten Köpfen in Form von umgekehrten Pyramiden oder Kegeln versehen, und in der Deckenplatte selbst werden in den Richtungen der Säulenreihen und in den Diagonalrichtungen Streifen von der Breite des Säulenkopfes wie kontinuierliche Deckenfelder armiert. Schon bei mäßiger Ausdehnung des Kopfes wird die ganze Deckenfläche durch diese direkt von Säule zu Säule gespannten Streifen ausgefüllt. Eine so ausgebildete Decke verlangt zwar mehr Material, als wenn Haupt-und Nebenträgervorhanden sind; diesem Mehraufwand steht aber eine Vereinfachung der Schalungsarbeit gegenüber.

[image: ]
Abb. 408. Decke über dem Papiermaschinensaal der Papyrus A.-G. bei Mannheim.




Auch bei Plattenbalken wird oft aus verschiedenen Gründen eine ebene Untersicht hergestellt. In Räumen, welche durch indirekte Beleuchtung erhellt werden sollen, oder wo sich feuchte Dämpfe entwickeln, wird eine ebene Deckenuntersicht gewünscht, die in verschiedener Weise durch eine an die Tragdecke angehängte und bündig mit der Trägerunterkante abschließende Bimsbeton-, Rabitz- oder Hohlsteindecke erzielt wird. Abbildung 408 zeigt die Decke im Papiermaschinensaal der Papyrus A.-G. bei Mannheim. Die Träger sind hier nur unter dem Oberlicht sichtbar, seitlich verschwinden sie hinter der angehängten Isolierdecke.

Bei allen Fabrikbauten spielt die

Befestigung der Transmissionslager

eine wichtige Rolle. Die Lager können entweder unmittelbar an die Deckenplatte angeschraubt werden, wenn diese stark genug ist, oder man benützt dazu die Träger und Säulen.

Wir zeigen in den Abbildungen 409—418 eine Anzahl der wichtigsten Befestigungsarten. Die vollkommensten sind diejenigen, welche eine kleine Verschiebung des Lagers zum Zwecke der Einstellung in seine genaue Lage gestatten.

Abbildung 409 und 410 zeigen die Befestigung des Transmissionslagers an einem oder zwei Trägern mit Verankerungsschrauben.

In Abbildung 411 ist unterhalb der Eisenbetonträger ein T-Eisen befestigt, an welchem querverlaufende E-Eisen angeschraubt sind. An letzteren kann dann das Lager an jeder beliebigen Stelle befestigt werden. Die Anordnung ist bei leichten Transmissionen zu empfehlen.

In Abbildung 412 ist die von Dr. Bauer in Prag angewendete Befestigungsart dargestellt. Sie hat den Vorteil, daß das Lager in horizontaler und vertikaler Richtung etwas verschoben werden kann. Die Höhenlage kann durch Einlegen von Bleiblech zwischen Trägerunterkante und Gußstück reguliert werden, außerdem noch durch die Schrauben, durch welche die eigentliche Lagerschale gehalten wird.

Die Befestigung der Lager an Säulen kann nach Abbildung 413 mittels Schrauben geschehen, die entweder durch die Säule hindurchgehen oder seitlich daran vorbeigeführt sind.

Abbildung 414 zeigt im Prinzip eine ähnliche Anordnung wie Abbildung 411, nur sind die E-Eisen durch ein quer zu den Trägern
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Abb. 412. Befestigung nach Dr. Bauer, Prag.                                                              Abb. 413. Befestigung an Säulen.

















laufendes Holz ersetzt, das an Winkeleisenstücken, die mit den Trägern verschraubt sind, aufgehängt wird.

Für leichte Transmissionen, die später an jeder beliebigen Stelle angebracht werden sollen, eignet sich auch die in Abbildung 416 dargestellte Anordnung. In geringen Abständen sind Rohrhülsen mit
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Abb. 416. Befestigung mittels einbetonierter Rohrhülsen mit Gewinden.
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Abb. 417. Befestigung der Berlin-Anhalter Maschinenfabrik A.-G.
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Abb. 418. Transmissions-Kästchen von Arch. A. Frank, Karlsruhe.
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Innengewinden einbetoniert, an welchen mit Quer- und Längshölzern die Transmissionslager aufgehängt werden.

Die in Abbildung 417 dargestellte Befestigungsweise der Berlin-Anhalter Maschinenfabrik hat sich ebenfalls bewährt. Es empfiehlt
[image: ]
Abb. 419. Frühere mechanische Werkstätte der Firma IFTyj/i & Freytag A.-O.

[image: ]
Abb. 420. Transmissionen in der internationalen Baumaschinenfabrik in Neustadt a. H.


sich dabei die Trägerrippe nach unten mit schwalbenschwanzförmiger Erbreiterung auszuführen.

Wir geben noch in Abbildung 419 und 420 einige Innenansichten von Fabrikbetrieben mit Transmissionsbefestigungen an Eisenbetonträgern und -decken. In Abbildung 419 sind die Transmissionen teils an der Decke unmittelbar angeschraubt, teils sitzen sie an der Unterfläche der Träger auf und die Ankerschrauben gehen seitlich bis in die Decke hinauf. Wir machen noch auf die Hängesäulen in Abbildung 420
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aufmerksam, die zusammen mit den Konsolen an den Säulen die E-Eisen tragen, an welchen die unteren Lager für den Maschinenantrieb befestigt sind.

Ausführung der Hochbauten aus Eisenbeton.

Die Einschalung der Decken mehrgeschossiger Eisenbetonbauten wird zweckmäßig so angeordnet, daß die Seitenwände der Träger nach genügender Erhärtung des Betons weggenommen werden können, während die Stützen mit den Schalbrettern der Balkenunterseite längere Zeit (4—6 Wochen) stehen bleiben müssen. Ein Teil der Stützen kann indessen schon vorher entfernt werden. Um das Ausschalen zu erleichtern, stellt man jede Holzstütze auf Keile. Für den Zeitpunkt des Ausschalens kommt außer der Witterung während der Erhärtungsdauer noch in Betracht, ob die betreffende Decke die Einschalungen darüber befindlicher Geschosse zu tragen hat oder nicht.

Abbildung 421 zeigt deutlich die Art und Weise der Einschalung und Abstützung, wie sie sich in der Praxis als typisch herausgebildet hat. Ein noch in der Schalung befindlicher Eisenbetonbau ist in Abbildung 422 dargestellt.
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Abb. 422. Eisenbetonbau in der Schalung. Wohnhaus in Genua.


Nach Erstellung der Fundamente werden die Säulengeflechte aufgestellt, und nachdem die Einschalung angebracht ist, erfolgt das Betonieren der Säulen. Früher hat man bei den mit Bügeln armierten Säulen das Ausbetonieren in einzelnen Höhenstufen von der Seite her ausgeführt und die Bügel nach Bedarf von oben heruntergeschoben.
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Abb. 423. Aufgestellte Säulenarmierungen am Speicher auf dem Holm in Danzig.


Neuerdings ist man mehr dazu übergegangen, die Säulenarmierung als Ganzes zu einem festen Gerippe zusammenzubinden und dann die Säulen jeweils auf die Höhe eines Stockwerks von oben her auszubetonieren. Es hat sich gezeigt, daß diese Herstellungsweise einfacher und zum mindesten ebensogut ist wie die frühere. Namentlich bei den spiralarmierten Säulen kann das Eisengerippe durch die Drahtverbindungen der Spiralen mit den Längseisen so steif ausgebildet werden,
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Abb. 424. Eiseneinlage vor Einbringen des Betons. Zollspeicher in St. Petersburg.


daß Verschiebungen nicht eintreten, außerdem wird ein plastischer und fetter Beton verwendet.

Das Betonieren der Säulen darf nur bis zum Beginn der anschließenden Trägervouten hochgeführt werden, da letztere unbedingt mit den Trägern zusammen betoniert werden müssen.

Wenn viele gleiche Säulen in einem Stockwerk herzustellen sind, kann ihre Schalung mehrfach verwendet werden, denn die Säulen erhalten erst eine Belastung, wenn die Decken- und Trägerstützen entfernt werden, können also schon nach genügendem Abbinden des Betons ausgeschalt werden.

Nachdem die Säulen bis zum Anschluß der Träger hochbetoniert und die Schalungen der letzteren und der Decke fertiggestellt sind, wird mit dem Einlegen der Trägerarmierung begonnen. Dies kann auf verschiedene Weise gemacht werden.

Man bringt zunächst die Umschließungsbügel in die Trägerkästen ein und befestigt sie mit Bindedraht an den oberen Trägereisen, dann legt man die unteren und die abgebogenen Trägereisen ein, indem man sie an verschiedenen Stellen mit den Bügeln durch Draht verknüpft. Damit die Eisen unten die Schalung nicht berühren und nachher sichtbar werden, wird das Eisengerippe der Träger mittels der oberen Eisen und der Bügel an Holzstücken aufgehängt, die oben
[image: ]
Abb. 425. Lager fertiger Gerippe für Einzelträger und Hochziehen derselben.


quer über die Trägerform gelegt werden. Auch durch Unterlegen von Betonplättchen von geringer Stärke unter die unteren Trägereisen wird der nötige Abstand erreicht.

Bequemer und auch genauer lassen sich die Gerippe der Träger zusammenflechten, wenn sie auf Böcken über der Trägerform zusammengefügt und dann als Ganzes in diese heruntergelassen werden (vergl. Abbildung 393). Bei zahlreichen und nicht zu schweren Einzelträgern kann es auch zweckmäßig sein, die Trägergerippe unten auf dem Bauplatz herzustellen, hochzuziehen und dann einzulegen. Da sie dann während der Einschalungsarbeiten hergestellt werden können, wird auf diese Weise an Zeit gespart.

Nachdem auch die Deckeneisen verlegt sind, wird mit dem Betonieren begonnen. Damit die Deckeneisen nicht verbogen werden, sind Zufuhrbrücken für den Beton und Laufdielen für die Arbeiter zu legen. Die oben durchgehenden Deckeneisen können auch erst eingelegt werden, wenn der Beton bis zur betreffenden Höhe eingebracht ist.

Erdbebensichere Gebäude.

Der Eisenbeton ist das geeignetste Baumaterial für erdbebensichere Gebäude. Es müssen dann die Wände und Decken vollständig in Eisenbeton hergestellt und starr miteinander verbunden werden, so daß ein käfigartiges Eisengerippe entsteht. Ferner müssen
[image: ]
Abb. 426. Schnitt durch ein erdbebensicheres Gebäude aus Eisenbeton nach dem Typ der Gesellschaft Ferrobeton in Genua.


alle Wände und Pfeiler in ein gemeinsames Fundament eingreifen, das entweder als durchgehende Eisenbetonplatte oder als sich kreuzende Eisenbetongurten auszubilden ist. Große Hallen mit weitgespannten Trägern sind zu vermeiden. Sind aber doch einige Säulen nicht zu umgehen, so ist der umschnürte Beton dafür am Platze, der infolge seiner Elastizität den Stößen besser widersteht als anders armierte Säulen.

Eine mäßige Höhe der Gebäude, welche Sicherheit gegen Erdbeben bieten sollen, ist einzuhalten, damit der Schwerpunkt des Ganzen nicht zu hoch rückt. Unsere italienische Niederlassung, die Gesell-
[image: ]
Abb. 427. Ansicht des erdbebensicheren Gebäudes der Banca Sicilia in Messina.


schäft Ferrobeton in Genua, hat diese Bauweise in Messina eingeführt und für Behörden und Private bei einer größeren Anzahl Bauten angewendet, die sich bei den bisher eingetretenen kleineren Erdbeben als vorzüglich erwiesen haben.

Bemerkenswerte Konstruktionen aus Eisenbeton bei Hochbauten.

Mit Hilfe des Eisenbetons lassen sich die verschiedensten Aufgaben lösen, die bei Hotels, Theatern und ähnlichen Hochbauten vor-
[image: ]
Abb. 428. Eiseneinlagen in einer freitragenden Wand. Palast-Hotel St. Petersburg.


kommen. So zeigt Abbildung 428 die Eiseneinlagen einer Wand, welche über einen großen Saal ohne Zwischenstützen gespannt ist. Mit Rücksicht auf die großen Schubspannungen mußten viele abgebogene Eisen angewendet werden. Die ganze Stockwerkshöhe ist für die Tragkonstruktion ausgenützt. Die Öffnung für die Türe mußte noch durch besondere Eisen eingefaßt werden.

Häufig sind auch Konsolträger für Balkone und Galerien. Wir geben in Abbildung 429 die Zeichnung eines Konsolträgers der Rang-
[image: ]
Abb. 429. Konsolträger der Galerien im Kurtheater Wiesbaden. Trägerabstand 1,40 m.


konstruktionen im Kurtheater Wiesbaden. Dem negativen Moment entsprechend liegen die Armierungseisen an der oberen Seite, während die untere Decke als Druckgurt dient. Für das Aufstellen der Sitze sind auf den treppenförmigen Absätzen Eisenbetonplatten aufgelegt. Die Einspannung dieser Träger geschieht durch genügendes Einbinden in das Mauerwerk oder durch rückwärtige Verlängerung über den anschließenden Gang. Auch ist die Einspannung in vertikale Eisenbetonpfeiler möglich wie beim Stadttheater in Basel, vergl. Schweizerische Bauzeitung 1909, Band LIII, Nr. 14 u. 15.

Architektonische Wirkung des Eisenbetons bei Hochbauten.

Von einer Architektur des Eisenbetons am Äußeren von Gebäuden kann nur dann gesprochen werden, wenn der Eisenbeton an der Außen* fläche zum mindesten konstruktiv in Erscheinung tritt. Wir haben schon in Abbildung 381 ein Beispiel vorgeführt, das in seinen Umfassungswänden ganz aus Eisenbeton besteht, mit feinem Vorsatzbeton verkleidet und steinhauermäßig bearbeitet ist. In Abbildung 430 ist die geometrische Ansicht eines Teiles von diesem Gebäude dargestellt. Die konstruktiven Formen des Eisenbetons sind dabei nicht geändert und die verzierenden Füllungen entsprechen durchaus der Bauweise des Materials.

Auch Abbildung 387 bietet ein Beispiel eines ganz aus Eisenbeton bestehenden Gebäudes, das aber außen verputzt ist. Das gleiche gilt von Abbildung 427.

Die Außenarchitektur des Eisenbetons weist nur wenige Beispiele aus neuester Zeit auf. Abgesehen von dem Umstand, daß die Architekten sich lange gescheut haben, den Eisenbeton als Baumaterial der Fassaden zu zeigen, ist dabei zu beachten, daß dünne Außenwände aus Eisenbeton sich in unserem Klima nur für Lagerhäuser oder sonstige unbewohnte Räume eignen, und daß bei Fabrikbauten die Um-
[image: ]

Abb. 430. Eisenbetonfassade vom Appretur-Neubau Ominder, Reutlingen. Architekt Manz, Stuttgart, fassungswände außer den Pfeilern und Brüstungen meist nur aus Fenstern bestehen.

Aus diesen Gründen ist die Innenarchitektur des Eisenbetons weiter ausgebildet und in zahlreicheren Beispielen vertreten. Schon die normale Eisenbetondecke mit Haupt- und Nebenträger in konstruktiv richtiger Ausbildung, also mit ausgerundeten Vouten an den Anschlüssen, erzielt eine ganz befriedigende Wirkung.

Ein Beispiel mit geschmackvoller Innenausgestaltung zeigen die
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Abbildungen 433 und 434, Innenansichten aus dem neuen Warenhaus Tietz am Bahnhofplatz in München (Architekten Heilmann & Littmanri). Die in allen Stockwerken vollständig gleichartige Eisenbetonkonstruktion besteht im wesentlichen aus quadratischen Feldern. Die kreuzweise armierten Deckenplatten, beidseitig über 5,15 m gespannt, schließen ringsum mit Vouten an die Träger an, die in beiden Rich-
[image: ]
Abb. 431. Ansicht des ganz in Eisenbeton hergestellten Turbinenhauses der Uhrenfabrik von Junghans, Haller & Co. in Schramberg.


tungen gleich stark ausgebildet sind. Mitten im Gebäude erhebt sich ein großer Lichthof über elliptischem Grundrisse. Unsere Abbildungen zeigen die Eisenbetonkonstruktion in fertiger dekorativer Innenausgestaltung, den Lichthof mit Treppenaufgang sowie die zum Bezüge fertigen Verkaufsräumlichkeiten. Durch einfache Mittel wurde eine sehr gediegene architektonische Wirkung des Gebäudeinnern erzielt. Vollständig weiß gehaltene Deckenuntersichten, leichte Kannelüren sowie sanft verlaufende Trägervouten und eine schmale, aus zwei braunen Linien bestehende Einfassung der Säulenabschlüsse unter den Vouten bilden die einzige Innenausschmückung der Verkaufsräume. Die Eisenbetonsäulen und Brüstungen des Lichthofes sind durch verschiedenfarbige, in feinem Einklang stehende echte Marmorplatten verkleidet und mit farbigen Glasmosaikeinlagen geschmückt.

Wir geben noch in Abbildung 435 die Untersicht einer einfachen,
[image: ]
Abb. 432. Druckereigebäude in Heilbronn.


aus sich kreuzenden Haupt- und Nebenträgern bestehenden Eisenbetondecke über dem Speisesaal des Hotels Kaiserhof in Meran, und in Abbildung 436 die Untersicht einer Kassettendecke aus Eisenbeton im Vestibül der Kgl. Anatomie in München. In beiden Richtungen sind Träger gelegt, die sich kreuzen. Die Spannweiten dieser Decken be-
[image: ]
Abb. 433. Innenansicht aus^dem Warenhaus Tietz in München.

[image: ]
Abb. 434. Lichthof im Warenhaus Tietz in München.

[image: ]
Abb. 435. Speisesaal des Hotels Kaiserhof in Meran.

[image: ]
Abb. 436. Vestibül der Kgl. Anatomie in München. Architekten Heilmann & Littmann.

[image: ]

tragen 12x14 m. Die Ausbildung der Kassettendecken ist in Eisenbeton nach den verschiedensten geometrischen Formen möglich.

Die Überdeckung eines Schulsaales der Handelsschule in Landau ist in Abbildung 437 dargestellt. Die Stellung der Säulen und die Trägereinteilung ist hierbei nur durch die Belastung der darüber liegenden Wände und Pfeiler bedingt.

Abbildung 438 zeigt den Lichthof des aus Eisenbeton erbauten Warenhauses der ökonomischen Gesellschaft des Gardekorps in
[image: ]
Abb. 438. Innenansicht vom Warenhaus der ökonomischen Gesellschaft des Gardekorps in St. Petersburg.


St. Petersburg. Alle Decken, Träger und Pfeiler bestehen aus Eisenbeton, auch die das Oberlicht tragenden Gurtbögen sind aus diesem Material hergestellt.

Die vorgeführten Beispiele können selbstverständlich keinen Anspruch auf vollständige Darstellung der Architektur des Eisenbetons machen, sie zeigen aber deutlich, daß es möglich ist, durch eine der Konstruktion und dem Wesen des Eisenbetons entsprechende Formgebung, selbst ohne Anwendung von ornamentalem Beiwerk, gute architektonische Wirkungen zu erzielen.

Dächer und Hallenbauten.

Die für gewöhnliche Eisenbetonbauten mit Zwischendecken und Innensäulen geeignetste Dachausbildung ist das flache Dach. Die Unterstützung geschieht durch die äußeren und inneren Säulen, die im Dachgeschoß hochgeführt werden, und die Konstruktion ist genau so wie bei einer Zwischendecke. Mit Rücksicht auf den Wasser-abfluß ist jedoch eine geringe Neigung erforderlich, die je nach der Eindeckungsart verschieden ist.

Holzzementbedachung erfordert ein Seitengefälle von etwa 2%%. Die 10 cm starke Kiesschicht dieser Dächer ergibt in den meisten Fällen eine hinreichende Isolierung gegen Temperaturwechsel. Eindeckung mit doppelter Dachpappe kommt ebenfalls vor, sie hat den Vorzug des geringen Gewichts und der Billigkeit und erfordert eine größere Dachneigung von etwa 15%. Zinkblech wird durch den Zementbeton angegriffen und verlangt eine Zwischenlage von Dachpappe.

Werden höhere Anforderungen an die Isolierung der Decke gestellt, so ist noch eine Schichte Bimsbeton oder Schlackenbeton auf-
[image: ]
Abb. 439. Ebenes Dach mit Oberlicht beim Weberei-Neubau Dreyfus in Mülhausen i. Els.


zubringen oder die Decke ist als Zellendecke oder Hohldecke auszubilden.

Der Dachvorsprung kann durch Auskragen der Deckenplatte oder auch der Nebenträger hergestellt werden. Ein Beispiel des flachen Daches ist schon in der Abbildung 396 dargestellt. Bei breiten Räumen kann die Beleuchtung des obersten Geschosses durch Oberlichter in der Dachdecke verbessert werden (Abbildung 439).

In Städten, wo die Bauten bis zu der durch baupolizeiliche Vorschriften festgesetzten Höhe hochgeführt werden, kann das Dach-

geschoß noch ausgenutzt werden, indem man es als Mansardendach ausführt. Dies ist in Eisenbeton sehr leicht möglich, indem die obersten Wandpfeiler geneigt angeordnet werden. Der dadurch entstehende

[image: ]
Abb. 440. Setzersaal der „Münchener Neuesten Nachrichten“.




[image: ]
Abb. 441. Mansardendach des Neubaues Bosch in Stuttgart während der Herstellung.




geringe Horizontalschub kann durch die Träger der darunter liegenden Zwischendecke übertragen werden. Solche Mansardendächer sind in den Abbildungen 440 und 441 dargestellt.

Sheddächer.


Diese überdecken einstöckige Gebäude mit ausgedehntem Grundriß, so daß die Beleuchtung des Innenraums von den Außenwänden
[image: ]
Abb. 442. Sägeförmiges Sheddach der Deckenfabrik Calw.




her nicht mehr genügt, sondern durch verglaste Öffnungen in der Dachfläche notwendigerweise ergänzt werden muß.

Das sägeförmige Sheddach, das früher in Holz oder Eisen sehr häufig ausgeführt wurde, kann auch in Eisenbeton hergestellt

werden. Die Binder des Daches können dabei in Form von unsymmetrischen Sprengwerken wie in Abbildung 442 ausgebildet werden, deren Horizontalschub durch die horizontalen Zugbänder aufgehoben
[image: ]
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Abb. 443. Ebenes Dach mit Oberlichtern, sogen. Laternenshed. Weberei Frauenalb.


wird. Diese können zum Befestigen der Transmissionslager benützt werden. Es ist aber auch möglich, die Binder als gebogene kon
[image: ]

tinuierliche Balken biegungsfest für die ganze Spannweite zwischen den Säulen auszuführen, wobei das Zugband wegbleiben kann.

Neuerdings wird an Stelle des Sägesheds häufiger der sogenannte Laternenshed oder das ebene Dach mit sattelförmigen Oberlichtern
[image: ]
Abb. 445. Großviehschlachthalle des Schlachthofes in Landshut.

[image: ]
[image: ]
Abb. 447. Shedbau der Firma Opel in Rüsselsheim.

[image: ]
Abb. 448. Shedbau der Firma Opel in Rüsselsheim.


ausgeführt, da es oft nicht möglich ist, die Orientierung des Gebäudes so zu wählen, daß die Beleuchtung nur von Norden kommt, und weil die Oberlichter eine einfachere und übersichtlichere Konstruktion gestatten. Der Eintritt der Sonnenstrahlen kann durch Blenden der Glasscheiben der Oberlichter gehindert werden. In Abbildung 443 und 444 ist der Laternenshed der Weberei Frauenalb dargestellt. Die Transmissionen sind bei diesem Bau nach der Methode von Dr. Bauer in Prag aufgehängt. Über der Eisenbetondecke ist noch eine Schicht aus Bimsbeton zur Isolierung aufgebracht.

Die Transmissionen lassen sich an den horizontalen Trägern der Laternensheds im allgemeinen leichter anbringen als bei den Säge-sheds, sie sind aus dem gleichen Grunde auch bei den Schlachthof-
[image: ]
Abb. 449. Details zu Abb. 447.


bauten sehr beliebt, wo die Lager der Hängebahnen an den Trägern und Decken befestigt werden müssen, wie aus Abbildung 445 zu ersehen ist.

Der Laternenshed wird auch mit geneigten Dachflächen ausgeführt, wodurch höhere Räume und eine gute Lüftung erzielt werden. Auch werden die Räume heller, wenn die Dachneigung so groß ist, daß die Unterseite der Decken noch direktes Licht durch das Oberlicht erhält. Die Eisenbetonkonstruktion des Daches wird dann sprengwerkartig auf die Säulen abgestützt. Beispiele dieser Art sind in den Abbildungen 446—448 dargestellt. Beim ersten Beispiel ist die Decke
[image: ]
Abb. 450. Innenansicht des Shedbaus nach Abb. 446.

[image: ]
Abb. 451. Innenansicht des Shedbaus nach Abb. 447.

[image: ]
Abb. 452. Innenansicht des Shedbaus nach Abb. 448.


zum Zwecke der besseren Isolierung zwischen die Binder als Zellendecke gespannt. In Abbildung 447 sind die horizontalen Zugstangen, welche die Horizontalschübe der Sprengwerke aufnehmen, in Eisenbeton ausgeführt, weil daran die Transmissionen befestigt sind, was bei dem Bau in Abbildung 448 nicht der Fall ist.

Die Abbildungen 450—452 zeigen die Innenansichten der drei Shedbauten, während die Details der Konstruktion von dem in Abbildung 447 dargestellten Bau in Abbildung 449 zu ersehen sind. Die Verankerung der unteren Zugstangen ist dabei mit Übergreifungen und großen Rundhaken mit Quereisen durchgeführt.

Der Winddruck auf die Sheddächer ist verhältnismäßig gering, da die vorderen Flächen die dahinterliegenden schützen und außerdem eine große Anzahl Säulen zur Verfügung stehen, welche die Windkräfte nach den Fundamenten durch ihren Biegungswiderstand übertragen.

Hallendächer.

Hierunter verstehen wir Dächer, die hohe und weite Räume Überspannen, so daß die gewöhnlichen Deckenbalken nicht mehr genügen oder unwirtschaftlich sind. Dabei fehlen Zwischensäulen ganz oder
[image: ]
Abb. 453. Neubau der Pressereianlage für die Firma R. Bosch in Feuerbach.


sie sind nur in großen Abständen vorhanden. Wenn die Umfassungswände nicht sehr hoch und imstande sind, die seitlichen Windkräfte aufzunehmen, dann kann die Dachkonstruktion aus balkenartig aufgelagerten Bindern bestehen. Sind aber die Umfassungswände hoch, so muß der auf die Dachflächen und die Außenwände kommende Winddruck durch die Binder selbst auf die Fundamente übertragen werden. Man erhält dadurch die sogenannten Rahmenbinder. Als balkenartig aufliegende Binder kommen der Bogensehnenträger oder Zweigelenkbogen mit Zugband und Fachwerksträger aus Eisenbeton in Betracht.

Den Eindruck einer Halle gibt schon die in Abbildung 453 dargestellte Konstruktion. Die Unterzüge der Dachdecke sind dabei im Mittelfeld bogenartig nach oben gesprengt. Die seitlichen steilen Flächen sind dann verglast.

Zweigelenkbogen mit Zugband.

Bei dieser Konstruktion bildet die Dachfläche ein Tonnengewölbe, dessen Horizontalschub durch Zugstangen aufgehoben wird, welche die Kämpfer verbinden. Da in diesem Falle die Dachfläche einen gleichmäßig verteilten Horizontalschub ausübt, die Zugstangen ihn aber nur in bestimmten Punkten aufnehmen können, so muß am Kämpfer in der Höhe der Zugstangen ein horizontal armierter Beton-
[image: ]
Querschnitt.                                           Auflager.

Abb. 454. Dach der Spiegelglasfabrik Holleischen.


träger angeordnet werden, der den Horizontalschub des Tonnengewölbes auf die Angriffspunkte der Zugstangen überträgt.

Die Kraft der letzteren kann durch große Rundhaken mit Quereisen oder aber durch Schraubenmuttern mit genügend großer Gußplatte oder E-Eisenstücke auf den Beton übertragen werden. In Abbildung 454 ist der stark gepreßte Beton hinter dem E-Eisenstück durch eine Spiraleinlage verstärkt. Die Mittellinien der Dachfläche, der Zugstangen und der unterstützenden Mauer müssen sich in einem Punkt schneiden. Die Einzelheiten der Armierung, der Verankerung der Zugstangen und des horizontalen Eisenbetonträgers dazwischen sind deutlich aus Abbildung 455 zu ersehen.

Abbildung 456 stellt den Querschnitt durch das Werkstättengebäude der Internationalen Baumaschinenfabrik in Neustadt a. Hardt
[image: ]
Abb. 455. Eiseneinlage des Daches von Abb. 456.


vor, deren mittlerer Teil durch ein Gewölbe mit aufgehobenem Horizontalschub überdeckt ist. Die seitlichen Windkräfte werden ganz von
[image: ]

Abb. 456. Querschnitt durch das Werkstättengebäude der Intern. Baumaschinenfabrik in Neustadt a. H. den Seitenbindern übernommen, die als eingespannte Rahmen ausgebildet sind, und aus diesem Grunde außen einen breiten Fuß erhalten mußten.

Die bei der Rechnung vorausgesetzten Gelenke werden bei diesen Dächern in Wirklichkeit nicht ausgeführt Man begnügt sich mit freier Auflagerung auf dem Mauerwerk oder führt sogar die feste

[image: ]
Abb. 457. Innenansicht des Werkstättengebäudes der Abbildung 456.





Verbindung mit der unterstützenden Eisenbetonkonstruktion durch, wie dies in Abbildung 456 der Fall ist. Die unterstützende Konstruktion muß dann so stark sein, daß



[image: ]
Abb. 458. Tramremise in Palermo.




sie infolge ihrer Biegungsfestigkeit und Einspannung unten die Windkräfte aufnehmen kann. Ein solches Beispiel zeigt Abbild. 458, eine Tramremise in Palermo darstellend.

Die zweckmäßigste Form des Bogens ist die Stützlinie für ständige Belastung. Dies kommt namentlich zum Ausdruck, wenn an dem gewölbten Dach noch besondere Lasten aufgehängt sind. Ein

Beispiel dieser Art ist das 33 m weite Dachgewölbe über dem Zuschauerhaus des Stadttheaters in Basel. Hier ist die Decke des Zuschauerraums an die Dachkonstruktion aufgehängt, und die Zugstangen sind in jener Decke eingehüllt. Die ausführliche Beschreibung ist in der Schweizerischen Bauzeitung Band LIII, 1909, Nr. 14 und 15 enthalten.

Bei großer Spannweite ist die Knicksicherheit der als Tonnengewölbe ausgebildeten Dachfläche zu berücksichtigen. In den Beispielen Abbildungen 454 und 456 wirken die erhöhten Betonränder an den Oberlichtern als Versteifung. Fehlen sie aber, so sind die Gewölbe mit Rippen zu versehen, die entweder über oder unter der Deckenplatte liegen. Sie können nur als Versteifungs- oder als eigentliche Tragrippen ausgebildet werden. Im letzteren Fall muß die Decke in
[image: ]
Abb. 459. Eiseneinlage eines gewölbten Daches mit nach oben gelegten Rippen. Palace-Theater in St. Petersburg.


horizontalem Sinn zwischen die Tragrippen gespannt werden und die Zugstangen greifen dann nur an den Kämpfern der Rippen an. Abbildung 459 zeigt die Armierung der Dachkonstruktion am Palace-Theater in St. Petersburg. Auf dem Eisenbeton sitzt die Holzkonstruktion der eigentlichen Dacheindeckung auf. Die Untersicht eines Daches mit nach unten vorstehenden Rippen ist in Abbildung 460 dargestellt. Die Spannweite beträgt 20 m.

Fachwerksträger aus Eisenbeton.

Wenn es sich um die Überdeckung großer Räume bei geringer Belastung handelt, können auch Fachwerksträger aus Eisenbeton an-

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                              28 gewendet werden. Man darf aber dabei nicht einfach die bei eisernen Fachwerksbalken üblichen Formen auf den Eisenbeton übertragen, sondern es ist zu berücksichtigen, daß die besonderen Eigenschaften des neuen Materials eine eigenartige und sorgfältige Ausbildung der Knotenpunkte verlangen.

Das wohl am meisten ausgeführte System Visintini, das die Balken als Parallelträger mit Vertikalen ausbildet, gibt den Eiseneinlagen der gezogenen Diagonalen keine feste Verbindung mit den Eisen der unteren Gurtung, so daß an den Knotenpunkten die Scherfestigkeit und die Haftung des Betons am Eisen aufs äußerste ausgenutzt werden.
[image: ]
Abb. 460. Postabfertigungsgebäude am Schlesischen Bahnhof in Berlin.


Diese Faktoren sind aber mehr oder weniger unzuverlässig, so daß auf dieser Grundlage Fachwerksträger aus Eisenbeton für große Lasten und Spannweiten bisher nicht ausgeführt werden konnten.

Noch viel weniger wird das System Vterendeel, das nur Gurtungen mit Vertikalen vorsieht, den Eigenschaften des Eisenbetons gerecht. Abgesehen davon, daß das Fehlen der Diagonalen ganz bedeutende Verbiegungen der Gurtungen und Pfosten bedingt, entstehen auch in den Gurtungen und namentlich in den Pfosten sehr große Schubbeanspruchungen, die vom Beton und den Längseisen nicht aufgenommen werden können. Tatsächlich sind an vielen ausgeführten Eisenbetonträgern nach dem System Vierendeel schräge Risse durch Pfosten und Gurtungen eingetreten und auch an solchen, die als angestaunte Konstruktionen in der Fachliteratur bekannt sind.

Der Fehler lag wohl darin, daß bei der Berechnung die Querkraft auf Beton und Längseisen verteilt wurde und letztere mit der zulässigen Scherbeanspruchung des Eisens in Rechnung gezogen wurden, während die Schubbeanspruchung doch nur wenig mehr als die Haftfestigkeit betragen kann. Sucht man aber die großen Schubspannungen in Pfosten und Gurtungen durch Bügel und schräge Eisen aufzunehmen, so erkennt man im praktischen Fall sofort die Unzweckmäßigkeit und Unwirtschaftlichkeit des Vierendeelschen Systems und lernt die Anpreisungen desselben in den Zeitschriften lediglich als übliche Redewendungen beurteilen, die lange theoretische Abhandlungen einleiten, um sie dem urteilslosen Leser mundgerechter zu machen. Die bis heute bekannten Berechnungsmethoden der Vierended-~Xvwg$x sind von einer Umständlichkeit, die in keinem Verhältnis steht zur Bedeutung dieser Bauobjekte. Ein wirtschaftlicher Vorteil ist nicht vorhanden und kann nur dann erreicht werden, wenn man es unbekümmert um die Sicherheit den Gurtungen und Pfosten überläßt, sich in die Funktionen der fehlenden Diagonalen zu teilen.
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Abb. 461. Zweckmäßige Systeme von Fachwerksträgern aus Eisenbeton und Ausbildung der Knotenpunkte.




Die dem Verfasser bekannt gewordenen Risse und Mängel an den von anderer Seite ausgeführten Vierendeel-Trägern führen zu der Vermutung, daß die Theoretiker, welche dieses System für den Eisenbeton als hervorragend geeignet empfehlen, selbst noch nie die Details zu einem solchen Träger entworfen haben.
[image: ]
Abb. 462. Überdeckung der Durchgangshalle des Schlachthofes in Dresden.

[image: ]
Abb. 463. Überdeckung einer Gießereihalle in Riga mit Fachwerksträgern.


In Abbildung 461 sind nun die vom Verfasser für Fachwerksträger aus Eisenbeton vorgeschlagenen Formen nebst der hierfür zweckmäßigen Ausbildung der Knotenpunkte dargestellt. Unter der Voraussetzung, daß die Belastung auf die oberen Knotenpunkte wirkt, werden hiernach die in den Zugdiagonalen notwendigen Eisen durch Aufbiegen der in der unteren Gurtung entbehrlich gewordenen Stangen gewonnen. Um nun die Haftfestigkeit und Scherfestigkeit des Betons nicht in Anspruch zu nehmen, ist die Richtung der Druckdiagonalen so gewählt, daß sie die Winkel zwischen Gurtung und Zugstreben halbieren. Dadurch ergibt sich, daß in jedem Belastungsfalle die Kraft in der Zugdiagonale gleich der Differenz der Spannkräfte in den anschließenden Stäben der Zuggurtung wird. Durch Überführen der Diagonalarmierung in die Gurtung wird also die Beanspruchung der abgebogenen Stangen nicht geändert und durch die Haftung im Beton werden keine Kräfte auf die übrigen Gurtungsstangen übertragen.

Die Abbiegung der Diagonaleisen erfolgt an den [oberen und unteren Knotenpunkten nach einem Kreisbogen, der als >Seilpolygon wirkend die Druckspannungen von der Druckstrebe aufnimmt, so daß
[image: ]
Abb. 464. Ansicht, Querschnitt und Detail der Fachwerksbinder einer Gießereihalle in Riga.


der Kräfteausgleich am Knotenpunkte in natürlichster Weise erfolgen kann. In den Knotenpunkten wird also nur die Druckfestigkeit des Betons ausgenutzt, die noch durch Spiralumwicklungen nach D.R.P. 149944 sichergestellt werden kann. Die Verankerung der Eisen der Zugstreben erfolgt an der oberen Gurtung derart, daß die Zugkraft als Druckkraft in der Richtung der Gurtung übertragen wird.

Die Gleichheit der Spannungsdifferenz von je zwei Gurtstäben mit der Zugkraft in der Diagonale folgt jeweils aus dem Kräfteplan für den entsprechenden unteren Knotenpunkt, vergl. Abbildung 321. Nach dieser Anordnung sind die Eiseneinlagen in der unteren Gurtung gleich der Summe der aus den Zugdiagonalen übergeführten Stangen. Für ständige und Vollbelastung, wie bei Dächern, entspricht diese Eisenmenge genau dem für das Biegungsmoment nötigen Quantum.

Abbildung 462 zeigt die Innenansicht der 20 m weiten großen Durchgangshalle des Schlachthofes in Dresden. Die Dachbinder sind nach dem soeben beschriebenen System ausgebildet, um an Eigengewicht zu sparen. In Abbildung 463 ist die Innenansicht der Gießereihalle von Felser in Riga dargestellt. Die Lichtweite der Fachwerksträger ist 17,45 m. Aus Abbildung 464 sind die Ansicht, der Querschnitt und die Einzelheiten eines Knotenpunktes dieser Träger zu ersehen. Am Knotenpunkt bilden zahlreiche Bügel eine Umschnürung des Betons, damit die Leibungsdrücke der von der unteren Gurtung nach der Zugdiagonale abgebogenen Eisen den Beton nicht zersprengen.

Die Ausführung der Fachwerksträger in Eisenbeton ist umständlich und teuer; ein Vorteil gegenüber eisernen Fachwerken ist hinsichtlich der Kosten kaum vorhanden.

Rahmenartige Dachbinder

gehen bis zu den Fundamenten herunter und übertragen die Lasten und Windkräfte direkt auf sie. In statischer Hinsicht sind die verschiedensten Ausbildungen der Binder möglich. Da sie der Stütz-
[image: ]
Abb. 465. Binder des Ofenhauses der Zementfabrik in Harburg.


linienform gewöhnlich nicht angepaßt werden können, so sind die statisch bestimmten Lösungen selten, vielmehr überwiegen die statisch unbestimmten, da bei ihnen die Stützlinie einen ausgleichenden Verlauf nimmt. Die nachfolgenden Beispiele zeigen die mannigfaltige Verwendungsmöglichkeit des Eisenbetons zu statisch unbestimmten Hallenbindern.

[image: ]
Abb. 466. Innenansicht der Ofenhalle des Zementwerkes Harburg.




In Abbildung 465 sind die Binder des Ofenhauses der Zementfabrik in Harburg mit den Einzelheiten der Konstruktion dargestellt.


Zugband in der Höhe der Dachtraufe. Sie sind also zweifach sta



Die Binder sind mit Fußgelenken ausgebildet und besitzen ein tisch unbestimmt Die Gelenke werden durch Bleiplatten von 30 cm im Quadrat gebildet, auf welchen die Binderfüße aufsitzen. Mitten durch die Bleiplatten gehen Verankerungseisen, die Binderfuß und Fundament verbinden. Bemerkenswert ist die Verankerung des Zugbandes mit dem Binder.

Die Zugeisen sind in Beton eingehüllt und an zwei Zwischenpunkten am Binder aufgehängt.

[image: ]



[image: ]
Abb. 467. Lokomotivremise am Hafen in Krefeld.




Die Binder sind 6,50 m voneinander entfernt und in halber Höhe durch Eisenbetonbalken verbunden. Die so entstehenden Felder sind durch Backsteinmauerwerk ausgefüllt. Der Winddruck auf die Längswände wird dann von den Bindern aufgenommen. Abbildung 466 zeigt die Innenansicht der Halle während des Ausmauerns der Seitenwände.

Ein Beispiel mit Bindern in Form von eingespannten Rahmen zeigt Abbildung 467. Die Binder sind genau nach der Elastizitätslehre als eingespannte Bogenträger für die möglichen Belastungsfälle Eigengewicht, Schneelast und Winddruck berechnet worden. Die Innen-
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Abb. 468. Innenansicht der Lokomotivremise in Krefeld.


ansicht der Lokomotivremise ist aus Abbildung 468 zu ersehen. Zwischen den Binderfundamenten sind unterhalb des Fußbodens Eisenbetonträger gespannt, welche die Last des Zwischenmauerwerks aufnehmen.

In Abbildung 469 bestehen die Dachbinder aus zwei getrennten
[image: ]
Abb. 469. Dach in der Schmiede der Internat. Baumaschinenfabrik in Neustadt a. H.


eingespannten Rahmen mit Auslegern, die in der Mitte das Oberlicht tragen. Infolge der Ausladung bekommt die Mittelsäule von den Lasten herrührend fast nur vertikale Belastung. Die Konstruktion ist sehr zweckmäßig und gestattet mit geringem Aufwand große
[image: ]
Abb. 470. Dach in der Schmiede der Internat. Baumaschinenfabrik in Neustadt a. H.


Mittelfelder zu Überspannen. An Stelle des Glasoberlichts kann auch eine Laterne aus Eisenbeton aufgesetzt werden. Hinsichtlich des Winddrucks wirkt jeder Rahmen für sich.
[image: ]
Abb. 471. Querschnitt und Einzelheiten von der Lokomotivremise in Balingen.


[image: ]
Abb. 472. Schnitt und Einzelheiten der Binder vom Ofenhaus des Zementwerks in Lauffen a. N.




Der Horizontalschub des eingespannten Rahmens infolge der vertikalen Lasten kann vermindert werden durch eine Zwischenstütze im Scheitel oder durch ein Zugband in der Höhe der Trauflinie. Die Konstruktion wird dadurch vierfach statisch unbestimmt.

Abbildung 471 zeigt die Binder mit Konstruktionseinzel-heiten von der Loko-motivremise in Balingen, wo die ein gespannten Rahmen mit einer Mittelstütze ausgeführt sind. Die Mittelsäule ist in der Berechnung so elastisch vorausgesetzt worden, daß sie nur eine Axialkraft ausüben kann, also wie eine Pendelsäule wirkt Die stark gedrückten Partien der Binder sind durch viereckige Spiralwicklungen besonders verstärkt.

[image: ]
Abb. 473. Innenansicht der Ofenhalle des Zementwerks in Lauffen a. N.




Als eingespannte Rahmen mit Zugband sind die Binder der Ofenhalle des Zementwerks in Lauffen a. N. ausgeführt (Abbildung 472 und 473). Die Längswände sind 18 cm stark in Eisenbeton hergestellt und übertragen die Windkräfte in horizontaler Richtung auf
[image: ]
Abb. 474. Querschnitt der Markthalle in Mülhausen i. Els.


die Binder. Die Fundamente springen hier mehr nach innen als nach außen vor, da der Einfluß des Winddrucks hier den Horizontalschub von der vertikalen Last herrührend überwiegt. Die tonnenartig gewölbte Dachfläche ist direkt in horizontaler Richtung zwischen die Rippen der Binder gespannt.

Die Binder der dreischiffigen Markthalle in Mülhausen bilden kontinuierliche Rahmen mit zwei Zwischensäulen. Infolge der großen Höhe und des schlanken Querschnitts der Mittelsäulen ist in der Berechnung ihr Biegungswiderstand vernachlässigt und nur ihr Widerstand in vertikaler Richtung berücksichtigt worden. Dagegen sind die Außenpfeiler mit Rücksicht auf die seitliche Stabilität zur Rahmenkonstruktion beigezogen.

Die Markthalle mit 96 m Länge und 37 m lichter Breite erhebt sich auf dem unteren Teil der ganz in Eisenbeton ausgeführten Überdeckung des Ill-Hochwasserkanals2) und zeigt deshalb die gleiche Feldeinteilung von 11 m, 14 m und 11 m. Das Mittelschiff wurde um 2 m erhöht, um Platz für seitliche Fenster zu gewinnen. Die Beleuchtung geschieht außerdem durch Oberlichter im First und über den Dachflächen der beiden Seitenschiffe.

Bei der großen Länge des Bauwerks von 96 m mußten Dilatationsfugen in Abständen von 33, 30 und 33 m angeordnet werden, die jeweils Binder und Säulen halbierten. Die Gründung jeder Mittelsäule erfolgte
[image: ]
Abb. 475. Innenansicht des Eisenbetonbaus der Markthalle in Mülhausen.


auf drei bis vier Eisenbetonpfählen von 40 cm Durchmesser, die am oberen Ende durch eine 50 cm dicke Eisenbetonplatte verbunden waren.

Die Einzelheiten der Armierung eines Binders sind aus Abbildung 476 zu ersehen.

Als kontinuierliche Bögen auf elastischen Zwischenstützen wurden die Binder des in Abbildung 477 dargestellten Hangars in Triest ausgebildet. An den Endfeldern muß der Bogenschub auf die Fundamente übertragen werden, ebenso die Windkräfte; die Endbinder sind daher als starke Rahmen ausgebildet, die als unsymmetrische Bögen zu berechnen waren.

Die Gründung erfolgte auf Simplexpfählen, die zwar armiert, aber nur vertikal gerammt werden konnten. Diese Pfähle können daher den Horizontalschub nicht aufnehmen und es wurden zu diesem Zweck


0,63 x.......2,00
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Abb. 477. Hangar in Triest.

[image: ]
Abb. 478. Innenansicht des Hangars in Triest.

[image: ]

Zugstangen im Boden angeordnet, welche die Fundamente einer Binderreihe verankern. Die Zugstangen sind zum Schutz gegen Rost in Beton eingehüllt.

Die Beleuchtung dieser ausgedehnten Lagerhallen, deren Innenansicht in Abbildung 478 dargestellt ist, geschieht durch kleine Oberlichter in der Dachfläche.

Je größer die Spannweite einer Halle ist, um so mehr muß die Form der Binder der Stützlinie angepaßt sein, um eine wirtschaftliche Konstruktion zu erhalten. Wir geben als Beispiel in Abbildung 479 die Anordnung der Binder bei einem Projekt für eine Luftschiffhalle. Die Binder sind als Dreigelenkbögen gedacht, deren Form der Stützlinie für ständige Belastung entspricht.

Treppen.

Die in Eisenbeton ausgeführten Treppen zeigen verschiedene Anordnungen der Tragkonstruktion, je nachdem es sich um gerade oder gewundene Läufe handelt.

Bei den geraden Läufen kann die Tragkonstruktion zwischen den Podestträgern als Gewölbe oder als biegungsfeste Eisenbetonplatte
[image: ]
Abb, 480. Alte Anordnung mit Moniergewölben unter den Läufen und Podesten.


nötigenfalls mit Wangenträgern ausgebildet werden. Die Einspannung in der Wand mit freier Ausladung kommt selten vor.

In Abbildung 480 ist eine Treppe in älterer Ausführungsart, nach System Monier, dargestellt; die Läufe sind durch dünne Gewölbe

[image: ]
Abb. 481. Treppe im Einwandererhotel in Buenos Aires.




unterstützt, welche sich gegen die eisernen Podestträger stützen; die Stufen sind aufbetoniert.

Bei den neueren Konstruktionen werden die Podestträger in Eisenbeton ausgeführt. Die normale Konstruktion mit Eisenbetonrippen unter den Läufern zeigt Abbildung 481.

Es ist nicht immer möglich die Podestträger in normaler Weise, d. h. am Übergang vom geraden Lauf zum Podest anzuordnen. Ein solches Beispiel ist in Abbildung 482 dargestellt, wo die Unterstützung des Podestes und der anschließenden Läufe durch eine in die Ecksäule eingespannte Konsole geschieht, welche den Winkel


zwischen den Umfassungswänden halbiert. Die Eisenbetonplatten des Podestes und der Läufe bilden in diesem Fall zusammengehörende Tragteile.



[image: ]
Abb. 482. Eisenbetontreppe im Lagerhaus der Kgl. Eisenbahndirektion Elberfeld in Opladen.




Ein weiteres Beispiel einer eigenartigen Anordnung zeigt Abbildung 483. Aus Mangel an einer anderen Unterstützung ist hier der Podest an den darüber befindlichen Eisenbetonträgern aufgehängt worden.

Die Treppen mit gewundenen Läufen werden entweder ohne oder mit Wangenträgern ausgeführt. So ist die gewöhnliche Wohnhaus-

[image: ]
Abb. 483. Eisenbetontreppe mit aufgehängtem Podest in der Brauerei zum Englischen Garten in Stuttgart.




treppe mit gewundenem Laufe in Eisenbeton ausführbar, indem man (Abbildung 484) als Tragkonstruktion eine windschiefe Eisenbetontafel von 10—14 cm Stärke anordnet, die in 6—10 cm starken Nuten des Mauerwerks aufgelagert wird und auf welche die Stufen aufbetoniert werden.

[image: ]
Abb. 484. Gewundene Eisenbetontreppe ohne Wangenträger in der Handelsschule in Landau.
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Abb. 485. Treppenkonstruktion im Hotel »Rotes Haus« zu Straßburg.




Die gewundenen Läufe mit Wangenträgern sind mehr bei monumentalen Treppen angezeigt, ein Beispiel ist in Abbildung 485 dargestellt.

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                              29

Auch die Kunststeintreppen können aus armierten Betonstufen hergestellt werden. Jede einzelne Stufe bildet einen Eisenbetonbalken, der vorher hergestellt und nach genügendem Erhärten versetzt wird; die Auflagerung kann an beiden Enden erfolgen, oder bei den freitragenden Treppen durch Einspannung des einen Stufenendes in einer Mauer. Im letzteren Fall muß die Armierung natürlich an der oberen Seite liegen. Die Kunststeinstufen können in sehr schöner Ausführung bearbeitet und geschliffen hergestellt werden.

Die Eisenbetontreppen bieten bei richtiger Konstruktion die gleiche Sicherheit wie andere Bauteile. Von den in üblicher Bauart aus Stein oder Holz hergestellten Treppen kann dies nicht in gleicher Weise behauptet werden. Hinsichtlich der Feuersicherheit sind aber die Treppen aus armiertem Beton nicht nur den hölzernen und steinernen, sondern auch den eisernen Treppen überlegen. Wie wenig widerstandsfähig unter Umständen Kalksteinstufen in einem Brandfall sein können, zeigt eine Abbildung in »Beton und Eisen« Heft II, 1903, Seite 79.

Die Trittstufen der armierten Betontreppen können irgendeinen passenden Belag aus Linoleum, Eichenholz usw. erhalten, so daß sie auch höheren Ansprüchen genügen.

Gewölbe des Hochbaues, Kuppeln.

Die im Hochbau vorkommenden Gewölbe dienen den verschiedensten Zwecken. Sind sie nur dekorativer Art, so können sie als dünne Moniergewölbe ohne Schalung mit Drahtgewebe auf Eisengeflecht ausgeführt werden, und sind dann tragfähiger und dauerhafter als die Rabitzkonstruktionen.

Die Verwendung von stärkeren Profileisen 1 und L gestattet in gleicher Weise größere Weiten ohne Schalung zu Überspannen. Dieses Verfahren ist bei zahlreichen Kirchengewölben angewendet worden, vergl. Abbildung 486. Die Profileisen befinden sich hier in den Rippen der Gewölbe.

Im Gegensatz hierzu ist das Kirchengewölbe in Abbildung 487 auf einer vollständigen Einschalung aus Eisenbeton hergestellt worden. Die Hauptgurten, die noch über den Gewölberücken vorstehen, sind als eingespannte Bögen berechnet und armiert. Die Kassettendecke dazwischen ist in horizontaler Richtung zwischen die tragenden Gurtbögen gespannt.

Das in Abbildung 488 dargestellte 20 m weite Gewölbe der St. Jo-sephskirche in Würzburg steht bezüglich der Herstellungsweise in der Mitte zwischen den beiden vorangehenden Beispielen. Hier sind die
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Abb. 486. Kreuzgewölbe in Eisenbetonkonstruktion in der Stiftskirche zu Landau (Pfalz).



[image: ]
Abb. 487. Gewölbe der Sendlinger Kirche München, im Rohbau.




Rippen mit Rundeisen armiert und in Holzschalungen gestampft worden, während die dazwischen liegenden Gewölbeflächen nach Patent Holzer unter Verwendung kleiner I-Profile und Rohrmatten hergestellt wurden, also ohne eine eigentliche Einschalung.

Um den Rippen das gleiche Aussehen wie den Gewölbeanfängern, welche aus echtem Muschelkalk versetzt sind, zu geben, wurde Stein-
[image: ]
Abb. 488. Gewölbe der St. Joseph skirche in Würzburg.


mehl und Grus zur Betonierung aus dem gleichen Muschelkalkmaterial hergestellt und die Rippen nachher vom Steinhauer bearbeitet. Das Aussehen dieser Rippen hat denn auch den gestellten Anforderungen in jeder Hinsicht entsprochen.

Der Vorzug derartiger Gewölbe besteht in der erhöhten Knicksicherheit und Stabilität gegenüber in Stein gemauerten Gewölben. Im Fall eines Brandes kann das Gewölbe etwa herabstürzende Dachteile mit vollständiger Sicherheit aufnehmen, bildet also einen wichtigen Schutz für das Innere der Gebäude.

Von weiteren Anwendungen der Eisenbetongewölbe im Hochbau erwähnen wir noch die Gurtbögen, bei welchen die aus architektonischen Gründen geforderte Form nicht mit der nach statischen Ge-

Sichtspunkten notwendigen übereinstimmt. Nur der Eisenbeton gibt die Möglichkeit, solche Konstruktionen auszuführen, da dann Zugspannungen aufgenommen werden können, die Stützlinie also nicht im mittleren Drittel verlaufen muß.


t.5V____

Die Kuppelbauten

Ausführung in Eisenbeton sehr geeignet.
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Abb. 489. Einzelheiten des Kuppelfußes.

Abb. 490. Vertikalschnitt durch die Kuppel des Arineemuseums in München.




sind für die

Durch verschiedene Anordnung der Zahl und Stärke der in der Richtung der Meridiane und Parallelkreise verlaufenden Eisenstäbe hat man es in der Hand, allen Beanspruchungen Rechnung zu tragen. Da der armierte Beton ein zugfähiges Baumaterial ist, können ganz beliebige Formen von Rotationsflächen als Kuppeln ausgeführt werden. Am Fuß der Kuppel nimmt ein Zugring, zweckmäßig in |_|-Eisenform, die horizontalen Komponenten der Meridiankräfte auf, so daß der Innenraum von Konstruktionsgliedern vollständigfrei bleibt. Ist der Scheitel der Kuppel zur Anbringung von Oberlicht oder eines

Laternenaufbaus durchbrochen, dann sind die Druckkräfte in der Meridianrichtung in einen Druckring aus Beton mit Eiseneinlagen überzuführen.

Die Kuppeln können entweder auf einer Schalung oder ohne eine solche mit Hilfe von Fassoneisen in der Richtung der Parallelkreise und Meridiane ausgeführt werden. In letzterem Fall werden die trapezförmigen Felder zwischen den Profileisen mit Eisengeflecht versehen, von dem einzelne Drähte durch Löcher in den Stäben der Eisenprofile hindurchgehen. Auf das Eisengeflecht wird noch ein Drahtgewebe aufgebracht. Der Beton schließt dann sämtliches Eisen ein. Die Berechnung der Kuppeln erfolgt am besten graphisch, ähnlich wie bei den Schwedlerkuppeln.

Die Abbildungen 489—492 beziehen sich auf die Eisenbetonkuppel des Armeemuseums in München*).

In Abbildung 491 ist ein Grundriß der Kuppel, in Abbildung 490 ein senkrechter Schnitt gezeichnet. Abbildung 489 stellt die Auflagerung
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Abb. 491. Grundriß der Kuppel des Armeemuseums in München.


des Kuppelfußes in größerem Maßstabe dar. In Abbildung 492 ist der Kuppelaufbau in der äußeren Gesamtansicht dargestellt. Einschließlich der mit ihrer Spitze noch 9 m hohen Laterne erhebt er sich bis zur Höhe von 57 m über dem Erdboden.

Wie aus diesen Abbildungen ersichtlich wird, ist eine innere und eine äußere Kuppel angeordnet. Die erstere, von einem Halbmesser von 8,10 m, trägt nur sich selbst und setzt etwa 1 m tiefer auf, als die äußere Kuppel, deren Mantelfläche aus verschiedenen Krümmungshalbmessern zusammengesetzt ist. Beide Kuppeln stützen sich mit ihrem, aus einem ED.N.P. 14 gebildeten Fußring auf den kreisrunden, gemauerten Tambour von 38 cm, bzw. 51 cm Mauerstärke. Ihre 5 bis 6 cm starke Betonschichte wird durch Eiseneinlagen verstärkt, die in der Richtung der Parallelkreise bzw. Meridiane angeordnet sind. Bei der Außenkuppcl ist der obere Druckring aus L 50.50.7, der Ring, auf welchem sich die im Durchmesser noch 4 m haltende Laterne auf-

:) Deutsche Bauzeitung 1906, Zementbeilage Nr. 16 und 17. setzt, aus 1 D.N.P. 12.6 gebildet, während die übrigen Parallelkreise aus 18.4, die Meridiane aus 1 9.4,5 bestehen. Zwischen den Meridian- und Ringstäben befindet sich ein 7 mm starkes Rundeisengeflecht von 10 cm Maschenweite. Die innere Kuppel ist auf der
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Abb. 492. Kuppel und Laterne in Eisenbeton des Armeemuseums in München.

Durchmesser 16 m.


Außenseite nur mit Mörtel abgezogen, die Außenkuppel dagegen mit Kupferblech abgedeckt, das auf Holzdübeln befestigt wurde, die man gleich in den Beton der Kuppelhaut mit einstampfte. Gegen den Beton ist das Kupfer durch einen Asphaltanstrich isoliert.

In ähnlicher Weise ist die Kuppel der Königl. Anatomie in München erbaut worden. Der Durchmesser des Fußringes ist dort 22 m.

Eine eingehende Beschreibung ist in der Deutschen Bauzeitung, Mitteilungen über Zement usw., Nr. 1—3, 1908, erschienen.

Bei größeren Spannweiten wird es sich empfehlen, die Kuppeln auf voller Schalung in reiner Eisenbetonkonstruktion auszuführen. Zur
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Abb. 493. Krematorium in Dresden. Grundriß und Eiseneinlagen des Fußrahmens und der Kuppel.


Sicherung der dünnen Eisenbetonschale gegen Ausknicken sind dann noch Rippen in der Richtung der Meridiane anzuordnen. Aus Eisenbeton lassen sich auch Kuppeln über langgestreckten Grundrissen ausführen.

Ein Beispiel dieser Art ist die Kuppel über dem Krematorium in Dresden3).

Der hier zu überdeckende Grundriß ist hufeisenförmig, d. h. es schließt sich eine Halbellipse an die eine kurze Seite eines Rechtecks an (Abbildung 493). Es ergibt sich dadurch ein Tonnengewölbe über dem Rechteck mit anschließender Halbkuppel. Ein gemeinsamer Fußrahmen von der Form des Grundrisses dient zur Aufnahme der Horizontalschübe, da die Mauerwerkspfeiler hierzu nicht fähig sind.

Der Fußrahmen ist als Zweigelenkbogen mit Zugband behandelt, wobei indessen das letztere an der der Halbellipse entgegengesetzten Seite des Rechtecks nicht in die Ebene des Rahmens gelegt werden konnte, da in dieser Richtung ein weiterer gewölbeartig überdeckter Raum anschließt. Das Zugband mußte also wieder als Rahmen für sich senkrecht zur Ebene des Fußringes ausgebildet werden.

Die Kreuzungspunkte der beiden Rahmen wirken allerdings nicht mehr als Gelenke wie vorausgesetzt, indessen sind die Einspannmomente ziemlich unbedeutend, da die Rahmen nicht in derselben Ebene wirken. Die angeordnete Armierung trägt diesen Zusatzmomenten resp. Nebenspannungen überdies Rechnung.

Das Tonnengewölbe wurde als ein im Fußrahmen eingespannter Bogen für Vollbelastung und für einseitige Belastung durch Schnee

jflrmierung des jjuggurtes
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Abb. 494. Krematorium in Dresden. Eiseneinlage des Zuggurtes.


und Wind berechnet. Zur Berechnung des hufeisenförmigen Fußrahmens mußten noch die von den Kuppelsektoren auf ihn ausgeübten Horizontalschübe ermittelt werden. Mit den so bekannten horizontalen Kräften wurde der Fußrahmen als Zweigelenkbogen berechnet. Der Horizontalzug am offenen Teil wurde zu Z = 26,4 t gefunden.

Zur Aufnahme dieser Kraft ist ein bogenförmig nach oben gesprengter Unterzug benutzt, der kontinuierlich über drei Öffnungen weggeht und keinen Horizontalschub auf das darunter liegende Mauerwerk ausüben soll. Infolge der Symmetrie ist dieser Unterzug einfach statisch unbestimmt. Die sich hiernach ergebende Armierung ist aus Abbildung 494 zu ersehen, während diejenigen des Fußrahmens und der Kuppel in Abbildung 493 dargestellt sind.

Zur Erzielung glatter fugenloser Flächen wurde auf die Schalung der gesamten Kuppelfläche ein 1 cm starker Gipsestrich und zwar der größeren Härte wegen aus Estrichgips aufgebracht, in welchen Cachierleinwand billigster Qualität zur Vermeidung von Rißbildungen eingelegt wurde. Auf diesen Gipsestrich wurde der Vorsatzbeton im Mischungsverhältnis von 1 Teil weißen Stettiner Portlandzement auf 3 Teile weißen Marmorgrus mit 0—2 mm Korngröße in einer Stärke
[image: ]
Abb. 495. Krematorium in Dresden. Ansicht der eingeschalten Kuppel mit den verlegten Eisen.


von 3—4 cm aufgebracht und gleichzeitig der tragende Eisenbeton daraufgestampft. Die Betonierungsarbeiten einschließlich der Vorsatzschicht geschahen zur Erzielung einer gleichmäßigen Fläche ohne Arbeitspausen in ununterbrochener Tätigkeit von 44 Stunden bei Tag-und Nachtbetrieb. Die Ausschalung wurde sechs Wochen später vorgenommen; nach vollständiger Austrocknung wurden die Untersichtsflächen mittels Sandstrahlgebläse fein bearbeitet.

1

 Vergl. hierüber die Dissertation von Dr.-Ing. Karl Heintet: Die Berechnung der Einsenkung von Eisenbetonplatten und Plattenbalken. Verlag von Julius Springer, Berlin 1908.

2

 Eingehende Beschreibung hierüber in der Schweizerischen Bauzeitung Band LII, Nr. 1,2, 4, 5.

3

 Vergl. Deutsche Bauzeitung 1911, Mitteilungen über Zement usw., Nr. 7 u. 8.


Kellerdichtungen.

In allen Fällen, wo der höchste Grundwasserstand über die Sohle eines Kellers reicht, der stets benützbar bleiben soll, muß eine Dichtung der Sohle und Wände stattfinden. Ein vorzügliches Mittel für die Dichtung der Sohle bieten dünne umgekehrte Eisenbetongewölbe, welche entweder unmittelbar zwischen die Fundamentmauern als flache Tonnengewölbe gespannt sind, oder sich in Form von umgekehrten Kreuzgewölben gegen die Wände und die Fundamente der Zwischenpfeiler des Gebäudes spannen. Auf diese Eisenbetongewölbe kommt der wasserdichte Zementverputz, der die eigentliche wasserabhaltende Schichte ist und daher gegen Beschädigungen durch einen Füllbeton über den Gewölben geschützt wird. Der Füllbeton wird horizontal
[image: ]
Abb. 496. Eisengeflecht einer Kellerdichtung.

Neubau der Daimlermotoren-Gesellschaft in Untertürkheim.


abgeglichen und mit einem Nutzestrich versehen. An den Wänden geht das Gewölbe in eine Wandverkleidung aus Beton mit eingelegtem und im Mauerwerk verankertem Eisengeflecht über, auf welche der wasserdichte Zementverputz aufgetragen wird. Je nach der Benützungs-
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Abb. 497. Eiseneinlagen der Träger einer Kellerdichtung.


art des Raumes ist auch der wasserdichte Wandverputz gegen Beschädigungen zu schützen.

In Abbildung 496 ist das Eisengeflecht der Kellerdichtung in einem Teil des Neubaus der Daimlermotoren-Gesellschaft zu sehen. Die Kelleranlage wurde erst nachträglich angeordnet, so daß auch die Fundamentklötze der Säulen mit einer Wandverkleidung versehen werden mußten. Die Unterfangung der Säulenfundamente geschah durch Einpumpen von Zementmörtel in den kiesigen Untergrund unmittelbar unter den Säulen. Die Gewölbe haben die Form umgekehrter Kreuzgewölbe; in Abbildung 496 ist die Monierverkleidung mit wasserdichtem Zement-
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Abb. 498. Querschnitt durch Träger und Gewölbe einer Kellerdichtung.


verputz an den Pfeilerfundamenten schon fertiggestellt, während an den Bodengewölben das Eisengeflecht noch vollständig zu sehen ist.

Eine andere Ausbildung mit 8 m weiten Bodengewölben, die sich gegen Eisenbetonträger spannen, ist in Abbildung 498 dargestellt. Die
[image: ]
Abb. 499. Pumpenhaus der Zellstoffabrik Walsum.


Kellerdichtung wurde ebenfalls erst nachträglich für notwendig befunden, und weil zwischen den Säulenfundamenten nur sehr lange rechteckige Felder vorhanden waren, konnten Kreuzgewölbe nicht wohl

ausgeführt werden. Es wurden daher zwischen die Säulenfundaniente keilartig Eisenbetonträger eingesetzt, zwischen welche die flachen 8 m weiten Tonnengewölbe gespannt sind. Aus Abbildung 497 sind die Details der Eiseneinlagen ersichtlich, namentlich auch die gegen die Schubkräfte getroffene Anordnung der Trägerarmierung. Der Grundwasserstand über Kellerboden beträgt 1,30 m.

Derartige Dichtungen gegen das Grundwasser kommen häufig bei den Kesselgruben für Dampfheizung vor. Hier muß aber der wasserdichte Zementverputz in wirksamer Weise gegen die strahlende Wärme der Kesselfeuerung geschützt werden. Wohl ebenso häufig sind die Elevatorgruben, die in Verbindung mit Silos notwendig werden, wasserdicht auszukleiden. In diesem Falle ist besonders zu beachten, daß keine Ankerschrauben durch die wasserdichte Schicht hindurchgehen, daß vielmehr noch so viel Stampfbeton darüber hergestellt wird, als zur Verankerung der Schrauben nötig ist.

Beim Pumpenhaus der Zellstoffabrik Walsum war der Raum für die Pumpen gegen Hochwasserdruck von 7 m auf die Sohle dicht herzustellen. Mit Rücksicht auf den hohen Druck sind zwei armierte Bodengewölbe übereinander, je mit wasserdichtem Glattstrich angeordnet, welche beide in die Monierwandverkleidung übergehen. Die Anlage ist in Abbildung 499 im Querschnitt dargestellt.

Gründungen, o

Auf dem Gebiete der Gründungen hat der Eisenbeton sowohl bei Flachgründung als bei Tiefgründung Anwendung gefunden. Die Gründung auf einer druckverteilenden Eisenbetonplatte, die Senkbrunnen und die Pfähle aus Eisenbeton werden häufig und mit Vorteil angewendet. Auch bei Luftdruckgründung hat man sich schon der Caissons aus Eisenbeton bedient.

Fundamentplatten.

Die Größe der Fundamentfläche eines Bauwerkes ist der Tragfähigkeit des Baugrundes anzupassen, damit schädliche Setzungen vermieden werden. Ist die Tragfähigkeit gering, so wird meist eine sehr große Druckübertragungsfläche erforderlich, welche dann nur mit armierten Platten, die hinreichende Biegungsfestigkeit besitzen, erreicht werden kann. Es ist dadurch möglich, den Bodendruck so weit herabzusetzen, daß auch schlechter Baugrund für die Gründung benutzt werden kann.

Je nach der Anordnung der auf den Boden zu verteilenden Lasten ergeben sich verschiedene Ausbildungen der druckverteilenden Platten.

Durch Armierung der Fundamentvorsprünge können diese viel weiter ausladend angeordnet werden, als es bei Fundamenten aus

[image: ]
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Abb. 500. Weit ausladendes armiertes Fundament eines Hochofens.
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Abb. 501. Armierte Fundamentplatte einer Säule.




reinem Stampfbeton möglich ist Ein Beispiel einer solchen weit vorspringenden und armierten Fundamentplatte ist in Abbildung 500 dargestellt.

Abbildung 501 zeigt die armierte Fundamentplatte einer einzelnen Säule. Diese Anordnung wird sich ergeben, wenn der Säulenabstand groß und die Lasten mäßig sind. Die Platte wird unten gleichmäßig durch die Bodenpressung nach oben gedrückt und findet ihre Unterstützung am Sockel des Pfeilers. Die zweckmäßigste Armierung ist diejenige nach den Richtungen beider Diagonalen, da so die Übertragung der äußern Kräfte nach der mittleren Stützfläche leichter stattfindet, als wenn man die Armierung parallel zu den Seiten des Quadrats legen würde.

Sind die Säulen mehr belastet und stehen sie in einer

Richtung näher bei einander, so ergeben sich statt der Einzelfundamente durchgehende Fundamentgurten unter den einzelnen Säulenreihen. Die Last der Säulen wird durch diese Gurten auf einen

Fundamentstreifen von gewisser Breite der Länge nach gleichmäßig verteilt. Diese Fundamentgurten, von denen ein Beispiel in Abbildung 502 dargestellt ist, sind in konstruktiver Hinsicht als kontinuierliche Balken zu behandeln, die gleichmäßig von unten belastet sind und deren Stützpunkte die Säulenfüße sind. Ihre Armierung in der Längsrichtung entspricht also derjenigen eines kontinuierlichen Balkens, nur in umgekehrter Anordnung, wegen der entgegengesetzt gerichteten Kräfte. Außer der Hauptarmierung in der Längsrichtung muß noch eine Armierung der Breite nach vorhanden sein, um auch in dieser Richtung die Lasten gleichmäßig zu verteilen.

Die Gründung von Gebäudemauern kann auf armierten Betongurten erfolgen, dies sind Eisenbetonplatten von gewisser Breite, welche unter den Mauern entlang hergestellt werden und auf beiden Seiten
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Abb. 502. Quer- und Längsschnitt durch die Fundamentgurten des Erzsilos in Hagendingen.


gleich viel vorstehen. Da hier die Lasten durch die Mauern schon gleichmäßig verteilt auf die Fundamentgurten übertragen werden, so ist die Armierung in der Längsrichtung untergeordnet. Bei Säulen kommen auch Eisenbetongurten von l-förmigem Querschnitt vor, welche die Säulenfüße verbinden und deren Armierung dann derjenigen eines umgekehrten Plattenbalkens ähnlich ist.

Sind die Säulen oder die Fundamentmauern schwer belastet, so werden zur Druckverteilung einzelne Fundamentgurten nicht mehr genügen und man wird eine durchgehende Fundamentplatte anordnen müssen, um die ganze Grundfläche zur Druckübertragung heranzuziehen. Dies ist zum Teil auch nötig, wenn die Fundamentgurten unter Mauern zwar genügen würden, aber an den Außenwänden mit Rücksicht auf die Eigentumsgrenze nur einseitig angebracht werden könnten, wodurch eine gleichmäßige Druckverteilung unmöglich wäre.

Fällt der Schwerpunkt der Plattenfläche mit der Resultierenden der Gebäudelasten zusammen, so ist es möglich, mit Hilfe der armierten Fundamentplatte den Druck auf den Boden gleichmäßig zu verteilen.
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Abb. 503. Fundamentplatte unter einem Gebäude, 50 cm stark.


4Ö5

Bei großen Hochbauten ist dies oft nicht der Fall und man muß dann unter verschiedenen Gebäudeteilen mit etwas anderen Bodenbelastungen rechnen.

In Abbildung 503 ist die obere und untere Eiseneinlage einer 50 cm starken Fundamentplatte eines Geschäftshauses dargestellt. Unter der Voraussetzung des gleichmäßig verteilten Bodendrucks von 0,7 kg/qcm war es möglich, annähernd die in den einzelnen Feldern auftretenden positiven und negativen Biegungsmomente auszurechnen und die Eiseneinlagen entsprechend anzuordnen. Zwischen den Pfeilern ist eine stärkere Armierung durchgeführt, so daß innerhalb der Platte ein Träger entsteht, der die konzentrierten Lasten gleichmäßig auf seine Länge an die senkrecht dazu verlaufende Plattenarmierung übertragen kann. In Abständen von etwa 50/50 cm sind die
[image: ]
Abb. 504. Einlegen der Eisen in die Fundamentplatte des Getreidesilos in Genua.


oberen und unteren Eiseneinlagen durch Bügel miteinander verbunden. Die statischen Verhältnisse liegen bei komplizierten Grundrissen meist nicht ganz klar, so daß man etwas ungünstig rechnen und einen gewissen Überschuß an Eisen einlegen muß.

Die durchgehenden Fundamentplatten kommen besonders unter Silobauten vor. Man hat dann die Säulenlast zunächst in der einen Richtung auf die Länge der einzelnen Säulenreihen und dann durch Querarmierung auf die Fläche zwischen den Reihen zu verteilen. Hinsichtlich der Anordnung der Eisen hat man also in der Fundamentplatte Unterzüge mit dazwischen liegender Deckenplatte. Dabei kann man den »Unterzügen« eine größere Konstruktionshöhe geben als der

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                              30

dazwischen gespannten »Decke«. Ein solcher Fall ist in der Fundamentplatte des Getreidesilos in Genua (Abbildung 504) dargestellt. Die Eisen der Platte sind hier bereits verlegt, während die Eisen der Unterzüge unter den Säulenreihen in die Vertiefung zu liegen kommen. Die Oberkante beider liegt dann gleich hoch.

Ein anderes Beispiel, wo die Fundamentplatte konstante Dicke aufweist, zeigt Abbildung 505. Die Auflagerflächen der Pfeiler des
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Abb. 505. Eiseneinlage in der durchgehenden Fundamentplatte des Kohlensilos in Pernau.


Kohlensilos sind durch weiße Striche angedeutet. Die Hauptarmierung verläuft quer zwischen den Pfeilern und die sekundäre Armierung in der Längsrichtung.

Bilden die Säulen eine quadratische Teilung, so können innerhalb der Fundamentplatte Unterzüge nach beiden Richtungen armiert werden, oder man kann, ähnlich wie bei der Decke ohne Rippen (Abbildung 407), Streifen in der Richtung der Säulenreihen und in der Diagonalrichtung armieren. Da die Pfeiler über der Fundamentplatte ge-wohnlich dick sind, so bedecken diese Streifen fast die ganze Fundamentfläche.

Die Fundamentplatten aus Eisenbeton geben gegenüber den früher gebräuchlichen dicken Betonplatten mit einbetonierten und sich kreuzenden Lagen von Eisenbahnschienen oder I-Trägern eine Ersparnis an Aushub, erfordern einen geringeren Materialaufwand und bieten eine bessere Gewähr hinsichtlich der sicheren Erfüllung ihres Zweckes. Sie eignen sich als Fundamente von Gebäuden, Silos, Schornsteinen, Springbrunnenbassins mit monumentalem Aufbau, Denkmälern usw., die auf nicht sehr tragfähigem Baugrund zu errichten sind, und sind namentlich dann anzuwenden, wenn aus irgend welchen Gründen Pfähle nicht in Frage kommen. In vielen Fällen sind sie auch billiger als Pfahlgründung.

Senkbrunnen.

Die Senkbrunnen aus armiertem Beton wurden nach dem Moniersystem schon frühzeitig angewendet; sie dienen entweder zur Wassergewinnung oder zur Gründung von Bauwerken. Im letzteren Fall werden sie nach erfolgtem Versenken mit Beton ausgefüllt.

Die Gründung mittels Senkbrunnen ist dann angezeigt, wenn ein guter tragfähiger Baugrund in mäßiger Tiefe (höchstens 6—8 m) erreicht wird und die darüber liegenden Bodenarten aus weichem Material wie Sand, Schlamm, Humus bestehen. Die Senkbrunnengründung setzt voraus, daß Grundwasser vorhanden ist, welches in Verbindung mit dem weichen Material das Hinunterschachten von Einzelpfeilern sehr erschweren würde.

Die Vorteile der Gründung mit Senkbrunnen bestehen also im Wegfall der Absprießung und der Wasserhaltung. Unterhalb des Grundwassers kann das Material durch kleine Handbagger ausgehoben werden. Wenn indessen das Wasser leicht weggepumpt werden kann, ist es vorteilhafter von Hand auszugraben. Im Vergleich zu den Senkbrunnen aus Mauerwerk haben sie den Vorzug größerer Widerstandsfähigkeit gegenüber den äußeren Kräften, wegen der geringen Wandstärke dringen sie gut in den Untergrund ein und verursachen einen geringeren Aushub, verlangen aber infolge ihres geringeren Gewichts eine größere künstliche Belastung.

Wir geben in Abbildung 506 ein Beispiel einer leichten Fußgängerbrücke, deren als Konsolträger ausgebildete Tragkonstruktion auf zwei Röhrenpfeilern aufsitzt, die als Senkbrunnen neben dem Bach gegründet wurden. Da das Wasser des Baches, der einer nahen Papierfabrik zufließt, durch den Bau keine Trübung erfahren sollte, wählte man diese Anordnung, welche den Bach in keiner Weise berührte. Die Senkbrunnen sind aus 1 m weiten Eisenbetonröhren zusammengesetzt worden, auch die Ummantelung der oberen Pfeilerteile besteht aus solchen Röhren. Das Innere wurde ausbetoniert und mit einem Gerippe von 8 0 20 mm armiert.

Abbildung 507 zeigt die Gründung der Maschinenfundamente im Elektrizitätswerk Pirmasens. Die verschieden großen Senkbrunnen sind unter den konzentrierten Lasten angeordnet. Über den Senkbrunnen ist eine 30 cm starke Eisenbetonplatte durchgeführt, auf der die Maschinenfundamente aufsitzen. Eine Anzahl 14 mm starker Rund-
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Abb. 506. Fußgängerbrücke über den Speyerbach mit als Senkbrunnen gegründeten Röhrenpfeilern.


eisen verbindet jeden Senkbrunnen mit der Platte. Die armierten Betonzylinder wurden an Ort und Stelle hergestellt. Nach genügender Erhärtung wurde mit dem Versenken begonnen. Unten erhielten die Brunnen je einen Vorschneidering aus einem gebogenen T-Eisen.

Bei diesem Beispiel konnte eine andere Gründungkaum in Frage kommen, da sie im Innern eines Gebäudes auszuführen war und die benachbarten Fundamente der Dampfkessel in keiner Weise beeinflußt werden durften. Die vorhandene Moorschicht von wechselnder Stärke ließ die Gründung auf einer durchgehenden Platte als unzweckmäßig erscheinen.
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Abb. 507. Senkbrunnengründung der Maschinenfundamente im Elektrizitätswerk Pirmasens.


Die zur Gewinnung von Wasser dienenden Senkbrunnen erhalten im Mantel Löcher zum Zufluß des Wassers. Abbildung 508 zeigt einen solchen Brunnen für das städtische Elektrizitätswerk in Bamberg
[image: ]
Abb. 50S. Brunnen für das städtische Elektrizitätswerk in Bamberg.



während des Versenkens mittels Handbagger, ist in Form einer Kuppel ausgeführt.

Eine große Wassergewinnungsanlage ist Papierfabrik erbaute Brunnen, Abbildung 509.




Die obere Abdeckung
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Senkbrunnen für die Papierfabrik in Pasing.

Abb. 509.




der für die Pasinger Der Bauvorgang war folgender: Zunächst wurde in dem Kiesboden die runde Baugrube mit ziemlich steilen Böschungen bis auf die Cote 0,0 ausgehoben, hierauf wurden die E 3-Eisenringe des oberen Brunnenteils, die in vertikaler Richtung durch Rundeisen miteinander verschraubt waren, von unten beginnend, eingebaut und außen Holzbohlen vorgelegt, welche bei dem nunmehr erfolgenden weiteren Ausgraben nachgetrieben wurden. Gleichzeitig sind die unterhalb der Cote 0,0 gelegenen Ringe eingebaut worden, so daß von Cote 0,0 bis — 3,3 m die Baugrube mit senkrechten Wänden unter teilweiser Wasserhaltung ausgehoben werden konnte. Hierauf wurde mit der Herstellung des eigentlichen Brunnenmantels auf der Cote 1,5, also über Wasser begonnen. Mit Rücksicht auf die hohen Druckkräfte, welchen der Brunnenmantel ausgesetzt ist, wurde er in Eisenbeton mit nach innen vorstehenden Rippen und besonders kräftigen Armierungen aus L-Eisen und Rundstangen hergestellt. Die Außenfläche wurde glatt verputzt und der untere Rand mit einem Vorschneidering versehen. Bei der nun folgenden Versenkung wurde aus praktischen Gründen von einer Baggerung unter Wasser abgesehen und das Material unter Wasserhaltung mit maschinell betriebenen Aufzügen gefördert. Hierzu wurden auf den Verstärkungsrippen des Brunnens kräftige Zentrifugalpumpen und Elektromotoren auf eisernen Fahrstühlen eingebaut, welche im Falle des Versagens des elektrischen Stromes leicht gehoben werden konnten. Nach vollständigem Versenken des Brunnens wurde die Ausbetonierung des Mantels und der eisernen Ringe über Cote —3,30 vorgenommen und gleichzeitig damit auf etwa der Grundfläche des Brunnens ein wasserdichter Eisenbetonboden und von da bis zum höchsten Grundwasserstand eine wasserdichte Wand aus armiertem Beton eingebaut. Hierdurch ist ein bequemer Eingang zum eigentlichen Brunnen, sowie ein völlig wasserdichter großer Pumpenschacht geschaffen, der genügend tief liegt, um den Pumpen das Ansaugen des Wassers zu erleichtern. Durch eiserne Treppen sind sowohl Pumpenschacht als Brunnen zugänglich gemacht. Der Brunnen ist oben durch ein kleines Gebäude, in dem die Kraftmaschinen für die Pumpen stehen, abgeschlossen.

Über Caissons aus Beton und Eisenbeton für Luftdruckgründungen handelt ein Bericht von Professor ÄS E. Hilgard in den Transactions der American Society of Civil Engineers Nr. 63, 1904. Hiernach sind solche Caissons in größerer Zahl in der Schweiz zur Gründung von Brückenpfeilern bei der Rheinkorrektion und zur Gründung von Turbinenkammern verwendet worden. Auch Senkkasten wurden schon in Eisenbeton ausgeführt.

Pfähle und Spuntdielen.

Die Pfahlgründung ist dann am Platz, wenn in mäßiger Tiefe ein tragfähiger Baugrund nicht anzutreffen ist. Die Länge der Pfähle ist gewöhnlich über 8 m und steigt bis auf 16 und 18 m. Außer dem Widerstand, den die Spitze in festerem Boden findet, trägt auch die Reibung der oberen Bodenschichten am Pfahlumfang zu seiner Tragfähigkeit bei.

Die Pfähle und Spuntdielen aus Eisenbeton haben gegenüber denjenigen aus Holz den Vorzug, daß sie auch oberhalb des Grundwasserspiegels verwendet werden können, wodurch sich oft eine beträchtliche Kostenersparnis für die ganze Gründung ergibt. Die Spuntdielen aus Eisenbeton sind dicker als diejenigen aus Holz und können daher wie die Pfähle starke Lasten aufnehmen.

Die Armierung der meist quadratischen Pfähle kann der bei Eisenbetonsäulen gebräuchlichen entsprechen, die Längsstangen vereinigen sich am Ende der pyramidenförmigen Spitze in einem eisernen Schuh. Von Wichtigkeit ist eine gute Verbindung der Längsstangen durch Bügel in nicht zu großen Abständen, ganz ähnlich wie bei den Säulen, es müssen dabei Spielräume zwischen Bügel und Längseisen vermieden werden. Ferner ist für das Einrammen die Einschaltung eines schlagverteilenden Mittels zwischen Rammbär und Pfahl von Bedeutung, sowie eine feste Umschließung des Pfahlkopfs, um dessen Zerstörung zu verhindern. Diese Art von Pfählen ist von Hennebique im Tiefbau
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a. Achteckiger Pfahl.
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b. Quadratischer Pfahl.

Eisenbetonpfähle nach D.R.P,
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c. Konischer Pfahl.
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Abb. 510.



eingeführt worden; eine ausführliche Beschreibung von Deimling findet sich in Heft II, 1904 der Zeitschrift »Beton und Eisen«.

Vermöge seiner hohen Druckfestigkeit ist aber besonders der spiralarmierte Beton zur Verwendung für Pfähle geeignet. Die Querschnittsform kann dann viereckig oder achteckig sein. Nach den günstigen Erfolgen, die mit den Considereschen Pfählen sogar ohne Schutzvorrichtung gemacht wurden, ging die Firma Wayß & Frey tag zur ausschließlichen Anwendung der Spiralarmierung bei Pfählen über und erreichte damit bei zahlreichen Ausführungen sehr gute Erfolge. Es hat sich sowohl die runde als auch die viereckige Spiralwicklung bewährt. Beide Arten fallen unter den Schutz des D.R.P. 149 944, gleichgültig in welchem Verhältnis die Ganghöhe zum Durchmesser steht.

In Abbildung 510 sind verschiedene Pfähle mit runden und viereckigen Spiralwicklungen dargestellt. Mit Rücksicht auf die höhere
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Abb. 511. Gewerbehaus in Metz. Herstellen des Eisengerippes der Pfähle.


Beanspruchung durch die Schlagwirkung sind am Kopf und an der Spitze die Spiralen stärker und enger gewickelt, als im mittleren Teil des Pfahles. Wenn die Pfahlspitze nicht in eine ausgesprochene feste Schichte zu stehen kommt, empfiehlt es sich die Pfähle im unteren Drittel konisch auszubilden, damit eine dickere Bodenschichte zum Tragen herangezogen wird. In Abbildung 510 ist ein solcher konischer Pfahl mit quadratischem Querschnitt dargestellt.

In den Abbildungen 511—513 ist die Herstellung des Eisengerippes, das Einstampfen des Betons in die liegenden Formen, sowie ein Lager erhärtender Pfähle nebst einigen fertigen Eisengerippen zu sehen. Das Gerippe wird in der Weise hergestellt, daß die auf einer Wickelmaschine hergestellten Eisenspiralen auf einem Bock ausgelegt,
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Abb. 512. Gewerbehaus in Metz. Einstampfen des Betons in die Pfahlformen.


dann die Längseisen eingebracht und an jeder zweiten oder dritten Windung mit den Spiralen durch Bindedraht verknüpft werden. Der Beton wird im Mischungsverhältnis 1:472 verwendet. Die Schalung der Pfähle wird zweckmäßig so angeordnet, daß die seitlichen Bretter
[image: ]
Abb. 513. Neubau Behrend in Kiel. Lager fertiger Pfähle und vollständiges Eisengerippe.

[image: ]
Abb. 514. Aufziehen eines 15 m langen Eisenbetonpfahls im städtischen Gaswerk bei Hamburg.


schon in 1—2 Tagen weggenommen werden können, während der Pfahl etwa 8 Tage auf seiner Unterlage bleiben muß.

Die Pfähle können durch verschiedenartig ausgebildete Rammen eingeschlagen werden. Bezüglich der Schlagwirkung des Bärs unterscheidet man Rammen mit freifallendem Bär und solche mit direkt wirkendem Dampframmbär. Von der Firma Menck & Hambrock in Hamburg sind die Rammen für Eisenbetonpfähle zu großer Vollkommenheit ausgebildet worden. Die von ihr gebauten Universalrammen können


maschinell auf einem Gleis hin und her bewegt werden, sie können




außerdem auf dem Untergestell gedreht
[image: ]
Abb. 515. Die Universalramme fährt mit dem aufgezogenen Pfahl. Gründung von Brückenwiderlagern bei Oberhausen-W esel.




werden. Das Rammgerüst kann für Schrägrammungen bis zur Neigung 1 :3 nach rückwärts und 1: 10 vornüber schief gestellt werden. Die genaue Einstellung quer zum Geleise kann durch eine Schlittenbewegung am Fuß des Obergestells erfolgen. Das Bärgewicht dieser Universalrammen beträgt meist 4 t.

In Abbildung 514 ist das Aufziehen eines 15 m langen Eisenbetonpfahls bei der Gründung des großen Gasbehälters im städtischen Gaswerk Hamburg dargestellt. Abbildung 515 zeigt die Universalramme während der Fahrt mit dem aufgezogenen Pfahl. In Abbildung 516 ist die Ramme während des Einschlagens eines schrägen Pfahles am Ostbahnhof in Frankfurt zu sehen.

Den Transport einer ganzen Ramme von einer Baustelle zur andern am Hafen von Buenos Aires mittels Schwimmkran zeigt Abbildung 517.

Die Fallhöhe des 4 t schweren Rammbärs wird zweckmäßig zu 50—70 cm gewählt. Als schlagmilderndes Mittel wird zwischen Pfahlhaube und Pfahl Sägemehl oder Holzwolle eingelegt und die Pfahlhaube mit Holz ausgefüttert.

Die mit Spiralen armierden Beton fallen lassen kann. Es zerbröckelt dann der Beton an der Oberseite ein wenig, wie dies aus Abbildung 518 zu ersehen ist, wo die Köpfe von Pfählen dargestellt sind, die ohne jedes Zwischen-


ten Betonpfähle sind indessen so widerstandsfähig gegen Stöße, daß




man die Holzjungfer auch ganz weglassen und den Bär direkt auf
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Abb. 516. Einrammen eines schrägen Pfahles am Ostbahnhofpn Frankfurt a. M.


mittel gerammt wurden. Diese oberflächliche Zerstörung des Pfahlkopfes hat insofern wenig zu bedeuten, als man ohnedies für die Auflagerung von Eisenbetonträgern oder -säulen den oberen Beton zerstören muß, damit die Eiseneinlagen des aufzusetzenden Bauteils neben denjenigen des Pfahls angeordnet und zusammen einbetoniert werden können. In dieser Weise kann auch das Aufpfropfen der Eisenbetonpfähle erfolgen.

Werden die Eisenbetonpfähle zur Gründung von Gebäuden verwendet, so werden sie der Belastung entsprechend vertikal eingerammt.

[image: ]
Abb. 517. Ramme auf dem Transport mittels Schwimmkrans im Hafen von Buenos Aires.





Die Pfahlköpfe werden dann gewöhnlich durch armierte Betonbankette miteinander verbunden, auf welchen das Mauerwerk aufsitzt.

Wir geben in Abbildungen 519—521 eine Darstellung vom Bau der Landungsbrücke bei Bagnoli in der Nähe von Neapel. Die Lan-
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Abb. 518. Kursaal Cannstatt.

Köpfe von Pfählen, die ohne Haube gerammt wurden.




dungsbrücke reicht so weit ins Meer hinaus, bis die Wassertiefe 8 m beträgt und das Anlegen größerer Seeschiffe ermöglicht. Abgesehen von den Angriffen des Meeres durch Wellenschlag mußte die Konstruktion so kräftig gebaut werden, daß die großen Entladekranen darauf aufgestellt werden konnten.

Zur Gründung der Landungsbrücke wurden 16 m lange Eisenbetonpfähle verwendet, die bei 8 m tiefem Wasser noch mindestens 7 m im Boden stecken.

Über den Pfählen erfolgte der weitere Aufbau der Konstruktion, die aus Pfosten und geneigten Streben mit der starken Plattform aus Eisenbeton darüber besteht.

Infolge des sehr feinen und dichten Sandes war es nicht möglich, durch Rammen allein die Pfähle einzutreiben, sondern es mußte noch Spülung zu Hilfe genommen werden. Zu diesem Zweck wurden an jeden Pfahl vier Wasserrohre befestigt, in welche das Spülwasser mit 15 Atmosph. Druck durch eine von der Ramme betriebene Pumpe eingepreßt wurde. Die Ramme war stark nach vorn ausladend konstruiert, so daß ihr Fahrgerüst auf den bereits geschlagenen Pfählen aufruhte und nur noch unter den Mäklern in der Nähe des einzurammenden Pfahles ein provisorisches Holzjoch zur Unterstützung bedurfte.

Mit Rücksicht auf die chemische Einwirkung des Seewassers wurde das fette Mischungsverhältnis von 1 : 2x/2 mit Puzzolanzusatz
[image: ]
Abb. 519. Landungsbrücke bei Bagnoli bei Neapel. Einrammen der Pfähle.


angewendet. Vor Herstellung des Aufbaus mußten die oberen Pfählenden durch provisorische Rundeisenanker gegeneinander verspannt werden, um die durch die Wellen erzeugten Schwingungen aufzuheben.

In allen Fällen, wo geneigte Kräfte auf eine Pfahlgründung wirken, sind die Pfähle schräg zu rammen, da man sich nicht auf deren Leibungsdruck im Erdreich verlassen kann. In Abbildung 522 ist die Anordnung der Pfähle bei einer Stützmauer gezeichnet. Die Resultierende R, mit welcher die Mauer auf die Pfahlgründung drückt, ist nach dem C/z/z/zß/z/zschen Kräfteviereck, oder mittels Seil- und Kräfte-

[image: ]
Abb. 520. Herstellung des Aufbaues der Landungsbrücke bei Bagnoli.





polygon nach den Richtungen der drei Pfahlreihen zu zerlegen. Die Reihe III wird dabei auf Zug beansprucht. Wenn die Lage der Resul-
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Abb. 521. Landungsbrücke bei Bagnoli nach der Fertigstellung.




fierenden 7? durchaus unveränderlich wäre, so könnte man sich auch mit zwei Pfahlrichtungen begnügen. Jedoch bieten drei Richtungen volle Sicherheit, da die Berechnung des Erddruckes von Annahmen abhängt und die Mauer auch stabil sein muß, ehe die Hinterfüllung fertig ist

Abbildung 523 zeigt den Querschnitt einer Ufermauer, die auf Eisenbetonpfählen und Spuntwand gegründet ist. Die vordere Pfahlreihe ist als Spuntwand ausgebildet, um die Erde nach dem Wasser hin abzuschließen. Außer der axialen Druckkraft erleidet die vordere Spuntwand noch Biegungsspannungen durch den Erddruck. Der hintere Pfahl wird auf Zug beansprucht. Pfähle und Spuntdielen wurden in den gewachsenen Boden eingerammt, der erst nach Fertigstellung der Mauer auf der Vorderseite ausgebaggert wurde. Die Spuntwand ist 22 cm stark und der Biegungsbeanspruchung entsprechend auf der Vorderseite stärker armiert als auf der Rückseite.

[image: ]
Abb. 522. Gründung einer Stützmauer auf Eisenbetonpfählen.
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Abb. 523. Ufermauer in Coblenz.




Zur Beurteilung der Tragfähigkeit eines Pfahls benutzt man am einfachsten die B/7xsche Formel

 h . Q2 .g P ~~ n.e(Q+gY' worin

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                              31

h die Fallhöhe des Bärs,

Q das Bärgewicht,

g das Pfahlgewicht,

e das Eindringen des Pfahls beim letzten Schlag,

p die bei /z-facher Sicherheit zulässige Belastung des Pfahls bedeuten. Das Maß e wird natürlich als Durchschnitt der letzten Hitze berechnet.

Brücken aus Eisenbeton.

Im Brückenbau hat der Eisenbeton wohl seine schönsten und kühnsten Anwendungen gefunden. Während anfangs nur die Eisenbetongewölbe ausgeführt wurden, werden heute auch die geraden Tragkonstruktionen unter den verschiedensten statischen Bedingungen angewendet. Der große Wert, den man neuerdings auf das befriedigende Aussehen dieser öffentlichen Bauwerke legt, hat die Ausdehnung des Eisenbetons auf Brückenbauten sehr gefördert. Dazu kommen auch die schlimmen Erfahrungen, welche man mit den eisernen Überführungen über Bahnhöfen oder stark befahrenen Gleisen gemacht hat.

Über die Zerstörungsarbeit der Rauchgase an einer eisernen Fahrbahnkonstruktion gibt Abbildung 524 lehrreichen Aufschluß. Das dort dargestellte Stück eines kleinen eisernen Längsträgers der Fahrbahn stammt von einer im Jahr 188ö erbauten und Anfang 1907 abgebrochenen Brücke über den Bahnhof Basel.

Im Gegensatz dazu sind die Fahrbahntafeln aus Eisenbeton widerstandsfähig gegen die Rauchgase, ein Anstrich mit Zementschlempe an der Unterseite gibt eine weitergehende Sicherheit, indem dann alle etwa vorhandenen Poren geschlossen werden; ebenso muß sorgfältig darauf geachtet werden, daß die Eiseneinlagen die genügende Betonüberdeckung erhalten.

An den 13 Jahre alten Moniergewölben über die Bahngleise in Mödling wurden im Jahre 1903 an verschiedenen Stellen Proben aus 1, 2 und 3 cm Tiefe entnommen. Dabei »zeigte sich das Eisen tadellos mit schwach bläulich angelaufener Oberfläche, an welcher der Zement dicht anhaftete«. Die chemische Untersuchung durch Prof. Dr. Klaudy in Wien führte zu dem Ergebnis, daß eine chemische Beeinflussung des Betons durch die Rauchgase an den meist befahrenen Stellen, also der Gehalt an Kohlensäure und Schwefelsäure, nur in der äußersten Schicht festgestellt werden konnte. Die verhältnismäßig große Gasaufnahme der äußersten Schicht hatte aber den Beton praktisch nicht entwertet, da selbst die Oberfläche vollständig hart und dicht blieb. An einer Stelle, wo der Beton schon äußerlich als porös erkannt wurde, zeigten sich die Eisen angerostet, aber es konnte auch festgestellt werden, daß dort von Anfang an die Umhüllung durch Zement unvollständig war.

Was nun die schädliche Wirkung etwa vorhandener Dehnungsrisse bei Plattenbalken über Bahngleisen betrifft, so liegen unseres Wissens direkte Untersuchungen wie bei den auf Druck beanspruchten Gewölben nicht vor. Anderseits wurden aber auch keinerlei schlechten Erfahrungen gemacht. Die ersten Zugrisse sind bekanntlich so fein, daß sie verschiedene Forscher früher nicht entdeckt haben, und als Kantenrisse reichen sie noch lange nicht bis an das Eisen heran, das
[image: ]
Abb. 524. Zerstörung eines eisernen Fahrbahnträgers durch die Rauchgase der Lokomotiven.


immer noch durch eine dünne Zementhaut gegen schädliche Einflüsse geschützt ist. Beim Zertrümmern von armierten Betonkörpern erkennt man diese fest anhaftende Zementhaut als einen bläulichweißen Überzug der Eisenstange. Außerdem ist eine Verstopfung der Risse durch Ruß oder neu gebildete schwefelsaure Verbindungen sehr wahrscheinlich.

Eine gute Verteilung des Eisens im Beton wirkt verzögernd auf das Erscheinen der ersten Zugrisse; schon aus diesem Grunde sollte man die aus I-Trägern und dazwischen gestampftem Beton hergestellten Brücken nicht unter den Begriff der Eisenbetonkonstruktionen mit einschließen, wie es bisweilen in Verkennung der statischen Wirkungsweise des Eisenbetons geschieht. Auch wird hier die Temperatur von Eisenträgern und Beton nicht notwendig gleich sein müssen wie bei den eigentlichen Eisenbetonkonstruktionen. An solchen Konstruktionen etwa beobachtete ungünstige Einflüsse der Rauchgase und der Nässe dürfen nicht ohne weiteres auch bei den eigentlichen Eisenbetonkonstruktionen vorausgesetzt werden, denn der Stampfbeton wird sich schon infolge des Schwindens in der Querrichtung von den glatten Stegflächen der I-Träger trennen, so daß das statische Zusammenwirken beider Materialien unmöglich ist.

Brücken mit gerader Tragkonstruktion.

In statischer Hinsicht sind hier die verschiedensten Lösungen möglich. Außer dem an beiden Enden frei aufliegenden Träger mit einer Öffnung gehören hierher die kontinuierlichen Träger, frei aufliegend oder mit elastisch eingespannten Auflagern.

Plattendurchlässe.

Die zu Beginn des Bahnbaus sehr häufigen Plattendurchlässe wurden mit Einführung des Betons seltener, indem man statt ihrer gewölbte Profile, die in Beton leicht herzustellen sind, oder für die kleinen Weiten Zementröhren verwendete.

Mit Hilfe der Abdeckplatten aus armiertem Beton kann man aber die Lichtweite der Plattendurchlässe bis etwa 6 m steigern, so daß sich ihr Anwendungsgebiet wesentlich erweitert. Man könnte die Spannweite noch weiter treiben, jedoch sind von etwa 5 m an die Plattenbalken billiger als die einfachen Platten.

Die Plattendurchlässe mit Eisenbetonplatten werden sowohl für Eisenbahnen als Straßen ausgeführt. Unter Eisenbahndämmen kann die Stärke der Eisenbetonplatten jeweils der Auflast angepaßt werden, indem nach den Stirnen zu die Dicke abnehmen kann. Auch Erdhaken können sehr wirksam angebracht und mit Hilfe der Querstäbe in der Abdeckung verankert werden. Die Platten werden meist an Ort und Stelle auf Schalung hergestellt, bei Durchlässen unter Straßen sind sie aber auch schon vorher in 80—100 cm breiten Stücken angefertigt und nach Erhärtung verlegt worden. Dies ist notwendig, wenn keine Verkehrsunterbrechung eintreten soll, man verlegt dann zunächst die eine Hälfte der Straße, leitet den Verkehr darüber, und verlegt nachher die andere Hälfte.

Die Widerlager der Plattendurchlässe bestehen gewöhnlich aus Beton, oft werden auch schon bestehende gemauerte Widerlager benützt. Die Abdeckplatten verspannen die Widerlager, was bei großer Lichthöhe von Bedeutung ist, indem dadurch an Mauerwerk gespart werden kann. In Abbildung 525 ist eine als Plattendurchlaß ausgebildete Unterführung unter einem Industriebahnhof dargestellt. Die infolge der Verspannung der Widerlager sich ergebende Stützlinie ist eingezeichnet. Die Lokomotivbelastung ist durch eine 1,4 m hohe Erdüberschüttung ersetzt.

Die Eisenbetonplatten finden auch zweckmäßige Verwendung bei eisernen Fußstegen und Brücken als Gehwegbelag, ferner für die Konstruktion der Fahrbahntafel als Ersatz der Zoreseisen und Buckelplatten. Die Kosten der Fahrbahn werden durch die Verwendung des
[image: ]

armierten Betons erniedrigt und in allen Fällen wird die Konstruktion dadurch einfacher. Die Platten für die Gehwege werden meist vorher angefertigt und dann verlegt, sie können zugleich den Zementestrich erhalten oder nach dem Verlegen mit einem Asphaltestrich versehen werden. Die Eisenbetonkonstruktion der Fahrbahn kann entweder kontinuierlich zwischen die Längsträger oder unmittelbar zwischen die Querträger gespannt sein und ist auf Grund der Maximalmomentenlinien mit Eiseneinlagen zu versehen.

Konsolausladungen.

Die Eisenbetonplatten können nicht nur als Träger auf zwei Stützen, sondern auch als einerseits eingespannte und frei ausladende Träger angewendet werden. Dieser Fall tritt z. B. ein, wenn es sich um die Erbreiterung einer Straße neben einem Fluß handelt. Man
[image: ]

kann dann die Gehwege frei gegen die Flußseite auskragen lassen, Abbildung 526. Die Eiseneinlage muß hier natürlich an der oberen Seite liegen und findet ihre Verankerung in einem Betonklotz hinter der Ufermauer, der hinreichend groß ist, um die ausladende Platte vor dem Umkippen zu schützen. In gleicher Weise können auch die Gehwege älterer Brücken ausgekragt werden, um eine Erbreiterung der Fahrbahn zu erzielen.

Ein wichtiges Beispiel dieser Art ist die Erbreiterung der Wilhelmsbrücke in Frankfurt a. M.*).

Die Brücke, eine alte Eisenbahnbrücke von 20 Öffnungen und 290 m Länge, wurde schon in den achtziger Jahren für den Straßenverkehr umgebaut und durch Stirnbögen, die auf die Pfeilervorköpfe

:) Vgl. Deutsche Bauzeitung 1909, Nr. 30.
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Abb. 527. Verbreiterung der Wilhelmsbrücke in Frankfurt a. M. Jetziger Querschnitt.
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Abb. 528. Ausladende Konsole über den Gewölbezwickeln.

[image: ]
Abb. 529. Ausladende Konsole beim Scheitel.


aufgesetzt waren, von 9,54 m auf 13,3 m verbreitert. Eine zweite Verbreiterung auf 16,5 m erwies sich im Jahre 1908 nötig, um ein zweites Straßenbahngleis darüber zu führen.

Als zweckmäßigste Lösung erwies sich die beiderseitige Verbreiterung durch auskragende Eisenbetonkonsolen. Erschwert wurde diese Lösung dadurch, daß die von der erstmaligen Verbreiterung stammenden Stirnbögen keinerlei Belastung aufnehmen sollten und daher die Konsolen freitragend von der Stirne der alten Gewölbe — auf 3,65 m Weite — ausgekragt werden mußten.

Wegen der unterzubringenden Gas- und Wasserleitungen konnten die ausladenden Konsolen nicht unter der Fahrbahn hindurch miteinander verbunden werden.

Als zweckmäßige Entfernung der Konsolen von einander ergab sich über den Stromöffnungen 1,46 m. Über den Strompfeilern wurden je drei enger gelagerte und stärker gehaltene Konsolen zum Tragen der
[image: ]
Abb. 530. Wilhelmsbrücke in Frankfurt a. M. Ansicht der Konsolen von unten.


Brüstungspfeiler und als architektonische Lastpunkte angeordnet. Die Breite der Konsolen beträgt an der Stirnseite 26 cm, an der Einspannstelle 50 cm; die Höhe 55 cm vorne und 76 cm an der Einspannstelle. Die Fahrbahn wurde gegenüber früher um 58 cm höher gelegt.

Zwischen den Konsolen ist eine Eisenbetonplatte gespannt, welche das Gewicht des Gehwegbelags und die Verkehrslast zu tragen hat und die nach außen durch einen Gesimsträger begrenzt ist. Das Gegengewicht an dem rückwärtigen Konsolende mußte so groß gewählt werden, daß bei 500 kg/qm Verkehrslast eine doppelte Sicherheit gegen Kippen sich ergab. Da in der Nähe des Scheitels die entsprechende Betonmasse nicht unterzubringen war, mußten die Eiseneinlagen der Konsolen in 40 cm tiefen, nach unten sich erweiternden Löchern im Gewölberücken verankert werden.

Um Schwindrisse zu verhindern, sind in jeweils 2 m Entfernung von der Pfeilerachse Dehnungsfugen angeordnet, die durch den ganzen Betonkörper durchgehen. Während des Umbaus mußte der Verkehr auf der anderen Brückenhälfte aufrecht erhalten werden, ebenso sollte der Schiffsverkehr durch keinerlei feste Gerüste gehindert werden.

Die Arbeiten wurden daher in zwei getrennten Teilen auf Schwebegerüsten vollzogen. Letztere ragten noch über die Konsolenlänge hinaus und hingen an eisernen Trägern, die durch Gegengewichte gehalten wurden. Ein schwimmendes Hilfsgerüst diente hauptsächlich zur nachträglichen Bearbeitung der Konsolen.

Einfache, statisch bestimmte Plattenbalkenbrücken.

Für größere Spannweiten wird der rechteckige Plattenquerschnitt unwirtschaftlich, die Plattenbalken sind daher als Tragkonstruktion von etwa 5 m ab zu verwenden. Die gewöhnliche Anordnung ist die, daß mehrere parallele gleichwertige Hauptträger über die Öffnung gelegt sind, und daß die Deckenplatte über diese gespannt ist. Mit Rücksicht auf die konzentrierten Raddrücke der Dampfstraßenwalze
[image: ]
Abb. 531. Hornbachbrücke bei Zweibrücken.


empfiehlt es sich, den Abstand der Hauptträger zwischen 1,3 und 1,6 m zu wählen, aus dem gleichen Grunde und wegen der ungleichen Durchbiegung der Hauptträger muß die Deckenplatte außer den abgebogenen Eisen je eine oben und unten durchgehende Eiseneinlage und reichlich Querstäbe erhalten.

Eine solche Plattenbalkenbrücke mit einer Öffnung von 12,07 m, die Hornbachbrücke bei Zweibrücken, ist in den Abbildungen 531 und 532 dargestellt. Die Brücke ist schief und auf teilweise vorhandenem Widerlagermauerwerk aufgelagert. Die Hauptträger sind noch durch Traversen verbunden, die den Zweck haben, eine gleichmäßigere Verteilung konzentrierter Lasten auf mehrere Hauptträger herbeizuführen, und die an den Stirnen in Form von profilierten Konsolen ausladen, auf welchen die Eisenbetonplatte der Gehwege aufsitzt. Als Eiseneinlagen der Hauptträger sind 5 gerade Rundeisen von 30 mm und 5 abgebogene von 28 mm Durchmesser verwendet, dabei sind die Abbiegungen der letzteren den durch die Schubkräfte bedingten schiefen Zugspannungen angepaßt. Bei der Probebelastung durch eine 20 t schwere Dampfwalze ergaben sich Durchbiegungen der Hauptträger von nur 0,3—0,4 mm.

Die Plattenbalkenbrücken sind in dieser Anordnung bis 16 m Spannweite sehr zweckmäßig und meist billiger als eiserne Brücken. Vereinzelte Ausführungen gehen über 20 m Spannweite. Bei großer
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Abb. 532. Hornbachbrücke bei Zweibrücken. Quer- und Längsschnitt.


Spannweite werden die Träger ziemlich schwer, so daß die Plattenbalkenbrücken dann gegenüber den eisernen wenig wirtschaftliche Vorteile mehr bieten.

Als Beispiel einer Plattenbalkenbrücke unter Hauptbahngleisen mag die in Abbildung 533 dargestellte Bahnsteigunterführung im Bahnhof Feuerbach bei Stuttgart gelten. Im Jahre 1908 ließ die Württembergische Eisenbahnverwaltung daselbst drei solche Unterführungen mit Plattenbalken aus Eisenbeton durch die Firma Wayß & Freytag A-G. ausführen und ging damit erstmals in Deutschland zur Anwendung von Plattenbalken unter Hauptbahngleisen über.

Die in Abbildung 533 dargestellte Unterführung hat eine lichte Weite von 6,00 m. Die tragenden Rippen von 35/70 cm Querschnitt sind 1,64 m von einander entfernt, die darüber gespannte Deckenplatte ist über den Auflagern 25 cm und in der Mitte 32 cm dick, so daß sich ein Gefälle von der Mitte aus nach den Widerlagern ergibt. Zur
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Abb. 533. Bahnsteigunterführung im Bahnhof Feuerbach.


besseren Verteilung des Auflagerdrucks sind die Trägerenden über den Widerlagern durch Eisenbetontraversen verbunden.

Da die Höhe des Schotterbetts 90 cm beträgt, so konnten die Achsdrücke der Lokomotiven in eine gleichmäßige Belastung von etwa 3000 kg/qm umgewandelt werden. Die Bemessung der Eisenbetonkonstruktion erfolgte dann unter Einhaltung einer Druckspannung des Betons von 30 kg/qcm und einer Zugspannung von 750 kg/qcm im Eisen, wobei die Zuschläge für Erschütterungen in diesen ermäßigten Spannungen inbegriffen sind. Zur Berechnung der abgebogenen Eisen und der Bügel diente die bei einseitiger Verkehrslast vorhandene Querkraftslinie und zwar wurden die Schubspannungen nach der von uns angegebenen Methode ganz auf Bügel und abgebogene Eisen gerechnet, so daß der Beton keinerlei Schubspannungen mehr aufzunehmen hat1).

In Abbildung 533 ist unterhalb der Trägerarmierung die Materialverteilung hinsichtlich der Momente dargestellt, ferner ist das Diagramm der schiefen Zugspannungen mit der daraus folgenden Verteilung der Abbiegungen eingezeichnet.

Balkenbrücken mit versenkter Fahrbahn.

Bei schmalen Brücken kann eine geringere Konstruktionshöhe erzielt werden, wenn man nur zwei Hauptträger seitlich anordnet und auf diese die Last der Fahrbahn durch Querträger überträgt. Die geringe
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Abb. 534. Ansicht.
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Abb. 535. Querschnitt mit Einschalung.




Konstruktionshöhe wird immer gefordert, wenn es sich bei Eisenbahnen um Wegüberführungen handelt, welche Niveauübergänge zu ersetzen haben. Bei größerer Breite können die Gehwege beiderseits auf Konsolen außerhalb der beiden Hauptträger angeordnet werden.

Ein solches Beispiel ist die in den Abbildungen 534—537 dargestellte Wegüberführung in Grimmelfingen bei Ulm, die

schon im Jahr 1902 wohl als erstes Beispiel dieser Art erbaut wurde. Die Hauptträger von 9,0 m Lichtweite haben einen rechteckigen Querschnitt von 70 cm Breite und ragen in ihrem oberen Teil über die Brückenfahrbahn hinauf, indem sie eine niedere Brüstung bilden,
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auf die noch ein kleines Geländer aufgesetzt ist. Die Eisenbetonplatte, welche die Fahrbahn trägt und in Abständen von 1,533 m durch die Querträger unterstützt wird, ist durch einen Belag aus Asphaltfilzplatten
[image: ]
Abb. 537. Wegüberführung in Grimmelfingen bei Ulm.

Bei der Probebelastung mit 450 kg|qm ergab sich eine Einsenkung von 0,2 mm.


wasserdicht abgedeckt. Die eigentliche Fahrbahn wurde aus Beton hergestellt. Die Nebenträger sind als freiaufliegend berechnet worden, gleichwohl ist die Armierung durch Aufbiegen von zwei Eisen <t> 26 mm so angeordnet, daß auch eine gewisse Einspannung übertragen werden kann. Die Berechnung und Dimensionierung der Decke erfolgte mit Berücksichtigung der Kontinuität der einzelnen Felder und unter der Annahme freier Auflagerung auf den Nebenträgern. Als Belastung war Menschengedränge von 450 kg/qm und ein 6 t schwerer Lastwagen mit 1,5 t Raddruck zu berücksichtigen.

Ein größeres Beispiel einer Balkenbrücke mit zwischenliegender
[image: ]
Abb. 538. Hambacher Viadukt in Neustadt a. H. Armierung der Querträger und Details der Auflager.


Fahrbahn und ausladenden Gehwegen ist der in Abbildung 538—541 dargestellte Hambacher Viadukt in Neustadt a. H.

Die Eisenbetonbrücke überspannt mit einer Lichtweite von 13 m drei Bahngleise, während das vorher vorhandene Hausteingewölbe nur eine Lichtweite von 7,5 m hatte. Wie aus dem Querschnitt Abbildung 538 ersichtlich ist, sind die Querträger, welche die Fahrbahnplatte tragen, mit 7,0 m Lichtweite zwischen die Hauptträger gespannt
[image: ]
Abb. 539. Hauptträger des Hambacher Viadukts in Neustadt a.

[image: ]
Abb. 540. Aufhängung der Schalung an Sprengwerken.


und laden noch 2,0 m über sie hinaus, um die Gehwege zu tragen. Die über die Brücke zu führenden Rohrleitungen sind in einem an den Konsolen aufgehängten und gegen die Rauchgase dicht abgeschlossenen Eisenbetonkasten untergebracht. Die Fahrbahn besteht aus Granitpflaster, dessen Fugen mit Zementmörtel ausgegossen wurden. Damit die Räder der Fuhrwerke nicht an den Hauptträgern streifen
[image: ]
Abb. 541. Hambacher Viadukt in Neustadt a. H.


können, sind neben den letzteren 60 cm breite Bordschwellen aus Granit verlegt.

Die Berechnung erfolgte für Menschengedränge und Dampfwalzbelastung. In Abbildung 539 ist die Armierung eines Hauptträgers und ihre Verteilung nach der Linie der größten Momente dargestellt. Die Probebelastung mit zwei Dampfwalzen ergab kaum meßbare Einsenkungen.

Die Auflager sind aus Gußeisen bzw. Gußstahl ausgebildet worden und zwar ist das bewegliche Auflager ein Gleitlager, vgl. Abbildung 538. Die Ausführung dieser Brücke war insofern erschwert, als über den beiden im Betrieb befindlichen Gleisen kein Raum zur Unterstützung der Schalung blieb. Es mußte daher dort die Einschalung an Sprengwerken aufgehängt werden, die auf der neuen Widerlagermauer und dem alten zu entfernenden Mauerwerk auflagerten (vgl. Abbildung 540). Eine Ansicht der fertigen Brücke ist in Abbildung 541 gegeben. Die Ansichtsflächen der Hauptträger sind durch Füllungen gegliedert und erhielten eine Verkleidung durch Vorsatzbeton aus Ulmer Steinmehl und Rheinsand. Der Vorsatzbeton wurde steinhauermäßig bearbeitet.

Brücke mit Oerber's chen Gelenkträgern.

Die Vorzüge der statischen Bestimmtheit, des Wegfalles von Nebenspannungen bei Temperaturänderung und kleinen Bewegungen der Widerlager haben dazu geführt, daß die derber'sehen Gelenkträger auch im Eisenbetonbau angewendet werden. Die etwas schwierige Ausbildung der Zwischenauflager ließ indessen nur vereinzelte Ausführungen zu.

Ein bemerkenswertes Beispiel ist in Abbildung 542 dargestellt. Die Mangfallbrücke bei Weyarn in Oberbayern erhielt bei 6 m Breite und 32 m Lichtweite eine versenkte Fahrbahn zwischen den beiden Hauptträgern, die 1,10 m über die Fahrbahn hochgehen und zugleich die Brüstung bilden. Zur Verminderung des Mittelmoments wurden ungefähr in den Fünftelpunkten der Spannweite Gelenke eingeschaltet und der mittlere Teil mit 17,8 m Weite als eingehängter Träger ausgebildet, während die beiden äußeren Teile der Hauptträger als Konsolträger in den Widerlagern eingespannt und 7,1 m weit ausladend ausgebildet wurden. Damit die Widerlager dem Einspannmoment das Gleichgewicht halten können, sind sie nach vorn mit einem weit ausladenden armierten Fuß versehen, während nach hinten ein besonderer Belastungskörper angeordnet ist, der durch die verlängerten Träger und eine ihren hinteren Abschluß quer verbindende Eisenbetonwand begrenzt und mit kiesigem Material ausgefüllt ist.

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                             32
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Abb. 542. Mangfallbrücke bei Weyarn.


Durch die Ausbildung als Gelenkträger sind auch die Temperaturspannungen ausgeschaltet, die beim fest eingespannten Träger entstehen würden. Die Zwischenauflager sind als einfache Gleitlager in Form von zwei Gußplatten ausgebildet. Die Fuge daselbst ist durch Einlage von doppeltem Asphaltfilz hergestellt worden. Wegen der hohen Druckspannungen an der Oberseite des eingehängten Trägers wurden dort Spiralen eingelegt.

Kontinuierliche und statisch unbestimmte Plattenbalkenbrücken.

Ist die Länge einer geraden Eisenbetonbrücke größer als 16—20 m, so sind Zwischenunterstützungen angezeigt. Diese können aus gewöhnlichen gemauerten Mittelpfeilern bestehen, namentlich wenn sie von einer früheren hölzernen Balkenbrücke noch vorhanden sind; meist aber stellt man sie aus armiertem Beton in Form von Eisenbetonsäulen her. Es ist zweckmäßig, hierbei unter jedem Hauptträger eine Säule anzuordnen und die Säulen am Fuß durch einen gemeinsamen Sockel und ein durchgehendes Fundament zu verbinden.

Bei größerer Länge der geraden Balkenbrücken sind etwa nach jeder vierten Öffnung Dilatationsfugen anzuordnen, wobei man den betreffenden Eisenbetonpfeiler der Quere nach halbiert, oder zwei Pfeiler näher aneinander rückt und über diese die Trägerenden konsolartig auskragen läßt. Überhaupt können die Kragträger bei den Eisenbetonbrücken oft zweckmäßig angewendet werden.

Neuerdings ist man bemüht, an den Auflagern der Brückenbalken aus Eisenbeton konstruktive Anordnungen zu treffen, welche den Auflagerdruck genau festlegen. Bei kleineren Brücken erscheinen die Gleitlager und Tangentialkipplager zweckmäßig. Die Praxis hat zwar die unbedingte Notwendigkeit dieser für Eisenkonstruktionen passenden Auflagervorrichtungen für den armierten Beton noch nicht ergeben, denn es handelt sich hier um viel kleinere Bewegungen, die bei Auflagerung der Träger auf Säulen infolge der Elastizität der letzteren leicht möglich sind. Nötigenfalls können die so entstehenden Nebenspannungen der Träger und Säulen rechnerisch verfolgt werden. Bei Trägern mit nur einer Öffnung sind schädliche Folgen der festen Auflagerung wohl deshalb noch nicht beobachtet worden, weil der Balken nach dem Ausschalen sich an der Unterseite infolge der auftretenden Zugspannungen verlängert und deshalb gegen die Widerlagermauern einen Druck ausübt, der sowohl für die Balken als für die Mauern günstig wirkt. Bei kontinuierlichen Trägern aber, die auf gemauerten Mittelpfeilern aufliegen, erscheint die Anordnung richtig konstruierter Auflager ratsam.

Vollständig und elastisch eingespannterTräger mit einer Öffnung.

Bei Brücken mit nur einer Öffnung erzielt man eine Verminderung des Moments und der Konstruktionshöhe in der Mitte, wenn man die Träger vollständig in die Widerlager einspannt, welche dann sehr stark auszubilden sind. Infolge Temperaturabnahme treten dann starke Zugspannungen auf, welche so weit gehen können, daß die Widerlager etwas pendeln. Durch besondere Eiseneinlagen wäre diesen Zusatzspannungen Rechnung zu tragen.

Die in Abbildung 543 und 544 dargestellte Brücke dieser Art überführt die eingleisige Kleinbahnlinie Stolberg-Büsbach der Aachener
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Abb. 543. Bahnüberführung Stolberg-Büsbach.


Kleinbahngesellschaft über die dreigleisige Staatsbahnlinie Stolberg-Wahlheim. Wegen der geringen verfügbaren Konstruktionshöhe wurden die Plattenbalken in die entsprechend ausgebildeten Widerlager eingespannt. Da die Konstruktionshöhe besonders in der Nähe des einen Auflagers sehr beschränkt war, so ergab sich eine veränderliche Höhe der Trägerrippen und die Berechnung der Momente und Querkräfte mußte für den eingespannten Balken mit veränderlichem Trägheits-

moment durchgeführt werden. Wegen der Unsymmetrie ergaben sich am höheren Trägerende größere Einspannmomente und Querkräfte, als am niedrigen. Mit Rücksicht auf die großen Druckspannungen in der
[image: ]
Abb. 544. Bahnüberführung Stolberg-Büsbach. Eiseneinlage der Träger.


Nähe der Einspannstelle wurden die Rippen nach den Enden hin von 30 cm auf 45 cm verbreitert.

Die elastische Einspannung der Brückenträger oder ihre rahmenartige Verbindung mit der in Eisenbeton ausgebildeten Widerlagerwand erscheint ebenfalls vorteilhaft, wenn es darauf ankommt, das Moment
[image: ]
Abb. 545. Rahmenartige Verbindung von Brückenträger und Widerlagerwand.


in der Mitte der Öffnung zu vermindern. Der Horizontalschub, der bei einer solchen Rahmenkonstruktion entsteht, wird durch den Erddruck auf die vertikale Wand sehr verringert.

Bei dem in Abbildung 545 dargestellten Beispiel ist die Führung der Deckenplatte am Auflager bemerkenswert. Sie dient so als Druckplatte für die negativen Auflagermomente.

Träger auf zwei Stützen mit frei ausladenden Enden.

Je nach den örtlichen Verhältnissen bietet der Träger auf zwei Stützen mit frei ausladenden Enden Vorteile gegenüber einem kontinuierlichen Träger mit drei Öffnungen. Abbildung 546 zeigt eine Überfahrtsbrücke über die zweigleisige Hauptbahn bei Ummendorf (Württemberg). Die Brücke ersetzt einen schienengleichen Übergang und die beiderseits nötigen Erddämme schließen an die ausladenden Enden an.

Es werden also die Widerlagsmauern und die Flügel entbehrlich, was bei ihrer großen Höhe eine ziemliche Ersparnis bedeutet. Die
[image: ]
Abb. 546. Überfahrtsbrücke bei Ummendorf.


Träger können auf den Pfeilern frei aufliegend angeordnet oder aber fest mit ihnen verbunden werden.

Im vorliegenden Beispiel wurden die Träger in Verbindung mit den Säulen als zweistielige Rahmen mit Auslegern und fester Ein» Spannung am Fuß berechnet und konstruiert. Auf das stark veränderliche Trägheitsmoment des Trägers wurde hierbei Rücksicht genommen2).

Die Einzelheiten der Träger- und Säulenarmierung, der Querschnitt der Brücke, sowie die Maximalmomentenlinie mit der ihr angepaßten Materialverteilung sind in Abbildung 547 dargestellt. Den Biegungsbeanspruchungen entsprechend erhielten die Säulen einen rechteckigen

Alb. 547. Überfalirtsbrücke bei Ummendorf. Zweistielige Rahmenbinder mit Auslegern.
[image: ]

Querschnitt von 50,80 cm mit 6 0 28 mm. Der Säulenfuß und die Fundamente mußten wegen des beim Rahmen vorhandenen Horizontalschubs unsymmetrisch angeordnet werden.

Die Träger mit ausladenden Enden können selbstverständlich auch auf gemauerten oder betonierten Pfeilern mit freier Auflagerung an-geordnet werden, ohne daß dadurch die erwähnten Vorteile verloren gingen.

Kontinuierliche Träger mit freier Auflagerung.

Sollen mehrere Öffnungen durch eine gerade Eisenbetonkonstruktion überbrückt werden, so können Einzelträger über jeder Öffnung in Frage kommen, wenn verhältnismäßig dicke Mittelpfeiler entweder schon vorhanden sind oder aus irgendwelchen Gründen gemacht werden müssen. Indem man dann den Pfeiler durch eine armierte Gesimsplatte abdeckt, ist es möglich, die Auflager der Einzelträger ziemlich weit nach außen zu rücken und damit die Spannweite zu beschränken. In dieser Weise wurde die Tragkonstruktion der im Jahr 1907 erbauten Zollbrücke in Zürich angeordnet, bei der die Pfeiler die Verlängerung derjenigen einer bestehenden Eisenbahnbrücke bilden.

Gewöhnlich legt man aber großen Wert auf schlanke Pfeiler und man muß dann kontinuierliche Fahrbahnträger anordnen. Wir geben in Abbildung 548—550 als Beispiel einer Brücke mit frei aufliegenden kontinuierlichen Trägern die Brücke über die Werre bei Herford.

Mit Rücksicht auf den aus Triebsand bestehenden Untergrund sollten möglichst nur vertikale Kräfte auf die Fundamente übertragen werden. Deshalb wurde außer der freien Auflagerung der Träger noch die Möglichkeit der Bewegung der Pfeiler und Widerlager angestrebt.

Der eine Mittelpfeiler gilt als festes, der andere Pfeiler und beide Widerlager als bewegliche Auflager. Eine relative Beweglichkeit ist dadurch erreicht, daß eine doppelte Lage von Dachpappe die Träger von dem unterstützenden Pfeilerkopf trennt und daß in der Fuge zwischen Fundament und Pfeilerschaft die beiden äußeren Drittel ebenso mit doppelter Pappe belegt sind. Durch das innere Drittel gehen die Verankerungseisen 2 <4> 22 auf den Meter hindurch (Abbildung 550). In der Nähe der Außenfläche von Pfeiler und Widerlager sind horizontale und vertikale Eisen angeordnet, um den schwer zu ermittelnden Biegungsbeanspruchungen des Schaftes Rechnung zu tragen.

Aus den Abbildungen 548 und 549 ist die einfache Ausbildung der Flügelmauern als Verlängerungen der äußeren Hauptträger ersichtlich. Um sie wegen des inneren Erddrucks nicht übermäßig stark ausbilden zu müssen, sind sie am Ende durch einen Querbalken ver-
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Abb. 548. Brücke über die Werre bei Herford. Ansicht, Längsschnitt, Querschnitt und Grundriß.


bunden. Die untere Begrenzung der Träger ist stetig gekrümmt, die Berechnung erfolgte unter Berücksichtigung des veränderlichen Träg, heitsmoments.


Anstatt der hier dargestellten Auflagerkonstruktion werden bei großen Trägern auch Tangentialkipplager und Rollenlager aus Eisen und Stahlguß angewendet. In Abbildung 551 ist die Ansicht der Vils-
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Abb. 549. Brücke über die Werre bei Herford. Eiseneinlage der Hauptträger.





brücke bei Vilshofen dargestellt, deren Tragkonstruktion als kontinuierliche Plattenbalken mit drei Öffnungen ausgebildet ist. Der Bau dieser




Brücke war insofern schwierig, als nur in einer Brückenöffnung Pfähle



[image: ]
Abb. 550. Brücke über die Werre bei Herford. Armierung des beweglichen Mittelpfeilers.




für das Lehrgerüst gerammt werden konnten, während für die anderen beiden Öffnungen mittels Senkkästen die Unterstützung hierfür geschaffen werden mußte. Ein Flußpfeiler ist mit der Brückenkonstruktion fest verbunden, der andere hat ein Gleitlager erhalten. An den beiden Widerlagspfeilern sind Rollenlager angeordnet. Die drei Öffnungen haben etwas über 22 m Spannweite.

Gewöhnlich rechnet man der Einfachheit wegen auch die mit Eisenbetonstützen verbundenen Plattenbalken als kontinuierliche Träger mit freier Auflagerung. Für die Mittelfelder der Balken ist der Fehler nicht von Belang und die Enden sind wohl immer frei aufliegend. Die Säulen erhalten bei einseitiger Belastung der anstoßenden Felder Biegungsbeanspruchungen, ihre vertikale Belastung ist aber in diesem Fall nicht ausgenützt. Wenn die Spannweiten mäßig und die Säulen hoch und schlank sind, so bleiben die aus der festen Verbindung mit den Trägern entspringenden Biegungsspannungen der Säulen in mäßigen Grenzen, so daß sich ihre Berechnung nur in wichtigeren Fällen lohnt.
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Abb. 551. Vilsbrücke bei Vilshofen.


Für die Träger selbst rechnet man etwas zu ungünstig, wenn man freie Auflagerung annimmt.

Kontinuierliche Träger mit drei Öffnungen und Zwischenstützen aus Eisenbeton eignen sich gut zur Überbrückung von Bahneinschnitten (Abbildung 552), wobei an Widerlagermauerwerk bedeutend gespart wird.
[image: ]
Abb. 552. Eisenbetonbrücke über einen Bahneinschnitt.


Der in Abbildung 343 dargestellte Träger mit 10,0, 12,8 und 10 m Spannweite ist einem solchen Beispiel entnommen.

Die in den Abbildungen 553—555 dargestellte Brücke über die Fecht bei Sigolsheim ist als kontinuierliche Tragkonstruktion mit drei Öffnungen und überstehenden Enden auf Eisenbetonstützen ausgebildet. Die letzteren sind in dem seichten Flußbett mittels 2 m tiefer Senkbrunnen aus 1,1 m weiten Eisenbetonröhren gegründet worden, besitzen einen achteckigen Querschnitt von 30 cm Durchmesser und sind mit Spiralen und Längseisen armiert.

Im allgemeinen zieht man vor, die Pfeiler in Flußbetten nicht aus einzelnen getrennten Eisenbetonsäulen zu bilden, sondern man ordnet gewöhnlich durchgehende Pfeiler an oder verbindet die Stützen durch Eisenbetonwände, um eine größere Widerstandsfähigkeit gegen den Anprall schwimmender Gegenstände bei Hochwasser und Eisgang zu erzielen und das Festklemmen von schwimmendem Holz zwischen den Säulen zu verhindern. Vor den Säulen sind hier im Flußbett große Granitsteine eingesetzt, um schwimmende Gegenstände abzuhalten.


_
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Abb. 553. Brücke über die Fecht bei Sigolsheim. Trägerarmierung.
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Die vorliegende Brücke dient nur leichtem Fuhrwerksverkehr von 2,5 t Raddruck. Bemerkenswert ist, daß durch die auskragenden Enden der Träger, welche an die gepflasterte Uferböschung anschließen, auf einfache Weise die sonst nötigen Widerlagermauern und Flügel entbehrlich gemacht wurden. Auch die Gründung mit Senkbrunnen trug zur Verminderung der Baukosten bei.

In den Abbildungen 556—559 sind noch verschiedene Beispiele kontinuierlicher Plattenbalkenbrücken dargestellt, die über den Mittelpfeilern als frei aufliegend berechnet sind. Abbildung 556 zeigt dünne Eisenbetonwände als Mittelpfeiler in einem Werkkanal, während die Brücke in Abbildung 557 sich durch 12 m hohe Mittelpfeiler von
[image: ]
Abb. 554. Brücke über die Fecht bei Sigolsheim. Querschnitt.
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Abb. 555. Brücke über die Fecht bei Sigolsheim. Ansicht.
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Abb. 556. Werkkanalbrücke bei Maria-Einsiedel.

[image: ]
Abb. 557. Tobelbrücke in Eisenbeton bei Bad Tölz.

[image: ]
Abb. 558. Überführung beim Bahnhof Jagstfeld.

[image: ]
Abb. 559. Überführung beim Bahnhof Thorensberg-Riga.


40/40 cm Querschnitt auszeichnet. Bei der Brücke der Abbildung 558 sind an den Pfeilerjochen weniger Säulen als Träger vorhanden, von einer elastischen Einspannung der Träger in den Säulen konnte also hier keine Rede sein.

Kontinuierliche Träger mit elastischer Einspannung an den Auflagern.

Wenn man es mit großen Spannweiten und verhältnismäßig niederen Pfeilern zu tun hat, berücksichtigt man jetzt meist die elastische Einspannung der Träger an den Stützen. Die Berechnung erfolgt dann wohl am einfachsten nach der von Professor W. Ritter in seinem Werk über kontinuierliche Balken angegebenen Methode. Die Biegungsmomente in den Trägern ergeben sich alsdann etwas kleiner als bei freier Auflagerung, so daß man mit geringeren Konstruktionshöhen auskommt.

Da dieser Unterschied sich in den Endfeldern viel mehr bemerkbar macht als in den Mittelfeldern, so beschränkt man sich oft darauf, die elastische Einspannung nur bei den Endpfeilern zu berücksichtigen, und über den Mittelstützen frei drehbare Auflagerung vorauszusetzen. In diesem Fall läßt sich die Berechnung auf diejenige eines kontinuierlichen Trägers mit eingespannten Enden zurückführen, indem man die Endstützen sich horizontal heraufgeklappt denkt und sie als weitere Felder des kontinuierlichen Trägers betrachtet.

Auf diese Weise sind die Träger der im Jahr 1907 erbauten Überdeckung des Ill-Hochwasserkanals in Mülhausen i. E. berechnet worden3). Diese Überdeckung ist 667 m lang und 36 m breit. Die für eine Nutzlast von 500 kg/qm berechneten, in Abständen von 3 m liegenden kontinuierlichen Träger von 11, 14 und 11 m Spannweite sind an den Enden in die Eisenbetonpfeiler der Außenwände elastisch eingespannt und demgemäß berechnet. Dadurch, daß diese Eisenbetonpfeiler, die auch noch den Erddruck aufzunehmen haben, in die Konstruktion mit einbezogen wurden, ergab sich für die Hauptträger die Möglichkeit, mit geringerer Konstruktionshöhe auszukommen. Die als Mittelauflager dienenden 7 m hohen achteckigen Säulen sind auf Eisenbetonpfähle aufgesetzt (Abbildung 561). Zwischen die Säulen sind in der Längsrichtung 5 m hohe Monierwände gespannt, so daß das Hochwasser in drei getrennten Strömen abgeführt wird. Diese Monierwände bewirken einen starken Schutz der Säulen, außerdem noch eine erhebliche Verspannung der Konstruktion in der Längsrichtung.

Quer über die Eindeckung hinweg verlaufen vier Straßenzüge, was infolge der hohen Belastungen durch Straßenbahnen und schwere Fuhrwerke zu besonderen Verstärkungskonstruktionen Veranlassung gab. Die ganze Strecke ist zur Vermeidung von Rissen durch Dilatationsfugen in einzelne Abschnitte von rund 36 m Länge geteilt. Diese Fugen schneiden in der Mitte zwischen zwei Trägern durch Decke, Seitenwände und Mittelwände, so daß die Trennung eine vollkommene ist. Ebenso ist jede Brücke als selbständiges Bauwerk von 18 m Länge bzw. Breite abgeteilt. Diese Teilung hat sich als sehr nötig erwiesen, da bei niederer Temperatur ein Öffnen der Fugen bis zu 8 mm beobachtet werden konnte. Die ganze Fläche ist mit Gußasphalt von 25 mm Dicke abgedeckt unter Offenhaltung der Fugen; die Straßenfahrbahnen erhielten Stampfasphalt von 5 cm Stärke.
[image: ]
Abb. 560. Armierungsplan des Decken-Trägerrahmens und Schnitt durch Erdstützmauer und Deckenplatte. — 1 :100.
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Abb. 564. Straßenüberführung beim Bahnhof Wetzlar. Trägerarmierung.
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Abb. 565. Straßenüberführung beim Bahnhof Wetzlar. Querschnitt.


Ursprünglich waren die beiden Ufermauern in Stampfbeton geplant, auf Vorschlag der Firma Wayß & Frey tag A.G. wurden sie aber in Eisenbeton ausgeführt und mit den Trägern zu Rahmen verbunden. Durch diese Verspannung wurde an Konstruktionshöhe gespart, was für das Durchflußprofil von Einfluß war.

Ein Beispiel, bei dem die elastische Einspannung auch an den Mittelstützen berücksichtigt wurde, ist die Straßenüberführung beim Bahnhof Wetzlar, auf welche sich die Abbildungen 564—567 beziehen. Diese im Jahr 1911 für die Kgl. Eisenbahndirektion Frankfurt erbaute Brücke ersetzt den bis dahin vorhandenen schienengleichen Übergang
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Abb. 566. Straßenüberführung beim Bahnhof Wetzlar. Momentenlinien.


und besteht aus 18 Öffnungen von 8,9 bis 12,7 m Spannweite. Je sechs Felder sind zusammenhängend ausgebildet, so daß zwei Trennungsfugen vorhanden sind, wo dann die beiden getrennten|Endsäulen
[image: ]
Abb. 567. Ansicht der Straßenüberführung beim Bahnhof Wetzlar.


der anstoßenden Gruppen auf einem gemeinsamen Fundament angeordnet sind, wie es in Abbildung 564 links angegeben ist.

Aus Abbildung 565 ist die rechteckige Form des Säulenquerschnitts, die den Biegungsmomenten entspricht, zu ersehen. Auch sehr starke Ausrundungen der Trägeranschlüsse haben sich aus dem gleichen Grunde ergeben.

Den Verlauf der maximalen Momente in Träger und Pfeiler zeigt Abbildung 566. Die Berechnung erfolgte nach dem graphischen Verfahren von Professor W. Ritter, Zürich.

Die Ansichtsflächen der Brücke wurden steinhauermäßig bearbeitet.

[image: ]
Abb. 568. Längsschnitt der Altstädter Brücke in Pforzheim, Projekt.
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Abb. 569. Querschnitt der Altstädter Brücke in Pforzheim.




Zum Beton wurde Eisenportlandzement Marke Buderus von Wetzlar verwendet.


Ein weiteres Beispiel elastischer Einspannung an



einer kontinuierlichen Balkenbrücke mit den Mittelstützen, jedoch mit freier Auflagerung an den Enden ist die in Abbildung 568—569 dargestellte Altstädter Brücke in Pforzheim. Mit Rücksicht auf die sehr beschränkte Konstruktionshöhe mußte die Einspannung der Pfeiler, die aus 80 cm starken Eisenbetonwänden gebildet sind, zu Hilfe genommen werden. Wegen der hohen Lage des Hochwasserspiegels konnten ausreichende Vouten an den Trägern nicht vorgesehen werden, sondern es mußte als Druckgurtung eine untere Eisenbetonplatte angewendet werden, die dann auch über die ganze Spannweite ausgedehnt wurde.

[image: ]
Abb. 570. Endwiderlager für vollständige Einspannung an der Lennebrücke bei Versevörde.
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Hierdurch wird einerseits der Einfluß der Wärmeänderungen auf die Tragkonstruktion beschränkt, anderseits wird durch die beiden starken oben und unten durchgehenden Eisenbetonplatten eine gute Querverteilung der konzentrierten Lasten bewirkt. Da die Endfelder eine geringere Spannweite aufweisen wie das Mittelfeld, so ließ sich dort mit freier Auflagerung der Balkenenden auskommen. Die Auflager werden daselbst durch eiserne Gleitlager gebildet.

In Abbildung 570 ist ein für vollständige Einspannung der Trägerenden berechnetes Widerlager dargestellt. Mit gleichem Recht wie bei Gewölben kann hier eine Einspannung der Träger vorausgesetzt werden, sofern die dadurch bedingten Kantenpressungen des Fundaments die Tragfähigkeit des Baugrundes nicht überschreiten. Die Einspannung des Trägerendes verkleinert die Momente namentlich im ersten Feld des Trägers. Bei dem vorliegenden Beispiel ist eine Dilatationsfuge über einem Mittelpfeiler angeordnet, wo dann die Träger auf Gleitlagern aufliegen.

Brücken mit JZ/mW^Z-Trägern.

Außer einigen kleinen Brücken mit Trägern nach System Visintini, der Probebrücke am Bahnhof Ivry und des Viadukts von Avranches nach Considere sind keine Anwendungen von Fachwerksbalken aus Eisenbeton für Brückenträger bekannt geworden. Dagegen wurden die Vierendeel-Jxägev mehrfach zur Tragkonstruktion bei Brücken verwendet.

Über die Mängel des Vierendeelschen Systems in seiner Anwendung im Eisenbetonbau haben wir uns schon auf Seite 435 ausgesprochen. Sie bestehen in den starken sekundären Verbiegungen der Gurtungen und Pfosten und den sehr großen Schubbeanspruchungen in den letzteren. Die beobachteten Schäden sind auf ungenügende Berücksichtigung dieser Spannungen in der Berechnung und Armierung zurückzuführen. Die vertikalen Eiseneinlagen in den Pfosten können nur mit wenig mehr als der Haftfestigkeit auf Schub wirken.

Die ersten Träger dieser Art sind von der Firma Wayß & Co. in Wien im Jahr 1900 ausgeführt worden. Die Durchbrechungen sind gemacht worden, um bei der großen Spannweite das Eigengewicht zu vermindern. Die äußeren Pfosten sind bei der in Abbildung 571 dargestellten Brücke so breit, daß die unter 450 verlaufenden Aufbiegungen der unteren Eisen zwischen den Durchbrechungen Platz finden.

In Abbildung 572 geben wir die Ansicht der in San Giuseppe
[image: ]
Abb. 571. Brücke bei Krapina. Mit durchbrochenen Trägern von 20 m Spannweite. Ausgeführt von Wayß & Co., Wien 1900.


ausgeführten Brücke für eine große Kranlaufbahn. Die auf hohen, runden Eisenbetonpfeilern ruhenden Träger sind mit Durchbrechungen
[image: ]
Abb. 572. Kranlaufbahn mit durchbrochenen Eisenbetonträgern in San Giuseppe.


versehen. Da es sich aber hier nur um geringe Lasten handelte, so ergaben sich keine besonderen konstruktiven Schwierigkeiten.
[image: ]
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Abb. 573 a. Vierendeel-Träger des Neckarwehrs bei Besigheim.


In Abbildung 573 a und b sind die Einzelheiten der Armierung eines Vierendeel-7 Yägers dargestellt, der die bewegliche Konstruktion des Neckarwehrs bei Besigheim zu tragen hat. Auf der Brüstung sitzen die Aufzugswinden für die Schützentafeln und Losständer. Diese hohe Brüstung gestattete eine vereinfachte Berechnung des Trägers und erleichterte die Anordnung seiner Armierung, die sich aber immer noch umständlich genug gestaltete.

Da die untere Gurtung viel höher ist als die obere, so konnten in diesem Fall die von der Querkraft herrührenden sekundären Verbiegungen der oberen Gurtung nur sehr gering sein und die Quer-
[image: ]
Abb. 573 b. Neckarwehr bei Besigheim. Ansicht.


kraft muß in jedem vertikalen Schnitt fast ganz von der unteren Gurtung aufgenommen werden. Diese erhielt den so entstehenden Schubspannungen entsprechend Bügel und abgebogene Eisen, außerdem wurde ein sekundäres Biegungsmoment gleich dem Produkt aus Querkraft und halber Feldlänge berücksichtigt. Die oberen und unteren Gurtungskräfte wurden aus den Biegungsmomenten für die Feldmitten berechnet. Den nach der Mitte des Trägers zunehmenden Kräften wurde bei dem gleichgroß bleibenden Querschnitt der oberen Gurtung durch enger werdende Spiralwicklungen Rechnung getragen.

Die Armierung der Pfosten ergab sich aus der Bedingung, daß sie imstande sein müssen, den Unterschied der beiden Obergurtstäbe durch Biegungs- und Schubspannungen nach dem Untergurt zu übertragen. Die Pfosten konnten dabei unten ganz und oben teilweise eingespannt angenommen werden. Die Armierung der beiden äußersten freien Pfosten mußte außer den Momenten auch den großen SchubSpannungen angepaßt werden. Deshalb sind dort die abgebogenen Eisen angeordnet, die auch jede Rißbildung verhindert haben, die man sonst gerade an den äußeren Pfosten in schräger Richtung und an ihrem Anschluß an die Gurtungen beobachten kann. Es ist durchaus unrichtig, die großen Schubspannungen der Pfosten auf den Beton und die vertikalen Eisen nach den zulässigen Beanspruchungen dieser Baustoffe auf Schub zu verteilen, sondern man muß einerseits den Momenten durch die vertikalen Eisen und anderseits den Schubkräften, welche Zugspannungen in schräger Richtung erzeugen, durch abgebogene Eisen in Verbindung mit Bügeln begegnen.

Die sehr starke Armierung, die sich schon bei dem vorliegenden Beispiel mit verhältnismäßig geringen Lasten ergeben hat, läßt erkennen, wie unrationell das Vierendeel-System für den Eisenbeton ist, wenn alle Kraftwirkungen berücksichtigt werden. Wenn man Fachwerksträger aus Eisenbeton ausführen will, empfiehlt es sich die in Abbildung 461 dargestellten Formen und die auf Seite 437 angegebenen Grundsätze zu beachten.

Brücken mit gewölbter Tragkonstruktion.

Bei den gewölbten Brücken kann der Eisenbeton entweder nur zu dem Gewölbe oder zur Konstruktion des Aufbaus nebst der Fahrbahn oder aber zur Herstellung aller dieser Bauteile verwendet werden.

Die Eiseneinlagen im Gewölbe geben bei kleinen Spannweiten die Möglichkeit, die Druckfestigkeit des Gewölbebetons auszunützen, da auf der anderen Seite auch Zugspannungen aufgenommen werden können. Bei mittleren Spannweiten, von 40—50 m, ist die Verwendung des armierten Betons als Wölbmaterial seltener und zwar aus dem Grunde, weil hier bei richtiger Formgebung Zugspannungen infolge der höheren Eigengewichtspressungen nicht auftreten. Dagegen eignet sich der Eisenbeton wieder mehr für die großen Spannweiten. Soll nämlich hier die zulässige Druckbeanspruchung im Gewölbe nicht überschritten werden, so ist es notwendig, das Gewicht des Aufbaus möglichst zu beschränken, was man durch entsprechende Verwendung des Eisenbetons leicht erreichen kann. Dadurch wird dann die Beanspruchung infolge Eigenlast bedeutend reduziert, die kleinsten Randspannungen bei ungünstigster Verkehrslast sinken aber bis auf Null herab oder werden gar zu Zugspannungen, so daß wieder die Notwendigkeit einer Armierung vorliegt.

Hieraus folgt auch, daß, wenn man Zugspannungen bei kleinen und mittleren Weiten vermeiden, also nur Stampfbetongewölbe ausführen will, der Aufbau nicht zu leicht gehalten werden darf. Der leichte Aufbau bei kleinen Spannweiten ist nur berechtigt, wenn er aus architektonischen Gründen angeordnet, oder wenn der Zweck verfolgt wird, die Fundamente möglichst wenig zu belasten.

Gewölbte Durchlässe.

Als Durchlässe bezeichnet man die zur Unterführung von kleinen Wasserläufen oder von Wegen unter Dämmen nötigen Bauwerke von kleiner Spannweite. Bei Verwendung von Stampfbeton ist man gegenüber den früher gebräuchlichen Formen für Mauerwerk bereits dazu übergegangen, die Durchlässe um das ganze Profil zu wölben, da man hierdurch die ganze Form von den Fundamenten an der Stützlinie anpassen konnte und damit eine sparsamere Ausnützung des Materials erreichte.

Die Armierung der gewölbten Durchlässe hat nur dann einen Zweck, wenn die äußeren Kraftwirkungen unsicher beurteilt werden

Corso Dante
[image: ]
Abb. 574. Unterführung unter dem Corso Dante in Turin. Querschnitt.


können oder wenn sie außergewöhnlicher Natur sind (wie konzentrierte Pfeilerbelastungen auf dem Gewölbe). Ferner wird man Eisen einlegen müssen, wenn aus irgendwelchen Gründen die Form des Gewölbes nicht genau der Stützlinie angepaßt werden kann oder wenn die Gründung auf nicht ganz sicherem Boden erfolgen muß. Im letzteren Fall kann ein dünnes Eisenbetongewölbe sich besser den etwa vorkommenden Deformationen anpassen, als ein starres Gewölbe aus Stampfbeton.

Bei der in den Abbildungen 574 und 575 dargestellten Unterführung unter dem Corso Dante in Turin, welche zur Verbindung der beiden getrennten Teile der Ausstellung vom Jahre 1911 erbaut wurde, war eine halbkreisförmige Form verlangt, die nicht genau mit dem
[image: ]
Abb. 575. Unterführung unter dem Corso Dante in Turin. Einlegen der Eisen.


Verlauf der Stützlinie übereinstimmte. Die Fundamente sind nicht symmetrisch, da auf einer Seite fester Sandboden, auf der anderen mehr weicher Boden vorhanden war.

Brücken mit oben liegender Fahrbahn.

Bei den Brücken mit oben liegender Fahrbahn liegen die Fortschritte, welche die Anwendung des Eisenbetons gebracht hat, weniger in der Tragkonstruktion als in der Anordnung des Aufbaus. Es kann sich im Rahmen dieses Buches nicht darum handeln, den ganzen Brückenbau eingehend darzustellen, sondern wir beschränken uns darauf, an einzelnen Beispielen zu zeigen, wie der Eisenbeton zweckmäßig beim Bau von Brücken verwendet wird.

Ein Beispiel einer armierten Betonbrücke ohne besonderen Aufbau ist in Abbildung 576 dargestellt. Das Gewölbe von 36 m Spannweite und 4,2 m Pfeilhöhe ist im Scheitel 50 cm stark und wurde als
[image: ]
Abb. 576. Galfingerbrücke in Mülhausen i. E. Längenschnitt und Ansicht.


eingespannter Bogen berechnet4). Die Eiseneinlage besteht aus je 10 4> 14 mm in der Nähe des Gewölberückens und der inneren Laibung, in Abständen von etwa 50 auf 50 cm sind beide Eiseneinlagen durch 7 mm starke Drahtbügel miteinander verbunden. An den Kämpfern sitzt das Gewölbe mit erbreitertem Fuß auf dem Widerlagerbeton auf, Um die rechnungsmäßig vorausgesetzte Einspannung zu erzielen. Die Gewölbestirn ist mit Hausteinen verkleidet. Der Raum über dem mit Asphaltfilzplatten wasserdicht abgedeckten Gewölbe und der Fahrbahn
[image: ]
Abb. 577. Strümpfeibachviadukt der Bahnlinie Schorndorf-Welzheim. Längen- und Querschnitt.


ist durch eine Kiesschüttung ausgefüllt. Die größte Randspannung beträgt 37,4 kgqcm Druck und 0,1 kg/qcm Zug, die Eiseneinlage ist also mehr zur Sicherheit angeordnet, im Fall durch Nachgeben der Widerlager oder Temperaturabnahme die Zugspannungen anwachsen sollten.

Der massive Aufbau aus Füllbeton wird bei kleinen Spannweiten angewendet, wenn mehrere Öffnungen vorhanden sind, damit die Ableitung des Wassers schon in geringer Tiefe unter der Fahrbahn möglich ist und der Seitendruck einer gewöhnlichen Auffüllung auf die Stirnmauern vermieden wird. Ein solches Beispiel ist der in Abbildung 577 und 578 dargestellte Viadukt der Bahnlinie Schorndorf-Welzheim5).

Der Strümpfeibachviadukt hat sechs halbkreisähnliche Bogen von je 15,2 m Spannweite, die Bahn steigt 1 :40 und macht eine Kurve von 200 m Radius. Die Gewölbe waren außer der vertikalen Belastung noch für die Fliehkraft, für Seitenstoß der Fahrzeuge und für Wärmeänderung zu berechnen. Sie wurden an den Kämpfern als eingespannt vorausgesetzt und erhielten eine solche Form, daß die Gewölbemittellinie mit einer Stützlinie für die ständige Last zusammenfällt. Die Berechnung erfolgte dann nach dem vom Verfasser in der Schweizerischen Bauzeitung 1906 Nr. 7 und 8 angegebenen Verfahren. Die Zugspannungen steigen im Scheitel unten bis auf 9,46, im Kämpfer
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Abb. 578. Ansicht des Strümpfeibachviadukts.


oben bis 8,45 kg/qcm an. Demgemäß sind die Eisen so eingelegt, daß sowohl im Scheitel unten als im Kämpfer oben je 10 0 18 -f- 11 0 14 mm auf die Breite von 4 m vorhanden sind, wovon die 110 14 oben und unten durchgehen, während die 10 0 18 mm als Zulageeisen im Kämpfer und Scheitel verwendet sind. Zur besseren Verankerung sind die Enden der Zulageeisen jeweils nach der anderen Gewölbeseite hin abgebogen. Die Gewölbebreite beträgt nur 4 m, da die Fahrbahn noch durch weit ausladende armierte Konsolgesimse getragen wird.

Da die Bahnlinie 1 :40 steigt, so ist auch die Verbindungslinie der Kämpfer in dieser Steigung angenommen worden. Die Einrechnung der Stützlinie ergab dann eine in bezug auf diese Steigung und die Vertikale schief symmetrische Form und die weitere Berechnung ergab sich dann in schiefen Koordinaten genau so wie beim gewöhnlich symmetrischen Gewölbe.

Wie aus der Querschnittszeichnung zu ersehen ist, sind außer den Verteilungseisen zickzackförmige Bügel angeordnet, welche die oberen und unteren Eisen verbinden. Mit Rücksicht auf die großen seitlichen Kräfte und auch aus wirtschaftlichen Gründen wurde von einem hohlen Aufbau über dem Gewölbe abgesehen und der ganze Raum mit magerem Beton ausgefüllt. Dagegen ist zwischen den Flügeln ein Hohlraum in der aus Abbildung 577 ersichtlichen Weise gebildet worden, da hierdurch der Erddruck der Hinterfüllung auf die Flügel vermieden wurde. Die volle Ausbetonierung wäre hier zu teuer gekommen.

Das andere Endwiderlager kam auf nicht sehr festen Boden zu liegen. Man mußte daher die Fundamentfläche verbreitern und bildete außerdem die letzte Öffnung als Dreigelenkbogen aus. Mit Rücksicht
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Abb. 579. Bleigelenk der einen;Endöffnung des Strümpfeibachviadukts.


auf die geringe Spannweite wurden die Gelenke durch 2 cm starke Bleistreifen im Scheitel und Kämpfer gebildet (Abbildung 579). Um ein möglichst sattes Anliegen der Bleiplatten zu erzielen, wurde der Beton direkt dagegen gestampft. Die Bleiplatten mußten also vorher in ihre richtige Lage gebracht werden. Zu diesem Zweck wurden an die 80 cm langen und 8 cm breiten Bleiplatten je vier Blechstreifen genietet, die beiderseits etwa 10 cm vorragten. Die Einschalung für den unteren Teil der Gelenkfuge bildete ein Blech, das durch Holzkeile in seiner Form und Lage gehalten wurde. Auf dieses Blech konnten dann die Bleiplatten aufgesetzt werden, wobei ihnen die seitlich angenieteten Blechstreifen den Halt gaben. Der obere Teil der Fuge wurde in gleicher Weise eingeschalt wie der untere. Um einem Zerspalten des Betons unter dem hohen Druck der Bleiplatte entgegenzuwirken, wurden noch Quereisen in zwei verschiedenen Abständen von der Bleiplatte eingelegt.

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                              34

Die Verwendung des Eisenbetons zur Konstruktion der Fahrbahn und des Aufbaus über dem Gewölbe

gestattet verschiedene Ausbildungen, die durch ihr verschiedenes Gewicht auch auf die Konstruktion und Berechnung des Gewölbes von Einfluß sind. Die in nachstehendem beschriebenen Arten des Aufbaus sind für Dreigelenkbögen und eingespannte Bögen in gleicher Weise zutreffend und können sowohl bei einer als bei mehreren Öffnungen angewendet werden.

1. Die Eisenbetonplatte, welche die Fahrbahn trägt, findet ihre Unterstützung auf 40—60 cm starken Wänden aus Beton oder Mauerwerk, die der Länge nach verlaufen und die Last auf das Gewölbe übertragen. Dieses kann als eingespannter oder Dreigelenkbogen aus
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Abb. 580. Wegüberführung bei Homburg v. d. H. Längen- und Horizontalschnitt.


geeigneten Materialien hergestellt sein, ist also ganz unabhängig von der Eisenbetonkonstruktion der Fahrbahn. Die Eisenbetonplatte entspricht also den Spandrilgewölben der gewöhnlichen Anordnung, bietet aber gegenüber diesen den Vorteil, daß sie über die Stirnmauern ziemlich weit ausladen kann und auf die Spandrilmauern keinen Horizontalschub ausübt. Dadurch wird eine geringere Gewölbebreite erforderlich, welche Ersparnisse an den Widerlagern und Pfeilern zur Folge hat.

Bei großer Höhe der Spandrilmauern kann ihre Verspannung durch Zwischendecken aus Eisenbeton notwendig erscheinen. Eine Brücke mit dieser Anordnung des Aufbaues ist in Abbildung 580 dargestellt. Das Gewölbe der betreffenden Brücke besteht aus Stampfbeton ohne Eiseneinlagen. Weil das Terrain hinter den Widerlagern bis zur Fahrbahnhöhe ansteigt, konnten die Längsmauern mit der darauf ruhenden Eisenbetonplatte über die Widerlager hinaus bis in
[image: ]
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Abb. 581. Wegüberführung bei Homburg v. d. H. Querschnitt durch Aufbau und Fahrbahn.


das Terrain verlängert werden, so daß Flügel und Böschungskegel entbehrlich wurden. In ähnlichen Fällen kann so eine Kostenersparnis erzielt werden.

2. Über dem Gewölbe sind senkrecht zu den Stirnen Querwände angeordnet, welche die Eisenbetonkonstruktion der Fahrbahn unterstützen. Die Querwände sind meist in einem solchen Abstand von-
[image: ]
Abb. 582. Brücke über die Nidda in Eschersheim.


einander, daß für die tragende Konstruktion der Fahrbahn eine kontinuierliche Eisenbetonplatte genügt. Die Stirnmauern fallen also ganz weg, auch erfährt das Gewölbe keine Verspannung mehr durch den Aufbau, wie im vorigen Fall, es muß also die Form genau berechnet und ausgeführt werden. Als Vorzug in statischer Hinsicht ist die geringe Belastung der Widerlager und Fundamente zu nennen.

Die Anordnung mit Querwänden ist wegen ihres leichten und hübschen Aussehens sehr beliebt. Die Querwände können aus Mauerwerk oder Beton ohne und mit Eiseneinlagen hergestellt werden. Die
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Abb. 583. Straßenbrücke in Gunzesried (Allgäu). 32 m Spannweite.


letztere Konstruktionsart erlaubt, ihnen geringe Breitenabmessungen zu geben, und wird dann angewendet, wenn auch das Gewölbe aus armiertem Beton besteht.

Wir geben in Abbildung 582 die Ansicht der für die elektrische Straßenbahn erbauten Brücke über die Nidda in Eschersheim.

Eine Straßenbrücke derselben Konstruktion zeigt Abbildung 583. Die Brücke hat 32 m Spannweite und wurde an Stelle einer baufälligen Holzbrücke errichtet.

In Abbildung 584 und 585 ist eine Fußwegüberführung auf der Linie Metz-Vigy dargestellt. Die Achse des Bogens ist bei dieser Brücke als Parabel angenommen worden, um die für eingespannte parabolische Bögen gültigen Formeln unmittelbar zur Berechnung der Einflußlinien für die Kernpunktsmomente benützen zu können. Während sonst die Achse der eingespannten Bögen zweckmäßig mit der Stützlinie für Eigengewicht zusammenfallend angenommen wird, war im vorliegenden Fall die Annahme der Parabel gestattet, weil das Eigengewicht gering und nicht sehr ungleichmäßig auf die Spannweite verteilt ist. Als bemerkenswert sei noch hervorgehoben, daß hier der Anschluß des Bauwerks an die Böschungen durch einen mit Beton-
[image: ]
Abb. 584. Fußwegüberführung auf der Linie Metz-Vigy. Probebelastung.


mauern rings umschlossenen Hohlraum bewirkt ist, der durch eine armierte Betonplatte oben abgedeckt ist. Dadurch wird der große Erddruck auf die Flügelmauern vermieden.

3. Die Querwände der vorhergehenden Anordnung werden durch querlaufende Säulenreihen ersetzt, welche die Plattenbalkenkonstruktion
[image: ]
Abb. 585. Fußwegüberführung auf der Linie Metz-Vigy. Längenschnitt.


der Fahrbahn tragen. Auf diese Weise wird das Gewicht des Aufbaues über dem Gewölbe auf das geringste Maß beschränkt, die Anordnung eignet sich daher für die größten Spannweiten.

Das erste große Beispiel dieser Art war die Isarbrücke bei Grünwald (Abbildungen 586—593), deren Konstruktion hier kurz beschrieben werden soll6).

Diese das Isartal zwischen Höllriegelsgreuth und Grünwald überspannende Brücke wurde nach dem vom Verfasser ausgearbeiteten Projekt durch die Eisenbetongesellschaft München7) ausgeführt. Die rund 220 m lange Straßenbrücke besitzt zwei gewölbte Hauptöffnungen von je 70 m Spannweite und 12,8 m Pfeilhöhe. Hieran schließen
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Abb. 586. Straßenbrücke über die Isar bei Grünwald.


sich auf dem rechten Ufer eine und auf dem linken vier Nebenöffnungen von je 8,5 m Lichtweite an, die mit einer geraden Eisenbetonkonstruktion überdeckt sind.

Die beiden Hauptöffnungen sind als Dreigelenkbögen ausgeführt worden. Für die Wahl dieser Konstruktionsart war außer ihren allgemeinen Vorzügen auch der Umstand maßgebend, daß zur Zeit der Einreichung des Projekts keine bestimmten Angaben über die Untergrundsverhältnisse vorhanden waren, so daß eine gewisse Vorsicht geboten war.

Die Form und Stärke des Gewölbes, das für 400 kg/qm Menschengedränge und 201 Dampfwalzbelastung zu berechnen war, wurde nach dem vom Verfasser im II. Heft 1900 der »Zeischrift für Architektur
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Abb. 587. Isarbrücke bei Grünwald. Längsschnitt, Grundriß und Lehrgerüst der linken Stromöffnung.


und Ingenieurwesen« angegebenen Verfahren so bestimmt, daß sich für jeden Querschnitt jeweils die obere und untere Randspannung gleich der als zulässig erachteten von 35 kg/qcm ergab. Die Gewölbestärke beträgt im Scheitel 75 cm, im Kämpfer 90 cm und erreicht in Fuge V und VI mit 1,20 m ihren größten Betrag. Zugspannungen treten keine auf, dagegen sinken die Druckspannungen im ungünstigsten Falle auf 2,1 kg/qcm.

Da nun jeder Zentimeter, um welchen die Gewölbeform von der richtigen abweicht, die Randspannungen um rund 1 kg/qcm ändert, so würde man bei einer Abweichung von 4—5 cm in den Querschnitten IV bis VI schon Zugspannungen erhalten. Da solche Abweichungen durch ungleiche Senkung des Lehrgerüstes nicht unbedingt ausgeschlossen erschienen, wurde das Gewölbe zur größeren Sicherheit mit einer Eisenarmierung versehen, die aus je neun Rundeisen von 28 mm Durchmesser oben und unten auf die ganze Breite von 8 m besteht. In Abständen von 1 m sind die oberen und unteren Eisen durch 7 mm starke Rundeisenbügel miteinander verbunden.

[image: ]
Abb. 588. Das Kämpfergelenk.
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Die Gelenke aus Gußstahl erhielten die aus den Abbildungen 588 und 589 ersichtlichen Abmessungen; sie sitzen mit gehobelter Fläche und zwischengelegten 4 mm starken Bleiplatten auf armierten Betonquadern auf. Der Druck in der Übertragungsfläche beträgt 100 kg/qcm. Die Gelenke sind für eine zulässige Biegungsspannung von 1100 kg/qcm dimensioniert und beide Hälften berühren sich auf Zylinderflächen von 250 und 200 mm Radius. Für die anschließenden Wölbsteine wurden armierte Betonquader gewählt, nachdem an der Versuchsanstalt in München durchgeführte Druckversuche ein günstiges Ergebnis geliefert hatten. Die Quader sind nur auf einen Teil ihrer Fläche gedrückt; derartig belastete Probekörper werden durch Spaltung mit Rissen in der Kraftrichtung zerstört, es müssen daher Eiseneinlagen, welche senkrecht zur Kraftrichtung und quer zu dem Belastungsstreifen verlaufen, die Bruchfestigkeit wesentlich erhöhen.

Bei der Herstellung der Gelenkquader, die in genauen gußeisernen Formen mit eben gehobelten Flächen erfolgte, wurden die Eiseneinlagen in der ganzen Höhe gleichmäßig verteilt, da bei den Probekörpern die Risse im untern, weniger armierten Teil aufgetreten waren. Die Länge der Quader beträgt 79 cm und entspricht der Länge der Gelenkstücke, so daß auf je einen Quader ein Gelenkstück kommt. An den Kämpfergelenken war die Anordnung so getroffen, daß beide Quaderreihen auf dem Lehrgerüste auflagen, so daß eine gegenseitige Verschiebung derselben ausgeschlossen war.

Das Gewölbe wurde in einzelnen Abteilungen betoniert, deren Größe und Reihenfolge aus Abbildung 587 zu ersehen ist Bei der Einteilung dieser Abteilungen ist auf die Konstruktion des Lehrgerüstes in der Weise Rücksicht genommen worden, daß sich die größeren derselben 1—6 in der Hauptsache je über ein ganzes Kranzholz erstreckten und an den Stößen der Kranzhölzer über den Pfosten kleinere Zwischenräume frei ließen, ebenso blieben vor den Gelenkquadern noch kleinere Zwischenräume frei. Für die Reihenfolge der Ausbetonierung der kleinen Abteilungen 7—14 war maßgebend, daß lange zusammenhängende Gewölbestücke möglichst spät erhalten wurden, d. h. erst, als nur noch geringe Lasten auf das Lehrgerüst kamen, so daß dessen Deformationen nicht mehr schädlich werden konnten. Die letzten Abteilungen waren diejenigen unmittelbar neben den Gelenkquadern in den Kämpfern. Das Gewölbe wurde im Mischungsverhältnis von 1 Teil Blaubeurer Portlandzement zu 2 Teilen Isarsand und 4 Teilen Isarkies hergestellt.

Das Lehrgerüst bestand in beiden Hauptöffnungen aus je sieben Lehrbögen, deren Konstruktion aus Abbildung 587 ersichtlich ist. Bei dieser Anordnung erfolgt die Abstützung der senkrechten Lasten der Betonabteilungen in möglichst direkter Weise auf die Pfähle, so daß die Kranzhölzer die einzigen auf Biegung beanspruchten Konstruktionsteile sind. Hierdurch wird die Deformation des Gerüstes auf das geringste Maß beschränkt, sofern durch besondere Vorkehrungen dafür gesorgt ist, daß die Pfosten und Streben nicht in das Holz der Schwellen eindringen, d. h. daß das Holz der Schwellen senkrecht zur Faser nicht überansprucht wird. Als zulässige Beanspruchung des Holzes senkrecht zur Faser wurden 13—15 kg/qcm angenommen und zur Verteilung des Drucks der Pfosten und Pfähle auf die Schwellen und Holme des Lehrgerüsts u -Eisenstücke zur Hilfe genommen (Abbildung 590).

Es wurden überall Sandtöpfe angewendet und von der Verwendung von Senkschrauben der Kosten wegen abgesehen; auch bieten die Sandtöpfe den Vorzug einer stabileren Auflagerung des Lehrgerüstes und gestatten bei genügender Vorsicht und Erfahrung ein ebenso sicheres Ausschalen wie mittels Senkschrauben.

Alle Fundamente der Widerlager und Pfeiler wurden unter Wasserhaltung bis auf den tragfähigen Flinz, der bis zu 5 kg/qcm belastet
[image: ]
Abb. 590. Detail des Lehrgerüstes der Isarbrücke.


werden kann, hinuntergeführt. Die hochgehenden Pfeiler der Nebenöffnungen und die Aufbauten der Hauptpfeiler erhielten ebenfalls Aussparungen, die eine Armierung der oberen Abschlußbogen dieser Pfeiler bedingten, damit die zur Aufnahme der Auflagerdrücke der Fahrbahnträger genügende Tragfähigkeit erreicht wurde.

Die Brückenfahrbahn besitzt eine Breite von 8,0 m zwischen den Geländern, wovon 5,0 m auf die Fahrbahn und je 1,5 m auf die beidseitigen Gehwege entfallen; sie fällt vom Mittelpfeiler nach beiden Brückenenden mit 1 °/o und wird durch die Pfeiler über den Widerlagern der beiden Hauptöffungen hindurch entwässert Die Fahrbahn wird getragen durch eine Eisenbetonkonstruktion, bestehend aus einer 8,60 m breiten und 20 cm starken armierten Betonplatte, die ihre Last auf fünf Längsträger überträgt, welche ihrerseits alle 4,0 m durch Eisenbetonsäulen auf das Gewölbe abgestützt sind. Die Platte und die Träger sind als kontinuierliche Balken berechnet, indem die ungünstige Annahme gemacht ist, daß die Platte über den Trägern und diese auf
[image: ]
Abb. 591. Straßenbrücke über die Isar bei Grünwald. Ansicht des linken Pfeilers.


den Säulen frei drehbar aufgelagert seien. Für die Berechnung der Fahrbahnkonstruktion war natürlich der Raddruck der Dampfwalze maßgebend. Die Eiseneinlagen des Gewölbes der Träger und Säulen sind in Abbildung 592 dargestellt.

Die Säulen haben einen Querschnitt von 40/40 cm mit Ausnahme derjenigen in den Ansichtsflächen über den Brückenstirnen, die mit Rücksicht auf das bessere Aussehen einen T-förmigen Querschnitt erhielten, so daß sie in der Ansicht mit einer Breite von 70 cm erscheinen. Der Abstand der 7 mm starken Rundeisenbügel beträgt bei allen Säulen 35 cm. Die Säuleneisen greifen etwa 40—50 cm in den Gewölbebeton ein und das Gewölbe ist unter jeder Säulenreihe noch in der Querrichtung durch vier Rundeisen von 16 mm unten und zwei Rundeisen von 16 mm oben armiert, wodurch die konzentrierten Lasten der Säulen besser auf die ganze Gewölbebreite übertragen werden.

Die letzte Unterstützung über den Kämpfern ist als eine armierte
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Betonwand mit Durchbrechungen ausgebildet, um der Fahrbahntafel die erforderliche seitliche Stabilität zu sichern. Über den Gelenkfugen im Scheitel und Kämpfer sind in der Fahrbahnkonstruktion Dilatationsfugen angeordnet, die in üblicher Weise mit Blechen überdeckt sind.

Die Plattenbalken über den 8,5 m weiten Nebenöffnungen liegen in gleichen Abständen wie bei den Mittelöffnungen. Die Träger sind als einfache, frei aufliegende Balken berechnet und konstruiert, mit Rücksicht auf die einfachere Anordnung der Armierung.
[image: ]
Abb. 593. Fahrbahnkonstruktion zwischen den Landpfeilern am linken Ufer.


Die Architektur der Brücke ist vollständig durch die Konstruktion gegeben; mit Ausnahme der Mittelpfeiler ist auf jede weitere Ausschmückung verzichtet; alle Betonflächen sind ohne Bearbeitung geblieben, nur einzelne vorstehende Gräte, welche durch die Fugen zwischen den Schaldielen entstanden waren, wurden abgearbeitet. Auch das Geländer ist in Beton mit Durchbrechungen hergestellt. Die wasserdichte Abdeckung der die Fahrbahn tragenden Eisenbetonplatte besteht aus Asphaltfilzplatten, diejenige des Gewölberückens aus einem wasserdichten Zementglattstrich.

Beim Ablassen des Lehrgerüstes hatte der Gewölbebeton ein Alter von rund 3 Monaten und die ganze ständige Belastung einschließlich Chaussierung war aufgebracht, so daß der Kämpferdruck genau die aus der Rechnung sich ergebende Richtung annehmen mußte.

Das Ablassen des Lehrgerüstes erfolgte in der Weise, daß zunächst in den beiden Mitteljochen unter den Scheiteln auf ein gegebenes Signal die Verschlüsse der Sandtöpfe geöffnet und aus jedem ^4 I Sand herausgelassen wurde. Nachdem die Öffnungen wieder
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geschlossen waren,wurde gleichzeitig mit Hölzern ein paarmal gegen die Sandtöpfe geklopft, wodurch erst die Senkung von einigen Millimetern eintrat. Dasselbe wurde gleichzeitig bei den vier zunächst den Scheiteln gelegenen Reihen wiederholt, und so fort bis zur drittletzten, worauf das Verfahren vom Scheitel ausgehend erneuert und bis zur letzten Reihe ausgedehnt wurde. Im ganzen sind also 28 Mann mit dem nötigen Aufsichtspersonal erforderlich gewesen, von denen jeder mit Schraubenschlüssel, Hacken, Meßgefäß und Klopfholz ausgerüstet war. Da das Lehrgerüst sich in elastischer Spannung befand, so wurden anfänglich nur ganz geringe Senkungen des Gewölbes beobachtet.

Dem Lehrgerüste war beim Abbinden eine Überhöhung von 10 cm im Scheitel gegeben worden, bis zum Gewölbeschluß betrug die Senkung nur 17 mm, vom Gewölbeschluß bis zum Ausschalen war eine meßbare Senkung nicht zu konstatieren. Die beim Ausschalen beobachtete Senkung betrug in der rechtsseitigen Öffnung 6,5 mm, in der linksseitigen 10 mm.

Vor und nach dem Ausschalen wurden die Stärken der Gelenkfugen zwischen den Quadern gemessen, es konnten aber nur Zusammendrückungen von höchstens x/io mm beobachtet werden. Verschiebungen der Widerlager konnten mit den zur Verfügung stehenden Instrumenten nicht mit Sicherheit nachgewiesen werden. Die durchgeführte Berechnung der Scheitelsenkung ergab eine befriedigende Übereinstimmung mit den gemessenen Größen, gab aber auch Aufschluß darüber, daß schon geringe Abweichungen von der planmäßigen Form die Einsenkung wesentlich beeinflussen8).

Die Gelenkfugen der Gewölbe sind noch mit Zementmörtel ausgegossen worden, um die Stahlgelenke vor Rost zu schützen. Durch eine in der Mitte der Fuge einbetonierte Schichte Asphaltfilz soll die Beweglichkeit der Gelenke gewahrt bleiben.

Die Isarbrücke bei Grünwald war zur Zeit ihrer Erbauung (1904) die weitestgespannte Betonbrücke. Sie wurde im Jahr 1908 übertroffen durch die 80 m weit gespannte Gmündertobelbrücke, deren Gewölbe als eingespannter Bogen ausgebildet wurde.

DieGmündertobelbrücke bei Teufen9) im Kanton Appenzell wurde nach den Plänen und unter der Oberleitung des Verfassers durch die Firma Frote, Westermann & Co. in Zürich ausgeführt.

Die Brücke überspannt die Sitter mit einem großen Bogen von 79,0 m Lichtweite und 26,50 m Pfeilhöhe, an welchen sich gegen Teufen hin zwei, gegen Stein hin vier gewölbte Seitenöffnungen von je 10,25 m Lichtweite anschließen. Die Breite der Brückenfahrbahn beträgt 6,90 m zwischen den Brüstungen, hiervon sind für die Straße 5,70 m nutzbar, während je 0,60 m auf die beiderseits vorgesehenen Gehwege kommen.

Der große Bogen ist als eingespanntes Gewölbe ohne Gelenke ausgeführt. Seine Stärke wächst von 1,20 m im Scheitel gegen die Kämpfer hin auf 2,13 m an. Mit Rücksicht auf eine größere Seitenstabilität nimmt auch die Gewölbebreite vom Scheitel nach den Kämpfern hin von 6,50 m auf 7,50 m zu. Die Berechnung ist nach der vom Verfasser in der »Schweiz. Bauzeitung« 1906 (Bd. XLVII, Seite 83) veröffentlichten Methode durchgeführt und zwar für eine Belastung durch eine 20 t schwere Dampfwalze in Verbindung mit 450 kg/qm Menschengedränge. Eine Temperaturänderung von + 20° C. gegenüber der Herstellungstemperatur wurde in der Berechnung der Spannungen berücksichtigt. Die Mittellinie des Bogens entspricht der Stützlinienform für die ständige Last; die tatsächliche Stützlinie für Eigengewicht weicht aber von dieser Mittellinie infolge Verkürzung des Bogens durch die Normalkräfte ab.

Theoretisch wäre eine Armierung des Gewölbes nicht notwendig gewesen, sie wurde aber gleichwohl durchgeführt, um dem wichtigsten Teil der Brücke eine weitgehende Sicherheit zu geben, denn es war nicht ausgeschlossen, daß durch geringes Nachgeben der Fundamente, ungenaue Ausführung der theoretisch ermittelten Form und namentlich infolge Schwindens des Betons Zugspannungen auftreten würden. Die Armierungen, bestehend aus 28 mm starken Rundeisen, wurden dann in größerer Zahl dort eingelegt, wo die kleinsten Druckspannungen ermittelt wurden, so daß

vorhanden sind (vergl. Abbildung 595). An den sorgfältig versetzten Stößen greifen die Längseisen 1,50 m übereinander. Am Kämpfer sind noch weitere 14 0 22 mm zur Verbindung des Bogens mit den Widerlagern angeordnet. In Abständen von 50 cm verbinden schleifenförmige 8 mm starke Bügel die oberen und die unteren Längseisen,
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Abb. 596. Ansicht des Hauptbogens auf dem oberen Teil des Lehrgerüstes mit der Einteilung für die Betonierung.


in den gleichen Entfernungen folgen die oberen und unteren Verteilungsstäbe von 10 mm Durchmesser. Dort, wo die konzentrierten Lasten des Aufbaues durch die Säulenreihen übertragen werden, sind zur besseren Querverteilung oben 4 und unten 5 0 18 mm im Gewölbe eingelegt worden.

Die Herstellung des Gewölbes geschah in einzelnen Lamellen, deren Einteilung und Reihenfolge aus Abbildung 596 ersichtlich sind und so getroffen wurden, daß die zuerst betonierten Abteilungen 1 bis 8 in der Hauptsache je über ein ganzes Kranzholz sich erstreckten, während die nur 0,8—1,5 m breiten Schlußabteilungen 9—17 jeweils über den Stößen der Kranzhölzer lagen. Der beabsichtigte Zweck dieser Einteilung ist hier, dank der sachgemäßen Einteilung der Abteilungen und der sorgfältigen Ausführung des Lehrgerüstes, in voll-
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kommener Weise erreicht worden, indem nirgends Risse im Gewölberücken entdeckt werden konnten.

Für die oberen Lamellen 1—7, die noch kein Bestreben hatten,

auf der Schalung des Lehrgerüstes abzugleiten, genügte eine gewöhnliche Einschalung der Wölbeflächen, dagegen mußten die unteren Ab


teilungen 4—6 gegen das Widerlager abgesprießt werden. Da es unmöglich gewesen wäre, bei Herstellung der Schlußabteilungen 9, 10 und 15 diese Absprießungen ganz zu entfernen, wurden, wie aus Abbildung 597 ersichtlich ist, in diesen Schlußabteilungen gleichzeitig



mit dem Betonieren der unterhalb liegenden Abteilung je zwei Betonsprießen von der halben Bogendicke und der Bogenbreite hergestellt, die in Verbindung mit Holzsprießen die nächste Lamelle stützten. Nach etwa vier Wochen waren dann die Betonstreifen so weit erhärtet, daß die Holzab-sprießung daneben herausgenommen und die betreffende Schlußabteilung betoniert werden konnte. Nach Fertigstellung des Aufbaues über dem Gewölbe ist der Gewölberücken mit einem wasserdichten Glattstrich versehen worden.


' (Draufsicht
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Der Aufbau über dem Gewölbe be-    Abb. 597. Absprießung und

steht aus Eisenbetonsäulen, welche die     stufenweise Betonierung der

ebenfalls aus Eisenbeton gebildete Fahrbahn tragen. Mit Rücksicht auf den Anlauf der Stirnflächen des Gewölbes sind die äußeren Säulen mit J_-förmigem Querschnitt ausgeführt worden, in der Weise, daß der nach außen gerichtete Steg des _L-Querschnitts den Anlauf von 1:54,66 der Stirnflächen des Gewölbes aufweist. Auf diese Weise erscheinen die Säulen etwas breiter (0,80 m) und durch den äußeren Anlauf wird ein befriedigendes und stabiles Aussehen erreicht. Die inneren Säulen haben einen Querschnitt von 50 x 50 cm und sind nur mit 11,5 kg^qcm beansprucht. Gegen Knicken ist eine mindestens lOfache Sicherheit vorhanden.

Von der Fahrbahn erhalten die Säulen nur vertikale Lasten, denn die horizontalen Windkräfte, die auf die Fahrbahn und deren Brüstungen wirken, werden von der Fahrbahnplatte auf den Bogenscheitel und die starken Pfeiler über den Widerlagern übertragen. Die Fahrbahnplatte ist hierzu eigens durch je zwei Rundeisen von 24 mm Stärke an den Rändern armiert. Im Gewölbe selbst ergibt der Winddruck nur ganz geringe Zusatzspannungen.

Am Anschluß an die großen Pfeiler ist die Auflagerung der Fahrbahn eine elastisch bewegliche, indem dort an der Seitenfläche der Pfeiler eine 12 m hohe und nur 25 cm dicke Eisenbetonwand eingebaut ist, Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                              35 die unten fest mit dem Pfeilerbeton, oben fest mit der Fahrbahntafel verbunden ist und die infolge ihrer Elastizität so viel federn kann, als es die Längenänderung der 81,3 m langen Fahrbahn verlangt, wenn sich ihre Temperatur ändert. Unter der Annahme einer vertikal bleibenden Einspannungstangente am oberen Ende kann sich die Wand ohne Überbeanspruchung des Materials um 2 cm nach beiden Seiten ausbiegen, während höchstens 1 cm nötig werden wird. Die Endträger

Windgurtung d.Fahrbahndecke
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Abb. 598. Querschnitt- und Armierungsplan der Fahrbahn.


der Fahrbahn sind mit Rücksicht auf die infolge der festen Verbindung mit der federnden Wand sich ergebenden Zusatzmomente stärker armiert worden. Die Knicksicherheit der Wand ist trotz der großen Höhe noch eine 24fache.

Die federnde Wand muß noch die seitliche Stabilität der Fahrbahntafel sichern, hat also die Windkräfte von dieser auf die starken Pfeileraufbauten über den Widerlagern zu übertragen, wofür besondere Eisen vorgesehen sind.

Die Eisenbetonplatte der Fahrbahn wurde als kontinuierlicher Balken, auf den Längsträgern der Fahrbahn frei aufliegend, berechnet und demgemäß mit oben und unten durchgehenden, sowie abgebogenen Eisen versehen, die in Abbildung 598 ersichtlich sind. Da die Längsträger der Fahrbahn unter den Raddrücken sich etwas durchbiegen, ist es durchaus notwendig, in solchen Fahrbahnplatten außer den abgebogenen Eisen noch oben und unten gerade durchlaufende zu verwenden, damit die wechselnden Momente der Platte aufgenommen werden können. Die stellenweise in der Literatur angegebene Armierung der Fahrbahnplatten mit nur abgebogenen Eisen muß als durchaus ungenügend bezeichnet werden. Infolge der zahlreich angeordneten Verteilungsstäbe wirkt eine größere Plattenlänge zur Aufnahme der konzentrierten Raddrücke mit.

Die Längsträger der Fahrbahn sind als kontinuierliche Träger für die ungünstigsten Laststellungen mittels Einflußlinien berechnet worden.
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Abb. 599. Armierungsplan der Fahrbahn-Längsträger.


Die feste Verbindung mit den Säulen wurde dabei im Interesse einer größeren Sicherheit außer acht gelassen, d. h. es wurde einfach freie Auflagerung angenommen10). Die Armierung ist dem Verlauf der Maximalmomentenlinien angepaßt und in Abbildung 599 dargestellt. Die Längsträger schließen an die Säulen mit voutenartigen Verstärkungen an, damit die Druckspannungen an der Unterseite, die von den negativen Stützenmomenten herrühren, das zulässige Maß nicht überschreiten.

Die Dicke der Eisenbetonplatte der Fahrbahn nimmt von 20 cm in der Mitte auf 25 cm an den Rändern zu, damit ein Gefälle nach der Mitte hin entsteht. Über der Platte folgt die wasserdichte Abdeckung aus Asphaltplatten mit Juteeinlage. Das durch die Chaus-

sierung etwa durchsickernde Wasser dringt durch eine Schichte von porösem Beton (ohne Sandzusatz) hindurch, fließt dann auf der wasserdichten Schichte nach der Straßenmitte ab, wo es unter einem mit zahlreichen Löchern versehenen Belageisen nach den Entwässerungsröhren bei den großen Pfeilern abgeleitet wird. Dort, wo die schräg geführten Abfallröhren die Dilatationsfuge durchschneiden, findet jedesmal ein Wechsel in den Rohrweiten in der Weise statt, daß das engere Rohr in ein weiteres mit Spielraum einmündet, wodurch eine gegenseitige kleine Verschiebbarkeit gewahrt bleibt.

Die Gehwegplatten sind an Ort und Stelle in 1,2 m langen Stücken hergestellt worden und zwar wurde zunächst jede zweite Platte betoniert, die Stoßfuge mit Preolit bestrichen, worauf dann die freigebliebenen Zwischenfelder ausbetoniert wurden. Ganz ähnlich wurde bei der
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durchbrochenen Brüstung verfahren, die eine Verkleidung aus Vorsatzbeton erhielt und noch steinhauer-mäßigbearbeitet wurde. Zum Schutz gegen Risse und auch mit Rücksicht auf größere Standsicherheit wurde die


Zwischenfelder der Brüstung mit Schwindfugen an. Zuerst wurden die Postamente betoniert und ihre Stoßfugenflächen mit Preolit angestrichen, so daß dann die




Dilatationsfuge angeordnet, so daß bei Temperaturänderung die Bögen
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Die Armierung der nur wenig beanspruchten kleinen Gewölbe, deren Scheitelstärke 35 cm beträgt, besteht aus je 5 0 14 mm auf den Meter oben und unten. Die Verteilungsstäbe sind 8 mm stark und in Entfernungen von 25 cm angeordnet; 7 mm starke schleifenförmige Bügel verbinden in Abständen von 40 cm die Längseisen.

Die Gewölbezwickel der Seitenöffnungen sind mit Füllbeton 1:16 ausgefüllt, dem an den Ansichtsflächen eine 25 cm starke Schichte vom Mischungsverhältnis 1 : 12 vorgesetzt wurde. Über den Kämpfern sind im Füllbeton Dilatationsfugen angeordnet.

Gegen die Hauptöffnung hin finden die Gewölbe der Seitenöffnungen ihr Auflager auf den großen Betonpfeilern, die auf den
[image: ]
Abb. 602. Gewölbearmierung über den Seitenöffnungen.


großen Widerlagern aufsitzen. Die Stärke von 3,5 m reicht nicht aus, um Zugspannungen in den großen Pfeilern infolge des einseitigen Gewölbeschubs zu vermeiden. Deshalb waren im unteren Teil jener Pfeiler auf der gegen die Nebenöffnungen hin gelegenen Seite je 30 12 m lange und 25 mm dicke Rundeisen einzulegen, die genügend tief in die Widerlager eingreifen (Abbildung 601). Am Endwiderlager der kleinen Bögen sind vier dünne Längsmauern angeordnet, auf welchen die Fahrbahn mittels starker Eisenbetonplatten aufgelagert ist. Die Erde des anschließenden Straßendammes ist dann in den Räumen zwischen den Längsmauern nach derselben Linie abgeböscht, wie außen am Böschungskegel. Dadurch entsteht kein Erddruck auf die Längsmauern und ein Ausweichen der Flügel ist nicht zu befürchten.

Große Sorgfalt wurde auf Entwurf und Ausführung des Lehrgerüstes vom großen Bogen verwendet, das zur möglichsten Vermeidung von Senkungen so konstruiert wurde, daß alle Lasten direkt abgestützt wurden. Mit Ausnahme der Kranzhölzer waren keine auf Biegung beanspruchten Teile vorhanden; alle übrigen Hölzer erlitten nur axiale Drucke. Zur weiteren Verminderung der Senkungen dienten ui-Eisen und Hartholzstücke, die jeweils zwischen Pfosten und Schwellen eingeschaltet waren; sie verringerten die Pressung der
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Abb. 603. Gesamtansicht des Lehrgerüstes.

Nach den Plänen des Verfassers errichtet durch 7?. Coray in Trins.


Hölzer senkrecht zur Faser auf 15—20 kg/qcm und verhinderten so das Einpressen der Pfosten und Streben in die Schwellen.

Etwas über Kämpferhöhe war das Lehrgerüst durch die zum Ablassen dienenden Sandtöpfe in einen Oberbau und einen Unterbau geteilt. Die sechs Binder, in einem gegenseitigen Abstand von 1,40 m angeordnet, enthielten im obersten Teil, wo die Betonabteilungen noch kein Bestreben hatten, auf der Schalung zu gleiten, eine vertikale Abstützung, aus senkrechten Pfosten und geneigten Streben bestehend, deren Fußpunkte weiterhin nach den Turmpfeilern des Unterbaues abgestützt sind. Gegen die Kämpfer hin übten die einzelnen Gewölbeabteilungen keinen vertikalen Druck mehr auf das Lehrgerüst aus; der Druck konnte äußerstenfalls unter dem Reibungswinkel cp gegen die Normale zur Leibungsfläche geneigt wirken. Die auf das Lehrgerüst


wirkenden Kräfte sind hier unter Annahme einer Abweichung von 20°




gegen die Normale berechnet worden. Bei derartigen Berechnungen




ergibt sich der in Abbildung 604 gezeichnete Kräfteplan, in welchem Gv O2, O., die Gewichte der Betonabteilungen, Nv N2, N3 ihre Drücke
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auf das Gerüst unter Annahme eines Reibungswinkels y und S2, S3 die Kräfte in den Absprießungen bedeuten. Infolge der schräggerichteten Kräfte wurde die Abstützung im äußeren Teil des Lehrgerüstes in entsprechender Neigung angeordnet. Die Schwelle über den Sandtöpfen wurde dort auf die Länge eines Feldes durch zwei E-Eisen N. P. 26 ersetzt, die mittels zwischengesetzter Winkel und Bleche die horizontalen Kräfte von den meisten Streben aufnahmen und an besondere Verankerungen aus 40 mm starkem Rundeisen abgaben. Von diesen wurden die horizontalen Kräfte nach den Widerlagern geführt, so daß auch in den seitlichen Teilen der Unterbau des Lehrgerüstes nur senkrecht belastet war. Die Details des oberen Anschlusses der Verankerung sind aus den Abbildungen 605 und 606 ersichtlich.

Die Ständer der Gerüstpfeiler wurden ohne Vermittlung einer Holzschwelle direkt auf den Beton aufgestellt und mit Zementmörtel unterstopft. Da bei den meisten Gerüstpfeilern Doppelständer vorgesehen waren, mußten alle Pfosten mit Rücksicht auf genaue Montierung den Querschnitt 28 x 28 in der Säge passieren. Mit großer Sorgfalt wurden dann die Stöße der Pfosten hergestellt, indem beim Abbinden der Stoß so oft durchgesägt wurde, bis eine vollständige Berührung der beiden Stirnflächen stattfand. Der Oberbau des Lehrgerüstes wurde, wie auch die Gerüstpfeiler, mit Zuhilfenahme des Theodolits auf einem Reißboden aufgezeichnet und möglichst genau abgebunden, so daß an den Bögen nach erfolgtem Aufstellen keine Nacharbeiten mehr nötig wurden.

[image: ]
Abb. 605. Knotenpunktverankerung des Lehrgerüstes.




Bei der bedeutenden Höhe mußte das Lehrgerüst zur Erlangung der seitlichen Stabilität nach unten verbreitert werden. Schon der Oberbau mußte seitliche Windstreben erhalten, die sich im Unterbau bis zu 20 m Breite nach außen fortsetzten. Die sehr geringe Senkung
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Abb. 606. Knotenpunktverankerung des Lehrgerüstes.


von 32 mm während des Betonierens ist ein Beweis für die zweckmäßige Konstruktion und die sorgfältige Ausführung des Lehrgerüstes, bei dem der Höhe nach über zehn Stöße vorhanden waren. Vom Gewölbeschluß bis zum Ablassen des Lehrgerüstes war eine meßbare Senkung nicht mehr festzustellen.

Zwischen Oberbau und Unterbau waren als Absenkungsvorrichtung 144 Sandtöpfe eingesetzt, die bedeutend billiger als Senkschrauben sind und ein stabileres Auflager darbieten. Das Ablassen des Lehrgerüstes erfolgte genau so, wie wir es bei der Grünwaldbrücke beschrieben haben. Während des Ablassens zeigte sich eine größte Senkung von 7 mm, die aber auf 5 mm zurückging, nachdem die Sandtöpfe gegen die Kämpfer hin in schnellerem Tempo entleert wurden. Die Senkung des Gewölbescheitels beim Ablassen betrug also nur 5 mm; an den Widerlagern konnte keinerlei Senkung wahrgenommen
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Abb. 607. Ansicht der Brücke mit Lehrgerüst.


werden. Der Aufbau war zur Zeit des Ablassens bis auf die Chaussierung fertiggestellt.

Die Lehrgerüste für die Seitenöffnungen sind als freitragende
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Abb. 608. Ansicht der fertigen Gmündertobelbrücke.


Sprengwerke konstruiert worden und fanden ihr Auflager auf Hölzern, die aus Öffnungen an den Pfeilerschaften auskragten. Die Senkungen dieser Lehrbögen betrugen beim Aufbringen des Betons der Gewölbe
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Abb. 609. Überführung über die Gäubahn bei Stuttgart, Spannweite 30 m.


5—7 mm. Beim Ausschalen senkten sich die kleinen Gewölbe um 2—3 mm.

Der Zementzusatz richtete sich nach der Beanspruchung der ein-
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Abb. 610. Nagoldbrücke bei Calw (Württemberg).


zelnen Bauteile, und zwar wurden folgende Mischungsverhältnisse gebraucht: Fundamentbeton 1 Z.: 4 S. :8K. Pfeilerbeton 1Z. :3X,2 S.: 7 K. Gewölbe- und Eisenbeton 300 kg Z.: 420 1 S.: 840 1 Kies. Bei dem für die Gewölbe verwendeten Mischungsverhältnis ergab sich die Druckfestigkeit: Nach 28 Tagen zu 305 kg'qcm, nach 3 Monaten zu 395 kg/qcm, nach 6 Monaten 447 kg/qcm.

Die Gmündertobelbrücke war die weitestgespannte Eisenbetonbrücke, sie ist seither von der Graftonbrücke in Neuseeland mit einem Dreigelenkbogen von 96 m Spannweite überholt worden, dessen Berechnung ebenfalls vom Verfasser geliefert wurde. Diese Beispiele von weitgespannten Eisenbetonbrücken zeigen, daß der Massivbau bei zweckentsprechender Anordnung und sonst günstigen Umständen auch bei großen Spannweiten mit dem Eisen in Wettbewerb treten kann.

Der leichte Aufbau mit Eisenbetonsäulen über dem Gewölbe wird auch zuweilen bei kleineren Spannweiten angewendet, um ein elegantes und leichtes Aussehen des Bauwerkes zu erhalten. In dieser Beziehung seien noch die Überführungen über die Gäubahn bei Stuttgart erwähnt, wovon ein Beispiel in Abbildung 609 dargestellt ist11).

Abbildung 610 zeigt noch eine kleinere Brücke mit eingespanntem Eisenbetongewölbe und ähnlichem Aufbau. Die Lichtweite beträgt 23 m, die Gewölbestärke im Scheitel 35 cm und im Kämpfer 60 cm.

Brücken mit Fahrbahntafel aus Eisenbeton über getrennten Tragbögen.

Bei breiten Brücken, die auf gutem Baugrund aufsitzen, hat man bisweilen das Gewölbe nur in zwei äußeren, voneinander durch einen
[image: ]
Abb. 611. Pfeifferbrücke in Düsseldorf. Längen- und Querschnitt.


größeren Zwischenraum getrennten Streifen ausgeführt, so daß der mittlere Teil der Fahrbahn überhaupt nicht unterwölbt ist, sondern durch eine quergespannte Eisenbetonkonstruktion auf die Aufmauerung über den beiden äußeren Gewölbestreifen abgestützt ist. Außer am Gewölbemauerwerk spart man auch noch am Lehrgerüst, das zweimal verwendet werden kann, wenn die Bauzeit nicht sehr beschränkt ist. Als Nachteil kann geltend gemacht werden, daß die Last der zwischengespannten Fahrbahntafel nicht gleichmäßig auf die beiden Gewölbe, sondern hauptsächlich auf ihren inneren Rand übertragen wird.

Zum erstenmal wurde diese Anordnung bei der neuen Petrusse-brücke in Luxemburg von Sejourne angewendet. Wir geben nachstehend ein kleineres Beispiel von einer solchen Brücke.

Die Pfeifferbrücke in Düsseldorf*) hat eine Breite von 9,30 m, die beiden äußeren Gewölbestreifen sind je 2,5 m breit und bestehen aus
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Abb. 612. Pfeifferbrücke in Düsseldorf während des Baues.


Stampfbeton mit Steinverkleidung an den Stirnen. Der mittlere 5 m breite Teil der Fahrbahn ist durch eine Plattenbalkenkonstruktion auf die Gewölbe und deren Zwickelbeton abgestützt.

In Abbildung 612 ist die Brücke während des Baus, nach dem Schluß des Gewölbes der Mittelöffnung und in Abbildung 613 die Untersicht der Plattenbalken der Fahrbahn dargestellt.

Werden die getrennten Tragbögen aus Eisenbeton hergestellt, dann können die querverlaufenden Fahrbahnträger so tief gerückt werden, daß sie in der Nähe des Scheitels im Gewölbe selbst aufliegen. Man erhält dann im mittleren Teil eine versenkte Fahrbahn.

Wohl das einzige Beispiel dieser Art ist die Eisenbahnbrücke über den Neckar bei Tübingen, welche nach dem Projekt der Württembergischen Eisenbahnverwaltung von der Firma Wayß & Frey-tag A.-O. ausgeführt wurde12). Die Einzelheiten der Konstruktion sind von der Firma ausgearbeitet worden.

Die Brücke dient zur Überführung der Bahnlinie Tübingen-Herrenberg über den Neckar und besitzt zwei Öffnungen von je 34 m lichter
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Abb. 613. Pfeifferbrücke in Düsseldorf. Untersicht der Fahrbahntafel.


Weite. Über den beiden Endwiderlagern und dem Mittelpfeiler sind überwölbte Durchgänge freigelassen. Mit Rücksicht auf die sehr beschränkte Konstruktionshöhe sind zwei 2,70 m voneinander entfernte Bogenrippen seitlich angeordnet, die so weit über die Fahrbahn hinauf-
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[image: ]
Schnitt durch die Gelenkfuge im Scheitel.                                                  Verschiedene Querschnitte.

Abb. 616. Neckarbrücke bei Tübingen. Armierung der Bogenrippen und der Fahrbahntafel, verschiedene Querschnitte.


gezogen sind, daß die Gewölbeoberfläche mit der Gehwegoberfläche zusammenfällt. Wegen des geringen Stichverhältnisses mußten die Bögen mit Gelenken versehen werden, wovon das Kämpfergelenk noch ins Gewölbe vorgeschoben ist, damit es über dem Hochwasser liegt Das Pfeilverhältnis beträgt 1:11.

Die Eisenbetonkonstruktion der Fahrbahn besteht aus einer 20 cm starken Eisenbetonplatte, die von 30/30 cm starken Querträgern getragen wird, die in Abständen von 1,33 m aufeinander folgen. Die Stärke der Bogenrippen von 1,20 m in den Kämpfern wächst in den Vierteln bis auf 1,33 m an, um sich gegen den Scheitel auf 1,05 m zu ermäßigen. In der Nähe des Scheitels kommt die Fahrbahnplatte von 50 cm gesamter Konstruktionshöhe, Querträger samt Platte, zwischen die Bogenrippen so zu liegen, daß sich eine Art Kanal von etwa 50 cm Tiefe bildet, der zur Aufnahme des Schotterbettes dient, und auf die ganze Länge durchgeht, indem die Zwickelmauern und der Pfeilerbeton seitlich hochgeführt sind.

Die wasserdichte Abdeckung der Eisenbetonkonstruktion der Fahrbahn geschah durch beidseitig gestrichene Asphaltfilzplatten, die auf einen glatten Zementverputz verlegt wurden und gegen Beschädigungen durch den Bahnschotter mit einer armierten Zementmörtelschichte geschützt sind. Das durch das Schotterbett durchsickernde Wasser wird unter einem durchlochten Zoreseisen in der Längsachse nach den Abfallröhren geleitet.

Die Berechnung erfolgte nach den Vorschriften der Württem-bergischen Eisenbahnverwaltung für Lokomotivbelastung von 17 t Achsdruck. Die Formgebung und Dimensionierung der Dreigelenkbogen geschah nach dem vom Verfasser in Heft II 1900 der Zeitschrift für Architektur und Ingenieurwesen angegebenen Verfahren mit Hilfe der Einflußlinien für die Kernpunktsmomente. Es wurde dabei auf einen Grenzwert der Randspannung von 35 kg/qcm ausgegangen. Die größte Zugspannung steigt dann bis 2,2 kg/qcm. Trotz dieser geringen Zugkraft sind zur größeren Sicherheit reichliche Eiseneinlagen in den Bögen angeordnet und zwar liegen je 8 0 24 mm oben und unten in jeder Bogenrippe, durchlaufend vom Kämpfer bis zum Scheitel. Auch die Beanspruchungen der Widerlager infolge Verkehrslast sind mit den Einflußlinien der Kernmomente gerechnet worden, während die ständigen Beanspruchungen durch die Stützlinien für Eigengewicht ermittelt wurden. Die Fundamentpressung auf den festen Keupermergel beträgt ca. 3 kg/qcm.

Die Rippen sind vor den Kämpfergelenken durch einen armierten Versteifungsbalken verbunden. Auch das Widerlager wurde ein Stück weit hinter den Gelenken auf die ganze Breite armiert. Die Gelenke sind aus Gußstahl und als Wälzgelenke ausgebildet mit genügender Sicherung gegen Querkräfte (Abbildung 617). Ihre Berechnung er-Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                             36 folgte mit Hilfe von Einflußlinien für die Scher- und Normalkräfte am Scheitel und am Kämpfer und ergab folgende Maximalbeanspruchungen:


Scheitelgelenk



Normalkraft= 413,334 t

Scherkraft—    17,700 t

Biegungsspannung der Gelenkplatte = 1000 kg/qcm Beanspruchung des Betons . . . . — 79,5 kg/qcm Scherspannung der Dollen . . . . = 279 kg/qcm


Kämpfergelenk 451,813 t 25,800 t 1020 kg/qcm 78,9 kg/qcm 272 kg/qcm




bleibt.




Wegen der hohen Pressungen hinter den Gelenken sind dort die Rippen bzw. die Widerlager durch Spiralarmierungen (D.R.P.) nach Ab-
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Abb. 617. Scheitelgelenk.




Die Krümmungsradien sind so gewählt, daß die Druckspannung in den Gelenkflächen nach der //mischen Formel unter 2000 kg/qcm bildung616 bewehrt. Diebeiden Gelenkhälftensind mitzweiDollen, die hinreichend stark sind, um die auftretenden Querkräfte zu übertragen, verbunden. Diese Dollen verhindern während des Montierens die gegenseitige Verschiebung, und damit die beiden Hälften sich dabei nicht gegeneinander verdrehen können, sind sie mit dünnen Schrauben gegeneinanderverspannt, die so schwach sind, daß sie der minimalen Verdrehung des Gewölbes später keinen nennens werten Widerstand leisten und deshalb dauernd belassen werden können. Damit die beiden zusammengeschraubten Gelenkstücke leicht in ihre genaue Lage gebracht werden können, sind in den Rückflächen mit den erwähnten Schrauben noch Winkeleisen befestigt, die auf kleinen Betonklötzen an der Schalung aufsitzen und durch Keile noch genau in ihrer Höhen


lage reguliert werden können. Damit die Gelenkfuge genügend beweglich bleibt und doch gleichzeitig das Stahlgelenk nach außen abschließt, ist der Teil außerhalb der Stahlgelenke mit 5 cm dicken imprägnierten Korkplatten abgeschlossen, während der Teil bei den Gelenkstücken hohl ist und nach oben und unten durch 1 mm starke Bleche abgegrenzt ist. Zur weiteren Sicherheit gegen Querkräfte sind
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Abb. 618. Eiseneinlage der Fahrbahn, Scheitel belastet.
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Abb. 619. Widerlagerarmierung und Kämpfergelenke.
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Abb. 620. Untersicht der fertigen Brücke.


außer den Dollen noch nasenartige Vorsprünge am konvexen Gelenkstück angeordnet. Diese Ausbildung der Wälzgelenke wurde vom Verfasser bei mehreren Brücken in der Schweiz ausgeführt, sie hat sich als sehr zweckmäßig erwiesen.

Die Gelenkfugen sind auch in der Brückenansicht sichtbar. Auf
[image: ]
Abb. 621. Neckarbrücke bei Tübingen während der Probebelastung. Elastische Einsenkung 3,5—4,2 mm.


der Fahrbahn sind die Fugen über den Kämpfern mit überlappten Flacheisen, am Scheitel mittels eines Schotterbettkastens aus Eisenblech überdeckt.

Bei der Berechnung und Armierung der Querträger wurde die Spannweite von Mitte zu Mitte der Bogenrippen gewählt und in den Zwickelmauern sind besondere Eisen eingelegt worden, welche die Querträger mit den Bogenrippen verbinden. In der Nähe des Scheitels wurden die Querträger, welche dort im unteren Teil der Bogenrippen auflagern, durch abgebogene Eisen in diese aufgehängt. Die Querträgerarmierungen wie auch die Spiralarmierung der Gelenke wurden zum voraus fertig geflochten und sobald die Schalungen bereit waren, eingelegt, wodurch an Zeit gespart wurde.

Der Eisenbeton wurde aus 1 Teil Zement, 2 Teilen Basaltgrus von Immendingen und 2 Teilen Rheinsand hergestellt. An allen sichtbaren Flächen ist Vorsatzbeton, der nachher gestockt wurde, verwendet worden. Der architektonische Teil der Brücke ist von Architekt Elsäßer in Stuttgart bearbeitet.

Die Neckarbrücke bei Tübingen ist die einzige Eisenbahnbrücke dieser Art. Trotz der architektonischen Ausbildung ergaben vergleichende Kostenberechnungen, daß eine eiserne Brücke mit durchgehendem Schotterbett teurer gekommen wäre.

Brückengewölbe nach System Melan.

Neben der gewöhnlichen Rundeisenarmierung ist für Brückengewölbe noch von Bedeutung die Armierung mit Gitterbögen nach dem System Melan. Wir geben im folgenden die Beschreibung der Wegüberführung über die Moselbahn bei Wasserliesch, bei welcher durch die Verwendung der Eiseneinlagen in Form von Gitterträgern eine geringe Konstruktionshöhe ermöglicht wurde.

Bei dieser Brücke, welche einen Niveauübergang ersetzen sollte, reichte der zwischen dem Lichtraumprofil und der Gewölbeleibung vorhandene Raum nicht hin, um ein Lehrgerüst gewöhnlicher Art unterbringen zu können; auch ein eisernes, als Bogen die Schalung tragendes Gerüst hätte im günstigsten Falle den ganzen Spielraum in Anspruch genommen, was gewöhnlich nicht gestattet wird. Diese eisernen Lehrgerüste sind auch nur dann mit Vorteil anzuwenden, wenn sie bei mehreren gleichen Bauwerken wiederholt gebraucht werden können.

Da das Gewölbe aus Eisenbeton hergestellt werden sollte, so lag es in diesem Falle nahe, die Eiseneinlage im Gewölbe so auszubilden, daß sie eine tragfähige Bogenkonstruktion bildete, an welche die Verschalung angehängt werden konnte, in der Weise, daß der Raum unter dem Gewölbe von allen Gerüsten vollständig frei blieb.
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Die 3,5 cm starken Schaldielen fanden ihre Unterstützung auf 50 50

Winkeleisen---die nach der Leibungsform gebogen, in Ab

ständen von 80—100 cm an den darüber verlaufenden Bogenträgern durch 15 mm starke Schrauben aufgehängt waren. Beim Ausschalen der Gewölbe wurden die Schrauben aus ihren einbetonierten Muttern herausgedreht und die so entstandenen Hohlräume nach Wegnahme der Schalung mit Zementmörtel ausgestopft.

Die eisernen Bogenträger mit festaufsitzenden Enden bestehen je 50 50

aus vier Winkeleisen---die in Entfernungen von 50 cm durch

Bleche miteinander verbunden sind; an den Enden konnte die richtige Auflagerung durch je zwei Keilpaare reguliert werden. In der Höhe des oberen und unteren Randes ist je noch ein Geflecht von 7 mm starken Längs- und Querstäben eingelegt, um den Beton besser zusammen zu halten.

Bei der vorliegenden Konstruktion wird der Beton durch die Eiseneinlage weit mehr entlastet, als dies bei gewöhnlich armierten Betongewölben der Fall ist, denn die Eigenlast des Gewölbes wird ausschließlich von den eisernen Bögen getragen und erst das Gewicht des weiteren Aufbaues und die Verkehrslast werden vom Eisen und Beton gemeinschaftlich nach Maßgabe der elastischen Deformationen aufgenommen.

Eine Brücke nach System Melan mit drei Gelenken ist in der Zeitschrift »Beton und Eisen«, Heft III, 1903 mit allen Einzelheiten beschrieben. Bei sehr großer Spannweite geben die einzubetonierenden eisernen Gitterbögen eine Gewähr für die Einhaltung der richtigen Form des Gewölbes, die von großer Wichtigkeit ist und mit hölzernen Lehrgerüsten allein nur bei peinlicher Sorgfalt erreicht werden kann. Die eisernen Gitterbögen bilden immer ganz oder teilweise zugleich das Lehrgerüst; wenn also noch ein hölzernes Lehrgerüst angewendet wird, so kann es viel schwächer gehalten werden, als sonst notwendig wäre. Eine bemerkenswerte Anwendung des Melansystems fand auch bei der Brücke Chauderon-Montbenon in Lausanne statt, wo die unterstützenden Lehrgerüste sehr hoch ausgefallen wären.

Bogenbrücken mit aufgehängter Fahrbahn.

Diese Brücken werden erst seit dem Jahre 1905 ausgeführt. Die geringe Konstruktionshöhe und die günstige architektonische Wirkung haben den Brücken mit untenliegender Fahrbahn eine steigende Anwendung verschafft. Bezüglich der statischen Wirkung der Tragkonstruktion sind verschiedene Anordnungen möglich.

Bogenträger ohne Zugband.

Der Horinzontalschub des tragenden Bogens, an dem die Fahrbahn aufgehängt ist, wird von den Widerlagern aufgenommen, die dementsprechend auszubilden sind.

Das größte Beispiel dieser Art ist die Eisenbahnbrücke über die Rhone bei Chippis von 60 m Spannweite, wo die Fahrbahn in der Mitte der Öffnung eine Dilatationsfuge erhielt, damit sie nicht als Zugband wirken kann. (Vgl. Schweizerische Bauzeitung, 1907.) Die Berechnung dieser Brücke mit eingespannten Bögen wurde vom Ver-
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Abb. 623. Achenbrücke bei Marquartstein. Ansicht, Längsschnitt, Grundriß und Querschnitt.


fasser aufgestellt. Die Ausführung erfolgte durch die Firma Frote, Westernuum & Co. in Zürich. Oberhalb des Lichtraumprofils sind die beiden Tragbögen durch Traversen und eine durchgehende Eisenbetonplatte miteinander verbunden.

In Abbildung 623 ist die Achenbrücke in Marquartstein, Bezirk Traunstein, dargestellt. Die Straßenbrücke von 6,75 m Breite und 50 m Lichtweite wird durch zwei Dreigelenkbögen über der Fahrbahn getragen. Die Gelenke, welche als eiserne Bolzengelenke ausgebildet wurden, sind in die Öffnung vorgeschoben, so daß die Spannweite des Bogens sich auf 42 m beschränkt.

Damit die Fahrbahn nicht als Zugband wirkt, ist in der Mitte eine Fuge angeordnet und die Hängestangen sind dort auf 2 m Abstand zusammengerückt, während sie sonst 4,80 m voneinander entfernt sind. Die Hängesäulen sind ziemlich stark ausgebildet, um den Tragbögen durch die Verbindung mit der Fahrbahntafel die seitliche Stabilität zu sichern. Die Fahrbahn muß dann die Windkräfte durch
[image: ]
Abb. 624. Achenbrücke bei Marquartstein. Bogenarmierung beim Scheitelgelenk.


ihre Einspannung nach den Widerlagern übertragen. Oberhalb der lichten Durchfahrtshöhe sind die Bogenträger durch Traversen verbunden.

Mit Rücksicht auf die großen Randspannungen sind die Ränder der Bögen durch Spiralen in der aus Abbildung 624 ersichtlichen Weise armiert Auch hinter den eisernen Gelenken ist eine Spiralarmierung
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Abb. 625. Haferlbrücke über die Traun bei Traunstein. Ansicht, Längen- und Querschnitt.


angeordnet, die sich konisch nach dem Bogen hin erweitert und so die starken Pressungen des Gelenks in die Gewölberippen überleitet.

Eine Brücke mit eingespannten Bögen ist in Abbildung 625 dargestellt. Die Fahrbahn ist hier wieder in der Mitte durchschnitten, damit die beabsichtigte statische Wirkungsweise der Bögen nicht gehindert wird. Deshalb sind in der Mitte zwei Hängesäulen nahe beieinander angeordnet. Die Fahrbahn ist 5 m breit, die Querträger laden seitlich über den Hängesäulen aus und tragen dort die Gehwege.
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Abb. 626. Starzerbrücke bei Waidbruck.


Bogenträger mit Zugband.

Die Bogenträger mit Zugband haben gegenüber denjenigen ohne Zugband den Vorzug, daß sie äußerlich als Balken zu betrachten sind, daß also durch kleine Setzungen der Widerlager die Kräfte innerhalb der Konstruktion nicht beeinflußt werden. Die Auflagerdrucke sind wie die eines Balkens vertikal, die Endwiderlager brauchen also nicht für den Bogenschub ausgebildet zu werden. Ein weiterer Vorteil ist der Wegfall der Spannungen infolge Wärmeänderung, wenigstens wenn diese im Bogen und Zugband gleichmäßig vor sich geht.

In Abbildung 626 ist die Starzerbrücke bei Waidbruck mit den Einzelheiten des Querschnitts und der Auflager dargestellt. Die Auflager sind als Rollen- und Kipplager wie bei den eisernen Balkenbrücken ausgebildet. Die Verankerung der Eisen des Zuggurts erfolgt durch Schraubenmuttern, die den Druck auf eine Eisenplatte am Ende des Trägers abgeben. Das Zugband bildet zugleich die seitliche Ein-
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Abb. 627. Starzerbrücke bei Waidbruck, Lehrgerüste.


fassung der Fahrbahn, seine Mittellinie muß sich mit der Achse des Bogens und dem senkrechten Auflagerwiderstand in einem Punkt schneiden.

Abbildung 627 zeigt die Brücke mit dem Lehrgerüst und Abbildung 628 stellt die fertige Brücke vor.

Die Bogenbrücken mit aufgehängter Fahrbahn stellen in vielen Fällen eine billige Lösung vor, sie sind billiger als sehr weitgespannte Plattenbalken, und es ist nicht zu bestreiten, daß die Konstruktion eine gefällige ist, die architektonischen Anforderungen entspricht.

Der Eisenbeton wird zweckmäßig auch bei schiefen Brückengewölben angewendet. Bei großer Schiefe ist die gewöhnliche Berechnung unsicher und zwar um so mehr, je größer das Pfeilverhältnis ist. Hier sind insbesondere reichliche Verteilungsstäbe angezeigt. Die Verwendung von Gelenken stößt bei schiefen Brücken auf Schwierig-
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Abb. 62S. Starzerbrücke bei Waidbruck.


keiten, da es sehr schwer ist, eine gemeinschaftliche Drehachse der Scheitel-, bzw. der Kämpfergelenke zu erreichen. Aus diesem Grunde ist man auf armierte, eingespannte Bögen angewiesen.

1

 Diese Methode war schon in der dritten Auflage dieses Buches 1908 angegeben.

2

 Die Berechnung ist ausführlich in »Beiträge zur Theorie und Berechnung der im Eisenbetonbau üblichen elastischen Bogen und mehrstieligen Rahmen« von Dr.-Ing./<. W. Schüchterte, Berlin 1912, Verlag von Wilhelm Ernst & Sohn, enthalten.

3

 Eingehende Beschreibung ist in der Schweizerischen Bauzeitung Bd. LII Nr. 1, 2, 4, 5 erschienen, woraus auch die Abbildungen 560—563 entnommen sind.

4

 Nach dem vom Verfasser in der Schweizerischen Bauzeitung 1906, Nr. 7 u. 8 veröffentlichten Verfahren, auch als Sonderabdruck »Berechnung von eingespannten Gewölben«.

5

 Ausführliche Beschreibung mit Berechnungen in »Neuere Bauausführungen in Eisenbeton« von Jori & Schächterle, Berlin 1911, Verlag von W. Ernst & Sohn.

6

 Vgl. den Aufsatz des Verfassers in 'der Schweizerischen Bauzeitung 1904, XLIV, Nr. 23 und 24, auch als Sonderabdruck erschienen. Die Abbildungen 587 bis 593 sind dieser Veröffentlichung entnommen.

7

 Gesellschafter: IFat/J & Freytag A.-G. in Neustadt a. d. H. und Heilmann & Littmann in München.

8

 Vgl. Sonderabdruck der »Schweizerischen Bauzeitung« 1904.

9

 Ausführliche Beschreibung mit Berechnung in der »Schweizer. Bauzeitung« 1909, Bd. LIII, Nr. 7 — 10 vom Verfasser (woraus die betr. Abbildungen entnommen sind), ferner »Deutsche Bauzeitung« 1908, Nr. 93 u. f. vom bauleitenden Dipl.-Ing, A. Sutter.

10

Brüstung armiert. An alle Postamente schließen die

Abb. 600. Armierung der Brüstung.            Brüstungen direkt dagegen

gestampft werden konnten.

Die Überdeckung der Seitenöffnungen von 10,25 m Lichtweite erfolgte durch eingespannte armierte Betonbögen von 4,64 m Pfeilhöhe (Abbildung 601). Über jedem Kämpfer der kleinen Gewölbe ist eine

frei spielen können. Die Form der kleinen Bögen ist, wie beim großen Bogen, so gewählt, daß ihre Mittellinie eine Stützlinienform für die ganze ständige Belastung ist. Diese Form ist statisch richtiger, als die sonst für Viadukte übliche Halbkreisform und wirkt auch schön für

denjenigen, der statisches Empfinden hat. Dort, wo die Fahrbahn ansteigt, wurden die Kämpfer der Seitenöffnungen in dieselbe Steigung gelegt und die statisch richtige Bogenform ergab sich dann mit den gleichen Ordinaten, wie bei den anderen Gewölben, jedoch vom schiefwinkligen System aus aufgetragen.

11

 Ausführliche Beschreibung in »Neuere Ausführungen in Eisenbeton«, von Jori & Schüchterte, Verlag von W. Ernst & Sohn, Berlin.

!) Vgl. Deutsche Bauzeitung 1908, Mitteilungen über Zement etc. Nr. 6.

12

 Eingehende Beschreibung mit Berechnung in »Neuere Bauausführungen in Eisenbeton«, von Jori & Schüchterte, Verlag von IK Ernst & Sohn, Berlin. Ferner Schweizerische Bauzeitung 1911 Bd. LVII, aus der die Abbildungen entnommen sind.


Neuere Bogenarten aus Eisenbeton.

Im vorhergehenden war vorausgesetzt, daß die tragende Konstruktion aus einem Gewölbe oder Bogen rechteckigen Querschnitts bestehe. Die zweckentsprechende Verwendung des Eisenbetons hat neuerdings noch zu anderen Ausbildungen der bogenförmigen Tragkonstruktionen geführt:

a) Nach einer von Ingenieur Maillart (Zürich) schon mehrmals in der Schweiz angewendeten Konstruktionsart kann man aus dem Gewölbe, den Stirnwänden und der Fahrbahntafel, die alle aus Eisenbeton bestehen, einen vom Kämpfer nach dem Scheitel hin an Höhe abnehmenden kastenförmigen Querschnitt bilden, der wegen des vollständigen Zusammenhangs in seiner ganzen Ausdehnung für die Spannungsverteilung in Betracht gezogen werden kann. Die Konstruktion scheint besonders für Dreigelenkbögen zweckmäßig zu sein.

Die in Abbildung 629 dargestellte, von Ingenieur Nlaillart erbaute 51 m weite Brücke über den Rhein bei Tavanasa hat Bleiplattengelenke. Am Kämpfer sind die Stirnwände unterbrochen, damit eine
[image: ]
Abb. 629. Rheinbrücke bei Tavanasa. Lichtweite 51 m. Erbaut von Ing. Maillart, Zürich.


bessere Übertragung des konzentrierten Kämpferdrucks auf den geschlossenen Querschnitt stattfinde.

Ein weiteres Beispiel einer solchen Brücke ist in der Schweizerischen Bauzeitung vom 1. Oktober 1904 beschrieben.

b) Das Gewölbe kann auch in eine Anzahl Rippen von rechteckigem oder achteckigem Querschnitt nebeneinander aufgelöst werden, wobei der spiralarmierte Beton zur Verstärkung gute Dienste leistet. Die Fahrbahn wird dann durch Säulen auf die Bogenrippen abgestützt. Gegen seitliches Ausknicken sind sie durch Traversen oder eine durchgehende Platte zu schützen. Führt man dabei die letztere so, daß sie im Scheitel mit der Oberkante der Rippen bündig ist und sich gegen die Kämpfer hin der Unterkante der Rippen anschließt, so gibt diese Anordnung günstige Spannungen infolge der Deformation durch die Normalkräfte und bei Temperaturabnahme.

Nach der letzteren Anordnung sind die Gewölbe der Moselbrücke bei Noveant von der Firma Züblin ausgeführt worden (vgl. Armierter Beton 1910, Nr. 1).

Flüssigkeitsbehälter und Rohrleitungen.

Das Moniersystem mit seinem engmaschigen Drahtgeflecht war sehr geeignet zur Herstellung von Flüssigkeitsbehältern aller Art Nachdem eine brauchbare Rechnungsmethode für die Platten gefunden war, ließen sich die Wandstärken und Eiseneinlagen mit Sicherheit feststellen. Wir finden daher schon früh eine ausgedehnte Anwendung des Eisenbetons in der Herstellung der verschiedensten

Flüssigkeitsbehälter für industrielle Zwecke.

Infolge der günstigen Erfahrungen, die mit diesen Anlagen gemacht wurden, findet der armierte Beton auch heute noch auf dem genannten Gebiet eine zunehmende Verbreitung.

Besonders in den Zellstoffabriken, Papierfabriken, Brauereien und Gerbereien werden diese Behälter aus Eisenbeton vielfach verwendet: Bleichholländer, Abtropfkasten, Chlorbehälter, Säurebehälter, Rührbütten,
[image: ]
Abb. 630. Holländer aus Eisenbeton, roh ohne Plattenauskleidung.


Klärbassins, Gerstenweichen, Darrgewölbe, Eiskelleranlagen, Lohgruben, Abortbehälter usw.

Sind die Behälter rund, so hat die horizontale Ringarmierung die Ringspannungen aufzunehmen, die vertikalen Eisen sind dann nur als Querstäbe zu betrachten. Lange Wände rechteckiger Behälter sind am Boden einzuspannen, der immer als Monierschichte im Zusammenhang mit den Wänden ausgeführt wird; alsdann liegt das Hauptgewicht in der vertikalen Armierung. Die Wasserdichtheit wird durch einen wasserdichten Zementverputz im Innern erreicht.

Die Holländer werden gegen den schädlichen Einfluß der Säure durch Auskleiden mit Porzellanplatten geschützt. Die Ausführung der Bleichholländer in Ziegelmauerwerk oder Stampfbeton hat sich nicht bewährt, da die Durchwärmung der verhältnismäßig dicken Wände zu langsam vor sich geht, die Wände nach dem Einlassen des heißen Papierstoffes innen warm und außen kalt sind und daher überall rissig werden. Holländer aus Eisenbeton weisen diese Nachteile nicht auf, weil bei der dünneren Wandung ein rascherer Ausgleich der Temperatur stattfindet und außerdem noch die Eiseneinlage die auftretenden Spannungen aufnimmt.

Es würde zu weit führen, hier auf Einzelheiten dieser den speziellen Bedürfnissen einzelner Industriezweige angepaßten Konstruktionen einzugehen.

Wasserreservoire.

Die größeren, zur Wasserversorgung oder anderen Zwecken dienenden Behälter können aus armiertem Beton in verschiedener Weise hergestellt werden. Entweder sind die Wände aus Stampfbeton oder Mauerwerk und der Eisenbeton wird nur zur Überdeckung und zu den Mittelstützen angewendet, oder aber es sind Boden, Wände und Decke ganz aus armiertem Beton hergestellt.

Ein Beispiel der ersteren Art, wie es mehrfach ausgeführt wurde, ist in Abbildung 631 dargestellt. Die Überdeckung in Eisenbeton
[image: ]
Abb. 631. Wasserreservoir mit Eisenbetondecke und Stampfbetonwänden.


bietet wirtschaftliche Vorteile gegenüber derjenigen mit Stampfbetongewölben nur, wenn die Preise für Kies sowie die Beifuhrkosten hoch sind.

Die ganz aus Eisenbeton konstruierten Wasserbehälter von großem Fassungsraum mit ausgedehntem rechteckigem Grundriß sind nicht immer billiger als gut durchgebildete Reservoire aus Stampfbeton, sie erlauben aber unter Umständen eine bessere Ausnützung des zur Verfügung stehenden Grundstücks und sind bei teuren Kies- und Sandmaterialien zu empfehlen. Bei der in Abbildung 632 und 633 dargestellten Fäkaliengrube der Stadt Colmar sind auch die Umfassungswände aus Eisenbeton hergestellt, indem die Deckenträger rahmenartig in Wandpfeiler übergehen, zwischen welche die Eisenbetonwand in horizontaler Richtung gespannt ist. Damit keinerlei Undichtheiten zwischen Boden und Wänden eintreten können, ist der Boden auf einer 30 cm Betonunterlage mit einer 6 cm starken armierten Schichte bedeckt, welche die Wände mit dem Boden verankert. In dieser Schicht liegen auch die stärkeren Verankerungseisen, welche unter den Mittelsäulen durchgehend die Füße der Wandpfeiler miteinander verbinden. Die nahezu quadratischen Felder sind in beiden Richtungen armiert.

Das Innere ist wasserdicht verputzt. Der Zement wird von den

OJ
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Abb. 632. Fäkaliengrube der Stadt Colmar.


Fäkalien nicht angegriffen, worüber langjährige Erfahrungen mit Aborttonnen nach dem Moniersystem vorliegen.

Ganz aus Eisenbeton zu erstellende Behälter bis 300 cbm Inhalt erhalten zweckmäßig die Form einer Halbkugel oder eines Zylinders
[image: ]
Abb. 633. Fäkaliengrube der Stadt Colmar. Einzelheiten der Träger- und Säulenarmierung.


mit flacher kuppelförmiger Abdeckung. Abbildung 634 zeigt den Schnitt durch ein halbkugelförmiges Reservoir, wie es für kleinere Wasserversorgungsanlagen häufig ausgeführt wurde. Mit der für Kuppeln gebräuchlichen graphischen Berechnungsmethode lassen sich für die verschiedenen Belastungszustände alle Spannungen in der Richtung der Meridiane und der Parallelkreise ermitteln und die Eiseneinlagen entsprechend festsetzen.


Zylindrische Behälter mit flacher Kuppelabdeckung erfordern einen




starken Zugring zur Aufnahme des Übergang von dieser zum Zylinder. Rundeisen und einem geschlossenen I-Eisen bestehenden Ring für einen Wasserbehälter von 7,0 m Durchmesser, seine Abdeckung war für Erdüberschüttung und schwerste Fuhrwerksbelastungzu konstruieren.




Horizontalschubs der Kuppel am Abbildung 635 zeigt diesen aus



[image: ]
Abb. 634. Wasserreservoir in Halbkugelform.
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In Abbildung 636 ist ein für die Raffineries Internationales de Soufre in Marseille erbauter vollständig freistehender Wasserbehälter von 350 cbm Inhalt dargestellt. Die Außenfläche der Behälterwand ist
[image: ]
Abb. 636. Zylindrischer Wasserbehälter für die Raffineries Intern, de Soufre in Marseille.




dem unmittelbaren Einfluß der Sonne und des Wetters ausgesetzt, ohne daß dadurch irgendwelche Undichtheiten eingetreten wären. Der Zugring ist hier nur durch 6 0 14 gebildet, da keine Belastung der kuppelförmigen Decke vorhanden ist.

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                              37


In den zylindrischen Wänden horizontalen Ringspannungen noch



[image: ]
Abb. 636 a. Gasometerbassin auf dem Bahnhof Jagstfeld.





derartiger Behälter sind außer den Biegungsspannungen in vertikaler Richtung wirksam, die davon herrühren, daß die Zylinderwand durch ihre feste Verbindung mit dem Boden gehindert ist, die den Ringspannnngen entsprechende Deformation, d. h. eine Vergrößerung des Durchmessers, auszuführen. Da die Erweiterung des Zylinders unten am meisten gehemmt ist, so treten dort auf der Innenseite vertikale Zugspannungen auf, im oberen Teil wirken sie auf der Außenseite. Diese vertikalen Zugspannungen berücksichtigt man durch vertikale




Eisen an der Innen- und Außenseite der Zylinderwand, deren Verbindung mit dem Boden durch Zulageisen kräftig auszubilden ist.



[image: ]
Abb. 637. Wasserbehälter für das Elektrizitätswerk in Mailand.




Über den Versuch einer Berechnung dieser vertikalen Biegungsspannungen von Ingenieur Reich vgl. »Beton und Eisen« 1907, Heft 10.

Für gleich dicke zylindrische Wände ist die genaue Berechnung von Prof. Dr. 7Hz/Z/<?r-Breslau, Graphische Statik Bd. II, 2, S. 252 angegeben. In »Beton und Eisen« 1910, Heft VII und XVI hat Dipl.-Ing. Max ganze Dicke durchgehen, so muß so viel Eisen eingelegt und die Wand so dick gemacht werden, daß Zugrisse im Beton nicht auftreten. Man erhält eine hinreichende Sicherheit in diesem Sinne, wenn man die Ringzugkraft das eine Mal ganz dem Beton mit 12—15 kg/qcm Zugspannung, das andere Mal ganz der Ringarmierung mit 750 bis 900 kgkjcm Eisenspannung zuweist. Da in Wirklichkeit beide Bau

[image: ]
Mayer eine Berechnungsmethode für nach oben abnehmende Wandstärke angegeben.

Die Ringspannungen werden vom Eisen und Beton zusammen aufgenommen. Da es sich um Zugspannungen handelt, die auf die






[image: ]

stoffe zusammen wirken, so sind die tatsächlichen Spannungen geringer und Zugrisse im Beton ausgeschlossen.

Die zylindrischen Behälter aus Eisenbeton werden auch für Gasometerbassins angewendet und sind dann oben offen. Für die Ständer des Führungsgerüsts müssen besondere Betonpfeiler außerhalb und in Verbindung mit der Behälterwand vorgesehen werden, vgl. Abb. 636 a.

In Abbildung 637 und 638 ist einer der drei großen offenen Behälter des Elektrizitätswerks Mailand dargestellt. Der Behälter ist etwa 100 m lang und 23 m breit und dient zur Aufspeicherung des Wassers für die Kondensatoren. Ein schmaler Streifen neben den Wänden ist überdeckt, die letzteren finden ihr Auflager infolge des Wasserdrucks unten an der Sohle, wo sie eingespannt sind, und oben an der überdeckenden Eisenbetonplatte. Letztere ist in horizontaler Richtung als Träger armiert und gibt die horizontalen Kräfte an die Verankerungen ab, die in größeren Abständen vorhanden sind und je noch durch eine Mittelstütze getragen werden. In vertikaler Richtung stützt sich die Decke gegen die Umfassungswand und gegen den inneren Randträger, der über den Zwischensäulen durchläuft und zugleich als Abschlußwand für eine bepflanzte Erdanschüttung dient.

In den offenen Behältern kommen bisweilen Trennungswände vor, die man in Eisenbeton nur durch Einspannung am Boden stabil machen kann.

Um die Einspannung zu erreichen, muß man die Mauer mit einem genügend starken Fuß versehen, der die bei einseitigem Wasserdruck wirkenden Kräfte übertragen kann. Die Biegungsmomente im Fuß sind aus den auftretenden Bodenpressungen, die sich aus der Lage der Resultierenden berechnen, und den vertikalen Lasten, die auf den Fuß wirken, zu ermitteln. Ein Beispiel einer solchen freistehenden Trennungswand ist in Abbildung 639 dargestellt. Die 8 cm starke und mit einem gewöhnlichen Geflecht armierte Monierauskleidung des Bodens ist auf 1,8 m Breite unter der Wand in Verbindung mit dieser bedeutend verstärkt.

Die Flüssigkeitsbehälter aus Eisenbeton erhalten wie diejenigen aus Stampfbeton einen inneren wasserdichten Verputz.

Wassertürme.

Wenn die nötige Fiöhenlage eines Wasserbehälters nicht im natürlichen Gelände zu finden ist, dann muß er auf einen entsprechend
[image: ]
Schnitt.                                                  Ansicht.

Abb. 640. Zylindrischer Wasserbehälter mit kuppelförmigem Boden am Bahnhof in Homburg v. d. H.

[image: ]
Abb. 641. Wasserturm Großwartenberg.


hohen turmartigen Unterbau gestellt werden. Die Wassertürme eignen sich sehr gut zur Ausführung in Eisenbeton, und zwar kann nicht nur der Behälter, sondern auch der Unterbau in diesem Material hergestellt werden. Wenn das tragende Gerippe sichtbar bleibt, lassen sich günstige architektonische Wirkungen erzielen.

Die Abbildung 640 zeigt einen zylindrischen Behälter mit kuppelförmigem Boden auf gemauertem Unterbau sitzend. Der aus der ge-
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Abb. 643.




Wasserturm in Rixensart, Belgien.

wölbten Form des Bodens sich ergebende Schub wird durch einen aus 8 0 40 mm gebildeten horizontalen Ring aufgenommen. An den Stößen sind diese Rundeisen durch Spannschlösser miteinander verbunden.

In Abbildung 641 ist der Behälter des Wasserturms Großwartenberg dargestellt, bei dem von der Intzeform ausgegangen ist. Gleichzeitig ist auch die zur Isolierung dienende Ummantelung in Eisenbeton ausgeführt. Die Einzelheiten der Konstruktion, sowie die ganze Anordnung gehen aus der Abbildung hervor.

Die Abbildungen 642 und 643 zeigen Vertikalschnitt und Ansicht des Wasserturms in Rixensart, bei dem der Unterbau ein sichtbares Eisenbetongerüst bildet, dessen Felder durch Backsteinmauerwerk ausgefüllt sind. Der Behälter selbst hat keine isolierende Ummantelung erhalten und ist ähnlich der Intzeform ausgeführt.


Der Wasserturm beim Bahnhof Heidelberg (Abbildung 644—646)




hat einen Fassungsraum von 500 cbm. In
[image: ]
Abb. 644. Wasserturm beim Bahnhof Heidelberg.




etwa 10 m über dem Boden erhebt sich der 8,3 m hohe und 10 m weite Behälter, der oben durch ein 10 cm starkes Kegeldach aus armiertem Bimsbeton mit Laterne abgedeckt ist. Auf diesem Eisenbetondach sind die konisch geformten Biberschwänze ohne Nase mit verzinkten Nägeln direkt genagelt und an ihrem oberen Teil noch in Zementmörtel verlegt.

Der Behälter hat einen kuppelförmigen Boden, der sich auf einen starken Ringträger stützt, der zugleich als Zugring wirkt. In der Mitte ist der Boden durchbrochen und schließt an ein 2 m weites Eisenbetonrohr an, in welchem eine eiserne Wendeltreppe hochgeführt ist. Diese führt auf einen ringförmigen Umgang neben dem inneren Zylinder, woran sich vier radiale, oben begehbare Eisenbetonrippen schließen. Zur besseren Isolierung ist in etwa 40 cm Abstand von der äußeren Behälterwand ein 5 cm starker Moniermantel angeordnet, der von 24 Vertikalrippen getragen wird.

Der Unterbau besteht aus 12 Eisenbetonsäulen von 50/70 cm Querschnitt, die zwei Zwischendecken tragen und in halber Höhe


nochmals durch einen ringförmigen Träger verbunden sind. Eine 80 cm frei ausladende Wendeltreppe aus Eisenbeton führt zur oberen
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Abb. 645. Ansicht des Wasserturms beim Bahnhof Heidelberg.
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Abb. 647. Wasserturm für Emden.




Zwischendecke. Sie ist in einen in der Umfassungswand liegenden, schraubenartig ansteigenden und auf Torsion beanspruchten Eisenbetonträger eingespannt. Die Felder des Eisenbetongerippes vom Unterbau sind mit Backsteinen ausgemauert und verputzt. Die vier kräftigen Lisenen sind hohl aus Stampfbeton hergestellt und nehmen nicht an der Tragkonstruktion teil, sie sind also nur aus architektonischen Rücksichten ausgeführt worden. Über dem Fundament sind die Säulen durch ein ringförmiges Eisenbetonbankett verbunden, das auf dem ebenfalls ringförmig ausgebildeten Fundament aus Beton aufruht.

In Abbildung 646 sind die Einzelheiten der Armierung des Behälterbodens dargestellt. Der Zugring besteht aus 13 <P 44 mm, deren Stöße versetzt sind und durch Spannschlösser gebildet werden. Die Gewölbeachsen in den Meridianschnitten und die Säulenachsen des Unterbaus müssen sich auf der horizontalen Schwerpunktsebene des Zugrings schneiden. Zur guten Verbindung des Bodens mit der Wand sind verschiedene Zulageisen angeordnet. Die Stöße der Ringstäbe in der Wand sind versetzt und mit reichlicher Übergreifung nebst Rundhaken an-geordnet.

In Abbildung 647 und 648 sind die Ansicht und die Schnitte des Wasserturms von 1000 cbm Inhalt für die Stadt Emden dargestellt. Der Behälter und seine Bedachung sind ähnlich

wie beim vorhergehenden Beispiel, nur ist zur Abstützung noch ein innerer Säulenkranz da. Ferner ist im Unterbau der äußere Säulenkranz freistehend ausgebildet, während zwischen den inneren Säulen eine zylindrische Eisenbetonwand gespannt ist, welche die Wendeltreppe trägt und den Raum für die Zu- und Abflußrohre nach außen abschließt. Der Turm ist auf Pfählen gegründet, die oben durch eine 75 cm starke Eisenbetonplatte verbunden sind, welche die konzentrierten Säulenlasten gleichmäßig auf die Pfähle verteilt.

Die vorgeführten Wasserbehälter haben bis 9 m Wasserdruck. Ein gut gemachter wasserdichter Zementverputz auf den nach der oben angegebenen Methode dimensionierten Eisenbetonwänden genügt, um völlige Dichtheit zu erzielen. Bei dem in Abbildung 649 dargestellten
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Abb. 648. Höhenschnitt und Horizontalschnitt des Wasserturms in Emden.


Standrohr für eine Turbinenanlage kann der Wasserdruck in der Nähe des Bodens sogar bis 18 m betragen. Auch hier hat sich die Verwendung des Eisenbetons sehr gut bewährt.

Das Standrohr dient zum Ausgleich der wechselnden Drucke in der Rohrleitung, namentlich aber dazu, um Wasserschläge im langen Rohrstrang der Zuleitung beim schnellen Schließen der Schieber zu mildern. Der 4 m weite zylindrische Behälter ist vollständig in einem turmartigen Gebäude eingeschlossen, wodurch er gegen die Einwirkung der Kälte geschützt ist.
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Kläranlagen.

Die verschiedenen Filter- und Klärsysteme erfordern für die zu reinigenden Flüssigkeiten verschieden gestaltete Behälter, die wegen der auftretenden Zugspannungen und der nötigen Verankerungen zusammenstoßender Wände am besten aus Eisenbeton hergestellt werden.

Die in Abbildung Ö50 dargestellte Klär- und Filteranlage für die Firma U. Gininder in Reutlingen besteht aus vier runden Becken von 39 und 25,5 m oberem Durchmesser und 3 m Tiefe. Während die Sohle aus Stampfbeton besteht, sind die Wände als unter 45 0 geneigte Kegelflächen ausgebildet, die sich auf 40 cm starke Betonmauern von dreieckiger Form auf der Rückseite stützen. Zwischen diese Mauern sind die Eisenbetonwände wie kontinuierliche Eisenbetondecken gespannt. Am Übergang des Bodens in die Wand ist eine mit Asphalt ausgegossene Dehnungsfuge angeordnet. Das von der Wasser- und Abwasserreinigung G. m. b. H. in Neustadt a. H. mit Erfolg angewendete Verfahren zur Klärung des Wassers von der Reinigung der Hochofengase*) erfordert aneinander gereihte rechteckige Behälter mit steil geneigten Böden, die meist sich selbst tragend zu konstruieren sind.

:) Vgl. den Aufsatz von Dr. E. Steuer in »Stahl und Eisen« 1911, Nr. 43.

Wir geben in Abbildung 651 die Gesamtansicht der großen Kläranlage für die Adolf-Emil-Hütte in Esch. Abbildung 652 zeigt eine kleinere Anlage mit tragenden Bodenflächen in Villerupt und Abbildung 653
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Abb. 650. Klär- und Filteranlage für die Firma U. Gminder in Reutlingen.


betrifft eine kleinere Kläranlage in Esch, bei der die Eiseneinlagen der Trennungswände und teilweise auch der geneigten Böden zu sehen sind. Die Stirnwände der einzelnen Abteilungen sind durch die Tren-
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Abb. 651. Kläranlage der Adolf-Emil-Hütte in Esch.


nungswände hindurch miteinander gegen den Wasserdruck zu verankern. Diese drei Anlagen sind alle aus Schlackensand und Splitt hergestellt.
[image: ]
Abb. 652. Kläranlage in Villerupt.
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Abb. 653. Eiseneinlagen der kleinen Kläranlage in Esch.


Aquädukte.

Die Aquädukte sind verhältnismäßig seltene Bauwerke, da sie meist durch Syphons ersetzt werden. Besondere örtliche Verhältnisse können aber doch dazu führen einen Aquädukt auszuführen. Wir können in konstruktiver Hinsicht zwei Arten unterscheiden.

1. Der offene oder geschlossene Kanal aus Eisenbeton wird auf einer tragenden Unterkonstruktion aufgelegt. Ein Beispiel dieser Art

[image: ]
Abb. 654. Kanderaquädukt. Ausgeführt von Müller, Zeerleder & Go bat in Bern.




ist der Kanderaquädukt der Vereinigten Kauder- und Hagneckwerke, welcher vom Verfasser begutachtet und von der Firma Müller, Zeerleder & Gobat in Bern ausgeführt wurde*) (Abbildung 654). Der aus einem geschlossenen Rechteckprofil von 1,90 auf 2,0 m bestehende sitze, sind über den Gruppenpfeilern und den Kämpfern der 28 m weiten Mittelöffnung Dilatationsfugen angeordnet, die in der aus Abbildung 655 ersichtlichen Weise durch Kupferblech abgedichtet sind. Zur besseren Beweglichkeit ist unter dem Kanal eine Asphaltfilzschicht mit Goudronanstrich eingeschaltet. Der Unterbau ist aus vorher angefertigten Betonsteinen erstellt worden.


Eisenbetonkanal ruht auf dem aus verschiedenen Bogenstellungen bestehenden Unterbau auf. Damit der Kanal eine gewisse Beweglichkeit in der Längsrichtung bei Temperaturänderung be-

*) Eingehende Beschreibung in der »Schweizerischen Bauzeitung« 1908, Bd. 52, Nr. 16.



[image: ]
Abb. 655. Dichtung der Dilatationsfugen beim Kanderaquädukt.




2. Der Eisenbetonkanal bildet selbst die Tragkonstruktion. Am nächstliegenden ist es, die Seitenwände des rechteckigen Kanalprofils
[image: ]
Abb. 656. Aquädukt über den Tragino.


unmittelbar als Träger auszubilden, die entweder einfach oder kontinuierlich sein können.

Von der Gesellschaft Ferrobeton in Rom, der italienischen Niederlassung der Firma IFßjy? & Freytag A-Q., sind bei der großen apulischen Wasserleitung mehrere Aquädukte in dieser Weise ausgeführt worden. Der in Abbildung 656 ersichtliche Aquädukt über den Tragino bildet eine kontinuierliche Brücke mit vier Oeffnungen bis 22 m Weite, wo die Enden noch etwas frei auskragen. Die beiden Seitenwände des rechteckigen Kanals sind als kontinuierliche Träger armiert.

Der Kanal ist gegen die äußeren Temperatureinwirkungen sorg-, fältig durch isolierende Luftschichten geschützt. An den Seiten sind in 28 cm Entfernung von den Kanalwänden armierte Hohlsteinwände aufgeführt, die von der ausladenden Bodenplatte getragen werden. Unten ist eine Monierdecke angehängt und im Innern des Kanals ist eine gleiche Decke in 10 cm Abstand von der tragenden Decke angeordnet. Der Aquädukt dient gleichzeitig zur Überführung einer Straße.
[image: ]
Abb. 657. Querschnitt des Aquädukts über den Tragino.


Rohrleitungen.

Obgleich man schon früher sog. Monier- oder Zisselerröhren hergestellt hat, ist die Verwendung von armierten Betonröhren für Druckleitungen in Deutschland selten geblieben im Vergleich zu Frankreich und anderen Ländern, wo Druckleitungen aus Eisenbetonröhren häufiger sind. Die Firma Wayß & Freytag A.-Q. hat vor einigen Jahren der Herstellung von Eisenbetonröhren für hohen Innendruck besondere Aufmerksamkeit geschenkt und bei ihren Proben sehr gute Erfolge erzielt.

Es zeigte sich, daß die mit entsprechenden Verbesserungen auf der Zisselermaschine von Hand mit Gewebe- und Spiraleinlagen hergestellten Röhren dichter waren als die in stehenden oder liegenden Formen gegossenen Röhren, die immer noch verputzt werden müssen. Die Herstellung der Zisselerröhren erfordert besondere Handfertigkeit.

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                              38

Auf einen um eine horizontale Achse drehbaren Blechzylinder wird zunächst eine Mörtelschicht aufgebracht, die durch ein darüber gewickeltes Drahtgewebe festgehalten wird, darauf wird die Spirale gewickelt und eine weitere Mörtelschicht aufgebracht. Die Wandstärke richtet sich nach der Beanspruchung und je nachdem werden weitere Drahtgewebe und Spiralwicklungen nötig, die jedesmal mit flüssigem Mörtel eingeschlämmt werden. Abbildung 658 zeigt ein eiförmiges Rohr auf der Zisselermaschine, nachdem die erste Mörtelschicht nebst Drahtgewebe und Spirale aufgebracht ist. Eine Vorrichtung zum straffen Aufwickeln der Spiralen ist von der Firma IFßjy? & Freytag
[image: ]
Abb. 658. Eiförmiges Eisenbetonrohr während der Herstellung auf der Zisselermaschine, mit straff aufgewickelter Spirale D.R.P. a.


A.-O. zum Patent angemeldet. Mit Rücksicht auf die infolge der Erdüberschüttung auftretenden Beanspruchungen auf Biegung sind mindestens zwei Spiralwicklungen, eine innen und eine außen, nötig.

Der Stoß der Röhren kann nach Abbildung 659 erfolgen, wenn kein wesentlicher Innendruck vorhanden ist. Auf der Sohle des Rohrgrabens werden Unterlagssättel aus Beton an den Stoßstellen verlegt, die Rundung der Sättel wird mit Mörtel bestrichen und ein 15 cm breites Drahtgewebe darüber gelegt und nochmals Mörtel aufgebracht. In dieses Mörtelbett werden nun die Röhren stumpf aneinander stoßend gelegt. Hierauf werden die Röhren in der Nähe des Stoßes auf 15 cm Breite mit Mörtel bestrichen, das Bandagengewebe um das Rohr herumgelegt und oben verknüpft. Endlich wird das Drahtgewebe mit einer 15 cm breiten Bandage aus Zementmörtel überdeckt Im Inneren wird die Fuge von Hand ausgestrichen. Außer dem Bandagengewebe können noch einzelne Windungen aus stärkerem Draht am Stoß herumgelegt werden.

Handelt es sich jedoch um Röhren, die einem inneren Druck ausgesetzt sind, so ist der Stoß nach Abbildung 660 vorzuziehen. Hierbei
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Abb. 659. Stoß der Eisenbetonröhren ohne inneren Druck.




werden die Röhren auf je zwei Unterlagssätteln so verlegt, daß ein Zwischenraum von etwa 10 cm frei bleibt, auch werden die Endflächen der Röhren konisch abgeschrägt. Die Bandage wird in diesem Fall breiter ausgeführt und besteht mit dem zwischen den Rohrwandungen liegenden Teil von schwalbenschwanzförmigem Querschnitt aus einem Stück. Die Armierung der Bandage muß dem Innendruck entsprechend
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Abb. 660. Stoß der Eisenbetonröhren mit Innendruck.

stärker sein und besteht dann aus spiralförmigen Windungen von stärkerem Draht, die durch Verbindung mit einzelnen Verteilungsstäben in ihrem Abstand gehalten werden. Die Einschalung innen geschieht durch verstellbare Blechlehren, außen wird eine sich der Rohrkrümmung anpassende, aus einzelnen Gliedern schuppenartig zusammengesetzte Blechschalung verwendet, die es gestattet, die Bandage von unten bis oben sorgfältig mit plastischem Mörtel auszustampfen.

Die in Abbildung 661 dargestellten Proberöhren wurden für einen Betriebsdruck von 5 at berechnet, die Probe ist bis 8 at ausgedehnt worden, ohne daß sich die geringsten Undichtheiten an den Röhren selbst oder an den Stößen gezeigt hätten. Der Probestrang lag schon 2 Jahre im Freien und zeigte sich unter Druck immer gleich dicht. Die Bemessung der Wandstärke und der Armierung erfolgte so, wie wir es auf S. 580 bei den zylindrischen Wasserbehältern angegeben haben. Sowohl der Beton als auch das Eisen können je für sich die
[image: ]
Abb. 661. Probestrang von 70 cm Durchmesser für 5 at.


ganze Ringzugkraft aufnehmen, wobei der Beton bis nahe an seine Zugfestigkeit und das Eisen mit etwa 800 kg/qcm beansprucht ist. Durch das Zusammenwirken ergibt sich dann die Sicherheit gegen Zugrisse.

In Abbildung 662 ist die verlegte Rohrleitung für das Elektrizitätswerk Markolsheim dargestellt. Die Röhren sind 80 cm weit und für 5 m Wasserdruck bestimmt, ein Teil der Leitung war für 30 m Wasserdruck herzustellen.

Es empfiehlt sich, die Rohrleitungen aus Eisenbeton mindestens 80 cm stark mit Erde zu überschütten, um den Einfluß von Wärme und Kälte abzuhalten. Die Röhren sind dann außen und innen stets feucht und zeigen deshalb keine Neigung zum Schwinden, sie werden im Gegenteil das Bestreben haben, in der Nässe ihre Länge etwas zu vergrößern, wodurch geringe Druckspannungen in der Längsrichtung auftreten, die günstig wirken. Bei einer genügend überdeckten Leitung aus Eisenbeton sind daher keine Dilatationsfugen notwendig.

Wenn es sich um große Durchmesser (über 1,5 m) und hohen Innendruck handelt, so werden die Röhren sehr schwer, und es kann dann zweckmäßiger sein, den Rohrstrang in der Baugrube selbst mit innerer und äußerer Schalung herzustellen.

Wegen der zu erwartenden geringeren Betonfestigkeit ist dann die Wandstärke etwas größer zu nehmen. Auch wird sich ein innerer
[image: ]
Abb. 662. Kühlwasserleitung des Elektrizitätswerks Markolsheim, für 5 bzw. 30 m Wasserdruck.


Putz als nötig erweisen. Wenn die Wandstärke groß ist im Vergleich zum Durchmesser, so sind die Zugspannungen nicht mehr gleichmäßig auf die Wanddicke verteilt, sondern sie sind innen größer und außen kleiner1). Es empfiehlt sich dann auch die innere Spirale stärker zu machen als die äußere, damit die inneren Zugspannungen des Betons mehr entlastet werden.

Silobauten.

Unter Silos versteht man Behälter für trockene, geschichtete Stoffe, wie Getreide, Kohlen, Zement, Kleinschlag, Erze usw., wobei infolge der schachtartigen Anordnung der oben eingeschüttete Inhalt an den untersten Punkten des Behälters nach Bedarf abgelassen werden kann. Das Wort Silo soll maurischer Herkunft sein und ursprünglich unterirdische Gruben zum Aufbewahren von Getreide bezeichnet haben. Erst um die Mitte des 19. Jahrhunderts begann man, das Getreide nicht wie bisher in Schüttböden, d. h. Bodenspeichern, sondern in größerem Maßstab in Silos zu lagern. Gleichzeitig wurden auch die maschinellen Anlagen zum Beschütten, Entnehmen und Reinigen des Getreides vervollkommnet und dadurch die wirtschaftlichen Vorteile der Silos erhöht.

Das Bestreben, Massengüter möglichst billig zu befördern und dadurch an Arbeitslöhnen zu sparen, gab Veranlassung, im letzten Jahrzehnte Silos für die verschiedensten Zwecke der Großindustrie zu bauen. Sie dienen als Ausgleichbehälter zwischen Anlieferung und Entnahme, als Vorratlager für den Winterbedarf, zur Aushilfe bei Streiks und erhöhen daher die Betriebsicherheit großer Werke. Im Vergleich mit anderen Lagerweisen in Haufen oder auf Bodenspeichern haben die Silos den Vorzug einer beliebigen, übersichtlichen Teilung des Lagergutes nach Alter oder Gattung, sowie der leichten Entnahme der Stoffe. Der Eisenbeton ist auf diesem Gebiet in erfolgreichen Wettbewerb mit den anderen Baustoffen getreten und wird heute wohl bei der überwiegenden Mehrzahl der Silobauten angewendet.

Hinsichtlich der baulichen Ausbildung unterscheiden wir großräumige Silos ohne Abteilungen oder mit solchen von großen Grundrißabmessungen im Vergleich zur Höhe; ferner Zellensilos oder Silos im eigentlichen Sinn, deren aneinander gereihte Zellen einen rechteckigen oder besser quadratischen, runden und sechseckigen Grundriß haben.

Berechnung der Silos.

Sehr wichtig für den Entwurf der Silos ist die Kenntnis des von den Füllstoffen auf die Wände ausgeübten Seitendruckes. Bei großräumigen Silos ohne Querwände oder mit sehr großen und langgestreckten Zellen findet die Berechnung nach der für den Erddruck gültigen Formel statt. Unter Vernachlässigung der Reibung an der Wand ist der ganze Seitendruck auf der Höhe h

P= V2 y/z2 tg2 ^450 -

und der Druck auf die Flächeneinheit in der Tiefe h

hierin bedeutet 7 das spezifische Gewicht des Füllstoffes und <p seinen natürlichen Böschungswinkel. Für die verschiedenen Stoffe kann gesetzt werden:


hier berechtigt, die günstige Wirkung der Reibung des Materials an den Wandflächen in Rechnung zu ziehen. Über die rechnerische




Ermittlung des Seitendrucks in Silozellen existieren zwei Veröffent




lichungen: von Janßen in der »Zeitschrift des Vereins deutscher In




		
7 kg/cbm
	
(p T

Grad
	
P kg/'qm


	
Gaskohle.......
	
800 bis 900
	
45
	
146 h


	
Zement.......
	
1400
	
40
	
305 h


	
Kleinschlag......
	
1600 bis 1800
	
45
	
290 Z?


	
Malz........
	
530
	
22
	
240 h


	
Weizen.......
	
820
	
25
	
333 h


	
Minette (Erz).....
	
1800
	
45
	
309 h


	
Koks........
	
600
	
45
	
103/z


	
Salz........
	
1250
	
40
	
272 h




Bei den Zellensilos von großer Höhe würden nach diesen Zahlen

ganz bedeutende Drucke im unteren Teil erhalten werden, man ist

genieure« 1895, Seite 1046, und von Kßnen im »Zentralblatt der Bauverwaltung« 1896, Seite 446; beide stimmen im wesentlichen miteinander überein. Wird nämlich die Reibung des Füllmaterials am Umfang der Wände berücksichtigt, so zeigt sich, daß der Seitendruck einen gewissen Grenzwert pmax
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Abb. 663.




nicht überschreiten kann. Dieser Grenzwert wird dann eingetreten sein, wenn das Gewicht einer Schichte gleich dem Reibungswiderstand an ihrem Umfang ist.

Denken wir uns in Abbildung 663 aus einer gefüllten Zelle in der Tiefe x eine Schichte von der Höhe dx herausgeschnitten, dann wirken auf diese folgende Kräfte*):

) Nach Könen: »Zentralblatt der Bauverwaltung« 1896.

q.F von oben, wenn q die spezifische Pressung in vertikaler Richtung bedeutet,

	
F. dx . 7 das eigene Gewicht der Scheibe,


	
(q 4- dq) .F der vertikale Gegendruck von unten,


	
p.U.dx der horizontale von den Wänden ausgeübte Druck am Umfang U.dx,


	
p.U.tgv^.dx der hiervon herrührende nach oben gerichtete Reibungswiderstand der Wand.



Aus der Vertikalkomponentengleichung dieser im Gleichgewicht befindlichen Kräfte folgt .      , /          . U\

dq = dx (j - p . tgcp1 . p-l

Nun entsteht bekanntlich bei einem kohäsionslosen geschütteten Material infolge einer vertikalen Pressung q ein spezifischer Seitendruck P = Q • tg2(45° — <p/2), also ist

dq = dx(y-q . tg2 [45 0 - <p/2] . tg<p1 .

Setzt man zur Abkürzung den konstanten Faktor tg2(45° — <p/2). tg = m, so wird

dq = dx — q . tri) oder woraus durch Integration

x =--— . I (7 — tn . 7) 4- C.

tn

Da für x = 0 auch q = 0 sein muß, ergibt sich die Integrationskonstante

C = —„Z?, m

so daß

	
y — tn . q



— m . x= l ------—

7 oder

7 — tn . q _ 1

wird.

Man erhält endlich

[image: ]



1

 Vgl. C. v. Bach »Elastizität und Festigkeit«.


/’ = 4'(1“^)-tg!!(450 “<pw-

Die Drücke p und q nehmen also mit der Tiefe x zu, ferner mit wachsendem Verhältnis da dann m zunimmt. Sie erreichen ihre r

größten Werte für x = oq und zwar ist

 7 _            7

Qmax    m                                r j

tg2(45° — <p/2) . tg©x . -p-

= ——£7 =   • tg? (45«- T,y.

fg?i ■ -p-

Das letzte Resultat kann unmittelbar aus der Bedingung abgeleitet werden, daß das Maximum dann eingetreten ist, wenn der Reibungswiderstand am Umfang einer Schichte ihrem Gewicht gleichkommt, denn es ist dann

Pmax- U .dxAg'^ = F.dx.^ woraus wieder

tg'fl- -p folgt.

Bei quadratischem Querschnitt von der Seitenlänge s ist

— ? •5

Pmax 4 tg x

tg bedeutet den Reibungskoeffizienten zwischen Füllmaterial und Zellenwand, der bei Getreide gleich oder gesetzt werden kann, jedenfalls aber nicht größer als tg© oder als der Reibungskoeffizient des Materials an sich zu nehmen ist. Die meist unverputzt bleibenden Eisenbetonwände ergeben größere Werte von tg©p d. h. kleineren Seitendruck als glatte Holzwände, sind also auch in dieser Hinsicht im Vorteil.

Die Berechnung der Einzelwerte nach den angegebenen Formeln gestaltet sich ziemlich umständlich, man kann deshalb folgenden einfachen Weg einschlagen: Von oben beginnend wird der Seitendruckp nach der Formel p = y . h . tg2 (45° — cp/2) berechnet, bis in einer gewissen Tiefe der Wert erreicht wird, welcher dann von da ab als konstant anzunehmen ist Man erhält dann nach Abbildung 664 für die Fläche des spezifischen Seitendrucks statt der Kurve die aus zwei Geraden bestehende Umgrenzung. Die eine Gerade berührt im Nullpunkt die Kurve und die andere ist eine Asymptote.

Als Bodendruck kann man dann auch dessen größten erreichbaren Wert nehmen, also

_ ___ Pmax_____ Hmax— fg2(45° — (f/2) *

Wenn man durchaus sicher gehen will, kann man auch den ganzen Zelleninhalt für das auf den Boden wirkende Gewicht annehmen. Bei geringer Höhe wird dieses Gewicht sogar geringer sein als der größte Bodendruck N, da dieser, ebenso wie pmax, streng genommen erst in unendlich großer Tiefe eintritt.

Nach Oberingenieur Sor*) erhält man eine bessere Annäherung, wenn man in Abbildung 665 in der Höhe des Schnittpunkts D der
[image: ]
Abb 664. Fläche des spezifischen                     Abb. 665. Annäherung für die Fläche

Seitendruckes auf die Silowände.                           des spezifischen Seitendrucks.


Asymptote mit der Geraden p = 7 . h . tg2 (45 0 — <p/2) an die Kurve eine Tangente zieht und dann diese und die Asymptote als Umgrenzung der Fläche des spezifischen Seitendrucks auffaßt.

Die Tiefe CD = hD, in welcher der nach der Erddruckformel gerechnete Seitendruck gleich pmax wird, berechnet sich aus

Pmax = 7 •    . tg2 (45 0 - <p/2)

zu

Z, __ _________Pmax_________ ___ 1

7 . tg2 (45 »-<?!,) ~ m'

Der dieser Tiefe entsprechende genaue Seitendruck ist

und die Neigung der Tangente daselbst wird

= — m . e~mx . tg2 (45 0 — ©/2)

') Handbuch für Eisenbetonbau IV. Bd. 2. Teil.

und mit x = hD

-[                  AC

tg« = 4--tg2<45°-^) = “cB"

Es berechnet sich nun der Abschnitt CB zu

CB = CD + ED : tga,
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Y . tg2 (45 0 - y/?) m
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2

CB = — = 2hD. ni

Der Abschnitt OA berechnet sich zu /     2 \

OA =       jpmax = 0,2642 pmax.

Mit Hilfe dieser beiden Abschnitte ist die Umgrenzung des spezifischen Seitendrucks OA B festgelegt.

Hat man es mit kreisrunden Silozellen zu tun, so treten keine Biegungsspannungen in den Wänden auf, weil dem ringsum gleichen Seitendruck durch Ringspannungen das Gleichgewicht gehalten wird. Ist der Halbmesser des Zellengrundrisses = r, so ist die Ringzugkraft Z = /j . r,

welche durch ringförmige Eiseneinlagen aufzunehmen ist.

Bei quadratischer Zellenform sind die Wände in jedem Füllungszustand der Nachbarzellen als vollständig in den Ecken einge-pB spannt zu betrachten, und es ist in der Feldmitte das Moment ,

pB

in den Ecken -   - vorhanden. Man wird daher zweckmäßig die

Wandstärke gegen die Ecken hin doppelt so groß machen als in der Mitte. Außer den Biegungsmomenten treten auch noch axiale Zugkräfte auf, die von der Verankerung der Wände herrühren. Als typisches Beispiel einer quadratischen Zellenarmierung geben wir in Abbildung 666 die Details vom Zementsilo in Itzehoe. Hinsichtlich der Verankerung kommt als günstiger Umstand in Betracht, daß beide Funktionen der horizontalen Eiseneinlagen in den Zellenwänden nicht gleichzeitig notwendig werden; die aus der Verankerung sich ergebenden Kräfte sind am größten bei gleichzeitiger Füllung der anliegenden Zellen, dann ist aber die Biegungsbeanspruchung nicht vorhanden, und bei voller Biegungsbeanspruchung, also einseitiger Füllung, sinken die Verankerungskräfte auf die Hälfte.

Auch bei regelmäßig sechseckigem oder achteckigem Zellengrundriß sind die Wände an den Ecken als eingespannt zu betrachten, da der Symmetrie wegen keine Drehung an den Ecken möglich ist.

Im Vergleich mit den quadratischen ist bei den polygonalen Zellen die axiale Zugkraft, die gleich dem auf den einbeschriebenen Radius r wirkenden Seitendruck ist, von größerem Einfluß gegenüber dem Biegungsmoment. Nach Abbildung 667 kann man auch jede Zelle als
[image: ]
Abb. 666. Detail der Zellenarmierung vom Zementsilo in Itzehoe.


geschlossenen Ring berechnen und die kreisähnliche Stützlinie, welche hier eine Zuglinie ist, einzeichnen. Sie besteht aus einzelnen Parabeln, welche die Polygonseiten in den Punkten 0,2113 Z schneiden, wo beim eingespannten Balken die Momente Null sind. Da im zugehörigen Kräftepolygon die Polentfernung gleich der Ringzugkraft p . r bekannt ist, so läßt sich die Zuglinie zeichnen, indem man von den Nullpunkten ausgeht. Bei der Einteilung der Polygonseite in einzelne

Lamellen müssen Trennungslinien durch die Nullpunkte hindurchgehen, man wird daher die außenliegende und die zwischenliegende Strecke je für sich in gleiche Teile einteilen. Da die auf die Teilstrecken wirkenden Seitendrücke deren Längen proportional sind, so ist der Kräfte-
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Abb. 667. Stützlinie (Zuglinie) bei polygonalem Zellengrundriß.

polygon ähnlich der Figur, die entsteht, wenn die Teilpunkte mit dem Mittelpunkt der Zelle verbunden werden. Diese Figur ist aber gegenüber dem Kräftepolygon um 90° verdreht. Wenn man also diese

[image: ]
Abb. 668. Momentenverteilung bei rechteckigem Zellengrundriß.




Figur als Kräftepolygon benutzt, so sind die Seilpolygonseiten senkrecht zu den zugehörigen Strahlen zu ziehen, wie es in Abbildung 667 rechts geschehen ist.

Über die hier vorliegende Biegung mit Axialzug vgl. Seite 224 und 235.

Wenn die Grundrißform der Zellen ein Rechteck ist, dürfen die

tj l2           n / 2

Biegungsmomente nicht mehr mit und berechnet werden, da an den Ecken eine elastische Verdrehung stattfindet. Hat das Rechteck die Breite b und die Länge Z, so ergibt sich nach dem Gesetz der virtuellen Verschiebungen oder mit den Formeln des kontinuierlichen, in sich geschlossenen Trägers das Biegungsmoment in den Ecken (Eckmoment)

1 Z3 + ^3

	
12 ’P ' l-ßb



und das Moment in der Mitte der Seite l

„ P-V 1 Z3 + Z>3 l~ 8    12 ‘P' Ißb


12 ’P *



bzw. in der Mitte der Seite b

	
.. P-b2    1 Z3 + Z>3


	
b~ 8     12 'P ‘ Z + b '



Diese Formeln sind unter der Voraussetzung abgeleitet, daß beide Wände gleich stark sind, und der Widerstand, den die anschließenden Zellenwände der Deformation entgegensetzen, vernachlässigt wird. Mit Rücksicht auf diesen Widerstand empfiehlt es sich, das Moment in der n b2


A zu wählen. Man spart 24

erlangt eine für alle Fälle



Mitte des kleinen Feldes nicht kleiner als sich dann umständliche Rechnungen und ausreichende Sicherheit.

Versuche über den Druck in Silozellen

wurden ausgeführt von Prante, »Zeitschrift des Vereins deutscher Ingenieure« 1896, Seite 1122, ferner von J. Pleißner, »Zeitschrift des Vereins deutscher Ingenieure« 1906, Nr. 25 und 26. Die Pleißnerschen Versuche sind besonders wertvoll, weil sie sehr umfangreich und an Silos von gebräuchlichen Abmessungen angestellt sind. Als Füllmaterial wurden verschiedene Getreidearten verwendet, und es konnte zunächst infolge der festen Lagerung in den Zellen ein größeres spezifisches Gewicht festgestellt werden, als z. B. dem Gewicht eines Hektoliters entspricht, so stieg das spezifische Gewicht des Weizens von 790 kg auf 846 kg/cbm. Boden- und Seitendrücke wurden durch genaue Messung der Durchbiegungen hölzerner Verschlußbretter ermittelt, nachdem andere Meßversuche fehlgeschlagen waren.

Die Pleißnerschen Messungen ergaben eine sehr befriedigende Bestätigung der oben entwickelten Theorie und der hierfür aufgestellten Formeln für p und q. Rechnet man nämlich nach diesen Formeln für die gemessenen Drücke p und q die entsprechenden Werte der Reibungswinkel <p und <plf dann erhält man folgendes:

Bei Weizen im großen Brettsilo von 2,51 auf 2,90 m Zellenquerschnitt im Ruhezustand


	
Tiefe x
	
Gemessene Drücke
	
Gerechnete Winkel


		

	
P
	
q


	
2,7 m
	
500 kg/qm
	
1610 kg/qm
	
31 0 40'
	
280 20'


	
5,4 „
	
740 „
	
2490 „
	
320 40'
	
28 0 20'


	
8,1 „
	
910 „
	
3100 „
	
33°
	
27°




Die Werte von <p und bleiben also ziemlich konstant, wie es in unseren Formeln vorausgesetzt ist, oder mit anderen Worten: bei richtig gewählten Werten <p und geben die Formeln für p und q zutreffende Resultate. Gleiche Verhältnisse ergaben sich auch bei den anderen Silos. Dies gilt zunächst nur für ruhende Belastung, denn die allerdings unzuverlässigen Messungen ergaben Wechsel in den Drücken, wenn der Auslaufschieber unten geöffnet wurde. Außer Abnahmen wurden Steigerungen bis zum Anderthalbfachen des Druckes bei ruhendem Inhalt gefunden. Diesen Steigerungen kann man beim Entwerfen durch kleinere Winkel <p und Rechnung tragen. Außerdem ergibt sich ein weiterer Sicherheitsfaktor aus dem Umstande, daß die angegebenen Drücke sich für die Mitten der Seitenflächen verstehen, während sie gegen die Ecken hin ziemlich abnahmen, gleichwohl nimmt man sie aber bei der Berechnung gleich stark auf dem ganzen Umfang an. Rechnet man mit den auf Seite 599 für Weizen angegebenen Werten von © = 25°, tgy^O^, so erhält man z. B. für den großen »Brettsilo«


	
Tiefe
	
Berechnet
	
Gemessen


	
x = 2,7 m

x = 5,4 „

x 8,1 ,,
	
	
1 p = 720 kg/qm {<7 = 1770  „



fp = 1160 „

	
2 q — 2860 „


	
| /> = 1430 „



1-7 = 3520 „
	
500 kg/qm

1610 „

740 „

2490 „

915 „

3100 „




Man würde also nach den genauen Formeln für p noch mindestens eine 1 ^2 fache Sicherheit haben, womit der Vermehrung des Seitendrucks im Augenblick des Entleerens genügend Rechnung getragen ist. Namentlich gilt dies dann, wenn man im oberen Teil nach der Erddruckformel, im unteren einfach mit pmax rechnet.

Bei den Versuchen von Prante und von Pleißner waren die Auslauföffnungen nicht in der Zellenmitte. Durch weitere Versuche von Regierungsbaumeister Lufftß, von Janßen & Bovey wurde nachgewiesen, daß die früher beobachteten Drucksteigerungen bei geöffneten Trichtern davon herrührten, daß die Öffnungen exzentrisch angeordnet waren und daß sich bei zentrisch liegenden Ausflußöffnungen eine Drucksteigerung von höchstens 10 °/o des statischen Seitendrucks ergibt. Es wurde ferner festgestellt, daß der Seitendruck unterhalb der Tiefe von drei Zellendurchmessern seinem erreichbaren Endwert schon ziemlich nahe liegt. Auch die Lufftschen Versuche ergaben eine Übereinstimmung der gemessenen Drücke mit dem durch die Formeln ausgedrückten Gesetz.

Das Verhältnis von Bodendruck zu Wanddruck wurde als hinreichend konstant gefunden, so daß sich wie nach den Pleißnerschen Versuchen ein konstanter Wert für © und daraus berechnet. Lufft betont die bedeutende Überlegenheit der runden Zellen gegenüber den auf Biegung beanspruchten rechteckigen. Die Auslauföffnungen sollen aber zentrisch liegen, da sonst beträchtliche Druckdifferenzen am Umfang vorhanden sind.

Der armierte Beton kann zweifellos als das geeignetste Baumaterial für Silos bezeichnet werden, denn abgesehen von seiner Feuersicherheit ergibt die Armierung der Wände gleichzeitig deren beste Verankerung. Ferner wirken die Wände als Träger für die Trichter und Böden. Die konstruktiven Vorzüge des Eisenbetons haben denn auch bewirkt, daß er in den letzten Jahren im Bau großer Siloanlagen eine fast ausschließliche Anwendung gefunden hat. Wir geben im folgenden einige Beispiele der zahlreichen von der Firma Wayß & Freytag ausgeführten Silobauten.

Großräumige Silos

werden angewendet, wenn es sich um keine scharfe Trennung der Materialien nach Alter und Herkunft handelt. Auch ist die selbsttätige Entleerung oft nur bis zu einem letzten Rest möglich oder sie wird überhaupt nur von Hand durch seitliche Öffnungen vorgenommen. Im letzteren Fall bedarf es keiner tragenden Bodenkonstruktion und man hat dann bereits den Übergang vom Silo zu einer weiträumigen Lagerhalle.

Das in Abbildung 669—671 dargestellte Rohschwefelmagazin der Raffineries Internationales de Soufre in Marseille ist über 100 m lang, 20,0 m breit und 15,0 m hoch. Der Rohschwefel gelangt von einem Elevator auf ein oben durchlaufendes Transportband und wird von diesem an beliebigen Stellen abgeworfen. Der große Seitendruck des Schwefels wird von den Wänden und den

:) »Druckverhältnisse in Silozellen«. Verlag von W. Emst & Sohn, Berlin.

Bindern aufgenommen. Die letzteren sind im Fundament als eingespannt zu betrachten und oben am Fuß des Daches durch Zugbänder miteinander verankert Diese Zugbänder nehmen gleichzeitig den Schub der bogenförmigen Dachbinder auf. An letzteren sind die Zugbänder
[image: ]
Abb. 669. Schnitt und Grundriß vom Rohschwefelmagazin in Marseille.


aufgehängt, die in der Mitte zwei Laufstege und das Transportband tragen. Die Seitenwände sind geneigt angeordnet, um einen geringeren Druck des gelagerten Rohschwefels zu erzielen. Unter dem Fußboden der Halle sind Zuganker untergebracht, die den Schub auf die Fundamente aufheben. Das Gebäude ist durch eine Dehnungsfuge in zwei

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                              39 gleich lange Teile geteilt. Die Entnahme des Schwefels erfolgt von Hand durch seitliche Türöffnungen.

In ähnlicher Weise ist die Klinkerhalle der Zementfabrik in Spalato ausgebildet (Abbildung 672). Die gebrannten Klinker werden direkt vom Ofen aus mittels der an den Dachbindern angebrachten Laufbrücke aufgeschüttet Der Silo faßt 1200 cbm und ist in einfachster Weise durch senkrechte Wände, die je 9,6 m hoch sind, gebildet. Diese Wände sind in Abständen von je 4,0 m durch Vertikalrippen gestützt, welche oben und unter dem Fußboden miteinander verankert sind. Auch hier muß das Material durch Hand von der Seite her entnommen werden.

Wir geben noch in Abbildung 673 den Querschnitt durch die Klinkerhalle des Zementwerkes Lauffen, wo zur selbsttägen Entnahme
[image: ]
Abb. 670. Rohschwefelmagazin in Marseille. Innenansicht des Daches mit dem Transportband.


zwei Tunnel unter der Sohle angeordnet sind. In diesen sind Schüttelrinnen untergebracht, in welche die Klinker durch verstellbare Öffnungen von selbst fallen. Die Klinkerkanäle sind auf die Fundamente der Wandpfeiler gesetzt und tragen sich zwischen diesen frei.

Als typisches Beispiel eines weiträumigen Silos mit tragender Bodenkonstruktion ist der in den Abbildungen 674—676 dargestellte Erzsilo für das Hüttenwerk Bürbach zu betrachten. Die Fundation dieses Silos erfolgte auf einer 70 cm starken durchgehenden Eisenbetonplatte, die den Druck gleichmäßig mit 1,5 kg/qcm auf den Untergrund verteilt. Da die Säulen nach beiden Richtungen in Abständen von 3,33 m aufeinander folgen, so sind in dieser Fundamentplatte unter den Säulenreihen nach beiden Richtungen Eisenbetonträger eingebaut, die quadratische Felder zwischen sich einschließen, die wieder mit sich kreuzenden Eiseneinlagen versehen sind. Im Boden des Silos sind die 6060 cm weiten, mit eisernen Schiebern verschließbaren Öffnungen in trichterartigen Vertiefungen in der Mitte der quadratischen Felder
[image: ]
Abb. 671. Rohschwefelmagazin in Marseille. Innenansicht.


angebracht. Die Träger laufen hier ebenfalls nach beiden Richtungen in den Säulenreihen. Die 6 m hohen Umfassungswände werden durch Querrippen von 25 cm Dicke nach den Trägern des Silobodens hin

[image: ]
Abb. 672. Querschnitt durch die Klinkerhalle der Zementfabrik in Spalato.




[image: ]
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Abb. 673. Querschnitt durch die Klinkerhalle des Zementwerks Lauffen a. N.







verankert. Zwischen diesen ist die Außenwand als kontinuierliche Eisenbetonplatte gespannt. Der obere Rand der Umfassungswand ist durch eine Rippe versteift. Auf den Silo führen 3 Gleisbrücken herein,
[image: ]
[image: ]
Abb. 674. Querschnitt und Grundriß vom Erzsilo Bürbach.


die alle 6,66 m durch 25 cm starke Stützwände auf die unteren Säulen abgestützt sind. Die Gleisbrücken sind ebenfalls kontinuierliche Eisenbetonträger.

In Abständen von 26,4 m sind durchgehende Dilatationsfugen in


Ö14
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Abb. 675. Erzsilo in Bürbach. Details der Eiseneinlagen.




Boden und Wänden angeordnet. Alle nach innen vortretenden Kanten der Rippen, Stützwände und Säulen sind gegen Beschädigung mittels E- und L-Eisen geschützt. Die Innenflächen erhielten als Schutz gegen
[image: ]
Abb. 676. Erzsilo in Bürbach. Außenansicht.


Abnutzung einen Zementglattstrich, während das Außere rauh verputzt wurde. Zum Beton wurde gebrochene Hochofenschlacke und granulierter Schlackensand verwendet.

Ein weiteres Beispiel dieser Art ist der Erzsilo in Roncourt.
[image: ]
Querschnitt.

Teil des Längsschnittes.

Abb. 677. Erzsilo in Roncourt.


Dieser Silo bildet die Verlängerung einer bestehenden Anlage und dient zur Aufspeicherung der aus der Grube kommenden Minette für den Transport mit einer Seilbahn. Das Erz wird durch einen Wipper, der auf den Seitenwänden fährt, in den Silo geschüttet, der nur aus Boden und Umfassungswänden besteht. Die Träger des Bodens sind mit elastischer Einspannung an den Säulen berechnet worden. Die Wandpfeiler sind am Boden eingespannt und verankert. Der Silo ist 40,1 m lang und wurde innen mit Glattstrich versehen. An die großen Öffnungen des Bodens schließen Blechtrichter an, welche die Füll-
[image: ]
Abb. 678. Kalksilo in Pierrevillers, Bodenschalung und Einlegen der Eisen.


schnauzen tragen. Dadurch, daß alle Rippen und Träger nach außen verlegt wurden, sind nach innen vorspringende Kanten ganz vermieden.

Abbildung 678 gibt die Ansicht des eingeschalten Bodens während des Einlegens der Eisen vom Kalksilo in Pierrevillers, der ganz ähnlich wie der vorige Silo gebaut ist.

Zellensilos.

Bei den Zellensilos sind verschiedene Grundrißformen der Zellen zu unterscheiden, die Böden können eben oder trichterartig ausgebildet werden.

Als Beispiel eines Zellensilos mit sehr großen Zellen von 6,7 auf 8,5 m Grundrißfläche diene der in den Abbildungen 679—681 dargestellte Kohlensilo für das Hüttenwerk Völklingen. Da die Unterseite des Bodens hier vollständig eben sein sollte, mußten die Haupt- und Nebenträger daselbst nach oben gelegt werden. Der Silo steht auf
[image: ]
Abb. 679. Kohlensilo Völklingen.


einer durchgehenden Eisenbetonplatte. Die Einzelheiten der Eiseneinlage in den Hauptträgern ist aus Abbildung 680 ersichtlich. Der Silo, der zur Aufspeicherung von Feinkohle vor ihrer Verwendung in
[image: ]
Abb. 680. Kohlensilo Völklingen. Details der Eisen in den Hauptträgern des Bodens.

[image: ]
Abb. 681. Kohlensilo Völklingen. Ansicht des fertigen Silos mit der Transportbrücke.


den Koksöfen dient, wurde außen und innen verputzt. Zum Beton wurde Hochofenschlacke verwendet.

Die geneigten Rutschflächen können bei den Zellensilos entweder
[image: ]
Abb. 682. Zementsilo in Hagendingen, Längsschnitt.

[image: ]
Abb. 683. Zementsilo in Hagendingen, Grundriß.

[image: ]
Abb. 684. Zementsilo in Hagendingen. Armierung der Trichter, Aufhängung an den Wänden.


durch inneres Aufbetonieren auf ebenen Böden oder dadurch erhalten werden, daß man die Trichter als hängende Pyramiden aus Eisenbeton ausbildet. Beide Lösungen sind beim Zementsilo in Hagendingen angewendet.

Wie aus Abbildung 682 und 683 zu ersehen ist, sind die 12 mittleren Zellen auf unten durchlaufenden Längsmauern aufgelagert, zwischen welchen die Zellenböden als kontinuierliche Eisenbetonplatten
[image: ]
Abb. 685. Zementsilo in Itzehoe. Querschnitt des Silos mit den viereckigen Zellen.


gespannt sind. Die geneigten Rutschflächen oberhalb der Entleerungsöffnungen wurden nachträglich durch Aufbetonieren hergestellt. Die sog. Packsilos erhielten geringere Höhe und zwischen den Mittelsäulen hängende Trichter, die von den Zellenwänden getragen werden müssen. Zu diesem Zweck müssen genügend Aufhängeeisen von den Trichtern in die Wände so weit hinaufgehen, daß diese als Träger wirkend die angehängte Last tragen können. Die Wände müssen also in ihrem unteren Teil auch noch als Träger armiert werden.

Die Trichter erhalten zweckmäßig zwei Armierungen: einmal eine horizontale, die ebenso ausgebildet ist wie diejenige freistehender Zellen. Sodann eine in vertikalen Ebenen liegende, die zur Aufhängung dient. Die ohnehin vorhandenen vertikalen Verteilungsstäbe der Zellenwände dienen auch noch zum Tragen der Trichterlast. In Abbildung 684 sind die Trichtereisen, die Aufhängung an den Wänden
[image: ]
Abb. 686. Zementsilo in Itzehoe. Armierung der sechseckigen Zellen.


und die Trägerarmierung der letzteren deutlich zu sehen. Mit Rücksicht auf die großen Querkräfte, die in den Wänden am Anschluß an die Säulen wirken, sind die Wände unten bedeutend erbreitert und die »Trägereisen« abgebogen.

Die Siloanlage für die Alsenschen Portlandzementfabriken in Itzehoe wurde im Jahre 1904 erbaut und besteht aus einem Bau von 44 quadratischen Zellen von 4,0 auf 4,0 m Grundfläche, deren
[image: ]
Abb. 687. Zementsilo in Itzehoe. Eiseneinlage der sechseckigen Trichter.


Armierung wir schon in Abbildung 666 dargestellt haben, und zwei Bauten mit je 7 sechseckigen Zellen. Die Außenwände sind zum
[image: ]
Abb. 688. Gesamtansicht der Silos für die XZsßWSchen Portlandzementfabriken in Itzehoe.


Schutz gegen Feuchtigkeit durch eine Backsteinmauer verkleidet, welche eine isolierende Luftschicht zwischen den Eisenbetonwänden frei läßt und ihr Auflager auf in gewissen Höhenabständen verlaufenden und vorstehenden Eisenbetonrippen findet. Zur größeren Sicherheit kann man die Eisenbetonwand noch außen mit einem Inertolanstrich versehen.

Eine ähnliche Isolierung erhält man, indem man lisenenartige Pfeiler vorspringen läßt, die seitlich vertikale Nuten besitzen, so daß man in diese Eisenbetontafeln einschieben kann.

Abbildung 685 stellt den Querschnitt des Silos mit den quadratischen Zellen vor, während die Abbildung 686 den Grund-
[image: ]
Abb. 689. Getreidesilo in Genua. Querschnitt.


riß der Gruppe mit sechseckigen Zellen und die Armierung der letzteren zeigt.

Die Abbildung 687 zeigt die Eisen der Trichter während des Baues und Abbildung 688 gibt ein Gesamtbild der Anlage. Das langgestreckte Gebäude links ist der Silo mit 44 quadratischen Zellen, das Gruppengebäude rechts sind die beiden Silos mit sechseckigen Zellen.

Der Getreidesilo am Hafen von Genua ist in Abbildung 689 dargestellt. Die Anlage besteht in der Hauptsache in der Vergrößerung der früher von Hennebique ausgeführten Silos.

Neben einer geräumigen Bodenspeicherabteilung enthält dieser neue Bau von rund 65 m Länge, 40 m Breite und 30 m Höhe 126 Zellen von 3 x 3 m resp. 3 X 5 m Grundriß, die zusammen den bisherigen Fassungsraum von rund 28000 t auf 50000 t erhöhen.

Die ganze Siloanlage ruht auf Eisenbetonsäulen 90/90 cm, die eine Belastung von ca. 400 t aufzunehmen haben. Unter den Silos sind fünf Verladegleise angeordnet, deren Unterbau sowie zugehörige Lade-
[image: ]
Abb. 690. Getreidesilo in Genua. Eiseneinlagen in den Siloböden.

[image: ]
Abb. 691. Getreidesilo in Genua. Eiseneinlagen der Silowände.
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Abb. 692. Getreidesilo für die Wormser Kunstmühlen A.-G. in Worms.
[image: ]
Abb. 693. Getreidesilo für die Hafenmühle am Osthafen in Frankfurt a. M. Innenansicht gegen die Trichter.
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rampen vollständig in Eisenbeton ausgeführt sind. Die gesamte Last der Silos, sowie der Gleisanlagen wird vermittels einer durchgehenden Eisenbetonplatte auf eine ca. 20jährige Auffüllung einer alten seichten Hafenbucht gleichmäßig übertragen, so daß eine Bodenpressung von im Maximum 1,7 kg/'qcm vorhanden ist.

Die Ausbildung der Platte mit unteren Zugvouten war durch die
[image: ]
Abb. 694. Getreidesilo lür die Hafenmühle am Osthafen in Frankfurt a. M.


Forderung einer ebenen Oberfläche bedingt, die mit den Gleis- und Laderampen den für die unteren Transportbänder nötigen Raum abgeben mußte. Die Armierung der Fundamentplatten ist schon in Abbildung 504 während des Einlegens dargestellt.

Ferner legte die Anordnung der Verladegleise und in Verbindung damit die Befestigung automatischer Wagen unter den Zellenausläufen nahe, die sonst üblichen Trichter durch horizontale Zellenböden mit innen aufbetonierten geneigten Ablaufflächen zu ersetzen. — Die gesamte Last der Siloböden ist an die hierfür eigens armierten Querwände angehängt, die in innigster Verbindung mit den Boden- und Deckenplatten einen durchgehenden Träger von 15 m Höhe und mit drei Feldern von je 8 m Weite bilden.

Die Ausbildung der großen Decken der Bodenspeicherabteilung erhellt aus dem Querschnitt, während die übrigen wiedergegebenen Abbildungen ein Bild über Umfang und Art der Bauausführung geben.

Wir erwähnen ferner die Getreidesilos in Worms und am Osthafen in Frankfurt a. M., wo die Außenwände jeweils zwi-
[image: ]
Abb. 695. Außenansicht des Silos in Castellammare.


sehen den Querwänden ausgebaucht sind. Die Außenwände sind hier 20—25 cm stark gemacht, damit sie in Verbindung mit einem dichten äußeren Verputz besser isolieren. Die Ausbauchung wurde auf Vorschlag der Firma Wayß & Frey tag A.-G. gemacht, als nach Beginn des Baues der Inhalt um 1000 Sack vergrößert werden sollte. Der Mehrinhalt konnte nämlich durch die ausgebauchte Form der Außenwände erreicht werden, wenn die geplante Backsteinverkleidung der ursprünglich rechteckigen Zellen weggelassen wurde.

Aus Abbildung 692 ist zu ersehen, daß hier die Trichterausläufe nicht mehr axial zu den Zellen liegen, sondern daß sie von je zwei Zellen an der gemeinschaftlichen Mittelwand zusammengeführt sind. Die hierdurch sich ergebenden Trichterausläufe und deren Zuleitung zu den Transportbändern, welche das Getreide zur Mühle befördern, sind in Abbildung 693 dargestellt. In dem turmartigen Vorbau ist das Treppenhaus und der Elevator, welcher das Getreide bis auf die Decke über den Zellen hebt, untergebracht Dort gelangt es mittels eines Transportbands in die einzelnen Zellen. Durch die Rundungen der Außenwände ergibt sich zweifellos eine günstige architektonische Lösung.

Ähnlich ist die Architektur bei den Silos mit runden Zellen ge-
[image: ]
Abb. 696. Silo in Castellammare. Höhenschnitt durch die runden Zellen.


geben. Abbildung 695 zeigt das Äußere vom Getreidesilo in Castellammare di Stabia. Derselbe besteht aus 34 runden Zellen von je 4,15 m Durchmesser und 24 Zwickelzellen, die ebenfalls zur Lagerung von Getreide ausgenutzt sind. Die Gründung erfolgte auf einer durchgehenden Eisenbetonplatte mit 1,0 m hohen Rippen. Die Säulen stehen unter den Berührungspunkten der runden Zellen, so daß diese je nur vier Auflagerpunkte besitzen. Während die zylindrische Wandung im Vergleich mit quadratischen Zellen Ersparnisse bietet, ist der kegelförmige Boden eher teurer. Man muß die Zellenwände zwischen den Säulen durch Träger unterstützen, denen man am besten eine gemeinschaftliche untere Begrenzung gibt, so daß die kegelförmigen Trichter nur wenig an der Unterseite vorspringen. Die Trichter der Zwickelzellen springen nach unten überhaupt nicht vor und hindern daher die Trägerarmierung über den Säulen nicht.

Damit der statische Vorteil der runden Zellenform auch wirtschaftlich zum Ausdruck kommt, muß man beim Betonieren so verfahren,
[image: ]
Abb. 697. Getreidesilo in Castellammare. Teil des Grundrisses.


daß am ganzen Silo immer eine Schicht von etwa 2 m geflochten, eingeschalt und betoniert wird. Die Schalung muß dann so eingerichtet sein, daß man sie für die nächsten Höhenschichten jedesmal wieder verwenden kann.

Wir geben noch in Abbildung 699 die Ansicht des Zementsilos für die Firma A. Märker in Harburg, der sechs runde Zellen von 4,20 m Durchmesser, 17,0 m Höhe und 15 cm Wandstärke aufweist Auch die beiden inneren Zwickelzellen werden zur Lagerung des Zements benutzt. Abbildung 700 diene als Beispiel für die architektonische Behandlung der mit Backsteinen verkleideten Außenfläche bei einem Malzsilo in Erfurt.

Häufig bildet man bei quadratischem Zellengrundriß die Trichter auch als umgekehrte achteckige Pyramiden aus und erreicht dadurch, daß das Gefälle auf den Trichterflächen ein gleichmäßigeres ist, im
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Abb. 698. Silo in Castellammare. Armierung der Trichter, Säulen und Wände.


[image: ]



[image: ]




Abb. 699. Zementsilo für die Finna A. Märker, G. m. b. H. in Harburg.                               Abb. 700. Malzsilo für die Brauerei Eisenberg in Erfurt.


[image: ]
Abb. 701. Untersicht der achteckigen Trichter am Malzsilo für die Brauerei Eisenberg in Erfurt.

[image: ]
Abb. 702. Eiseneinlagen in den achtseitigen Trichtern beim Silo in Ürdingen.


Gegensatz zu den quadratischen Trichtern, wo in den Kehllinien die Neigung viel flacher ist. Ein weiterer Vorteil ist, daß man über den Säulenanschlüssen größere Betonmassen erhält, welche die konzentrierten Säulendrücke besser in die Wände überleiten. In Abbildung 701 ist die Untersicht solcher achteckiger Trichter dargestellt und Abbildung 702 zeigt die Eiseneinlage in denselben und dem unteren Teil der Zellenwände beim Getreidesilo in Ürdingen.

Als ein Mittelding zwischen einem Bodenspeicher mit einzelnen ebenen Decken und einem Silospeicher sind die Schüttböden zu be-
[image: ]
Abb. 703. Trichterböden im Speicher auf dem Holm bei Danzig.


trachten, die zur leichten Förderung des Materials mit trichterartigen Vertiefungen in jedem Feld versehen sind. Sie werden besonders zur Lagerung von Getreide benutzt, das dann besser durchlüftet wird. In Abbildung 703 sind solche Trichterböden vom Speicher auf dem Holm bei Danzig dargestellt. Um einzelne Abteilungen zu ermöglichen, sind an den Säulen u -Eisen auf etwa 2 m Höhe befestigt, zwischen welchen Holzdielen horizontal eingeschoben werden können.

Erztaschen, Erzsilos.


Wir haben einige Beispiele von Erzsilos schon bei den großräumigen Silos gebracht. Gewöhnlich zeigen aber die Erzsilos eine andere Ausbildung, die man als Erztaschen bezeichnet.
[image: ]
Querschnitt.

Längsschnitt.





Abb. 704. Erztaschen für die Fentscher Hütte in Kneuttingen.
[image: ]
Abb. 705. Erzsilo in Maizieres, 178 m lang.




Die Erze werden in nicht zu großer Höhe auf einem oder mehreren normalspurigen Eisenbahngleisen zugeführt und unten unmittel-
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bar in die Erzkübel abgelassen, die durch Schrägaufzüge auf die Hochöfen befördert werden. Daraus ergibt sich die Anlage von nicht zu
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Abb. 707. Erzsilo in Maizieres. Untersicht gegen die Trichterausläufe.



[image: ]
Abb. 708. Erzsilo in Maizieres. Eiseneinlagen im Querträger.
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hohen langgestreckten Abteilungen oder Taschen, die durch die Schrägaufzüge getrennt werden. Die unter mindestens 45° geneigten Bodenflächen finden ihr Auflager auf Querwänden oder auf Querträgern, die in Abständen von 4—5 m angeordnet werden. Da die Erze in großen Massen plötzlichaus den Eisenbahnwagen entleert werden, haben die Böden und Wände sehr starke Erschütterungen auszuhalten. Sie werden daher in großen Dicken unmittelbar zwischen die Querwände gespannt und erhalten dadurch die nötige Masse, um den Stößen widerstehenzukönnen. Zwischenträger und dünne Eisenbetonplatten mit geringen Spannweiten empfehlen sich also nicht.

Mit Rücksicht auf die Stöße der Erzstücke sollen alle nach innen vorstehenden Kanten der Träger und Rippen mit Schutzeisen versehen werden. Auch empfiehlt sich ein Verputz der Wände und Böden zum Schutz gegen Abnutzung. Beim Boden ist indessen die Abnutzung nicht so stark, weil sich hier aus kleinen Erzstücken und Grus ein Polster bildet, das davor schützt.

Abbildung 704 zeigt Querschnitt und Längsschnitt vom Erzsilo in Kneuttingen. Der Silo ist zum Teil im Boden versenkt und die Querwände daher in Abständen von 4,20 m je auf einer Stampfbetonmauergegründet. Auf diesen Mauern sind die unter

450 geneigten Böden als kontinuierliche Eisenbetondecken gespannt. Die Erze werden auf einem normalspurigen Gleis angefahren. Die durchlaufende Gleisbrücke aus


Eisenbeton war für eine Belastung durch Lokomotiven und 45 t schwere Talbotwagen zu dimensionieren.

Unter den Auflagern der Gleisträger wurde die sonst 20 cm dicke
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Querwand auf 35 cm verstärkt. Das untere Gleis zur Beladung der Gichtkübel läuft in einem unterirdischen Kanal aus Eisenbeton, dessen



[image: ]
Abb. 711. Erzsilo in Diidelingen. Einlegen der Eisen.

Wände durch ein umgekehrtes Sohlengewölbe gegeneinander verspannt sind.



[image: ]
Abb. 712. Erzsilo in Düdelingen. Ansicht der fertigen Anlage.

[image: ]
Abb. 713. Erzsilo in Düdelingen. Untersicht gegen die Trichterausläufe mit eingebauten Füllschnauzen und Hängebahnen.


Die Abbildungen 705—709 beziehen sich auf den Erzbehälter für die Moselhütte in Maizieres, dessen Länge 178 m beträgt.
[image: ]
Abb. 714. Erzsilo in Valenciennes. Längsschnitt durch eine Taschengruppe.

[image: ]
Abb. 715. Querschnitt des Erzsilos in Valenciennes.


Die geneigten Bodenflächen werden in Entfernungen von 3,75 m durch sehr starke Querträger getragen, auf welche auch die drei Eisenbahngleise unterstützenden Eisenbetonsäulen aufgelagert sind. Wegen der großen Länge der Anlage sind vier Dilatationsfugen vorgesehen worden, wo dann Säulen und Querträger doppelt und unmittelbar aneinander anstoßend hergestellt wurden. Die Armierung der Querträger mußte besonders auch zur Aufnahme der Schubspannungen ausgebildet werden, d. h. es waren für diese besondere abgebogene Eisen einzulegen, weil die oberen und unteren Eisen hierzu nicht ausreichten.

Die Längswände wurden in ihrem unteren Teil direkt zwischen die Hauptträger gespannt, im oberen, durchlaufend offenen Teil zwischen vertikal verlaufende Versteifungsträger, die oben durch Verankerungsträger zusammengehalten werden.

Die Entleerung des Silos geschieht in den untersten Punkten in der Mitte und nach außen durch Entleerungsschnauzen, die durch Winkeleisenrahmen in die Rutschflächen oder in die äußeren Längswände einbetoniert sind. Die schiefe Fläche, welche aus Abbildung 705 ersichtlich ist und sich seitlich an den Erzsilo anschließt, dient zur Aufschüttung von Koks.

Dieser wie die meisten im lothringisch-luxemburgischen Hüttengebiet erbauten Silos sind mit Hochofenschlacke als Betonmaterial hergestellt. Zum vorliegenden ist außerdem Eisenportlandzement von Rombach verwendet worden, und es konnten seit der Erbauung im Jahr 1905 keinerlei ungünstigen Einflüsse der gewählten Materialien festgestellt werden.

Der Erzsilo in Düdelingen, Abbildung 710—713, ist zur Aufnahme von rund 5000 cbm Erz bestimmt. Die 30 cm starken Querwände, welche die geneigten Böden und die Längswände zu tragen haben, sind als Kragträger ausgebildet und dementsprechend bewehrt. Ein Erzbrecher und zwei Förderbahnen erfordern sechs Gleisträger, die zwischen den 4,75 m voneinander entfernten Querwänden noch durch einen Versteifungsträger verbunden sind. Der Silo ist an eine Böschung angelehnt, weshalb auf der Bergseite die Säulenreihe durch eine geschlossene, als Stützmauer wirkende Wand ersetzt wurde. Das Eisenbetondach ist auf freistehenden Säulen von 7,3 m Höhe als Bogendach mit Zugband konstruiert. Das Bauwerk hat eine Länge von 100 m.

Zur Aufnahme der Windkräfte in der Längsrichtung des Daches sind Diagonalstreben angeordnet worden. Auch hier sind verschiedene Dilatationsfugen durchgeführt, wobei die betreffenden Säulen und Querwände doppelt hergestellt sind.

Der für die Forges et Acieries du Nord et de l’Est in Valenciennes erbaute Silo ist 185 m lang und durch die Schrägaufzüge in fünf Taschengruppen geteilt. Abbildung 714 zeigt den Längsschnitt durch eine Gruppe mit der Transportbrücke, während Abbildung 715 den Querschnitt in größerem Maßstab darstellt.
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Zwei Pfeiler von 120 x 120 qcm Querschnitt unterstützen jede Querwand. Die Querwände haben sowohl die unter 45° geneigten Böden als auch die Längswände zu tragen und sind als Auslegeträger von 7,80 m Höhe ausgebildet.

Die über den Silo führenden beiden Normalgleise sind durch kontinuierliche Eisenbetonbalken gestützt. Unter deren Auflagern wurden die Querwände verstärkt und die vertikale Verstärkungsrippe wurde durch entsprechende Armierung so stark gemacht, daß sie den auf die Querwände wirkenden einseitigen Druck des Füllmaterials nach unten und nach oben übertragen können. Die Gleisbrücken dienen also zur
[image: ]
Abb. 716. Erzsilo in Valenciennes. Teilansicht.


oberen Verankerung der Querwände, die zwischen jenen Rippen horizontal armiert sind. Außerdem enthalten die Querwände die starke Armierung, welche sie als Kragträger und zur Aufhängung der Böden bedürfen.

Die Dilatationsfugen sind jeweils an den Mitteljochen der Verbindungsbrücken angeordnet, und zwar sind dort zwei Säulen unmittelbar nebeneinander ausgeführt. Jede Gruppe weist eine im Querschnitt unregelmäßige Tasche auf, die nur von der Seite gefüllt werden kann und zur Aufspeicherung von Zuschlagerzen dient. Die Entleerungsschnauzen sämtlicher Taschen münden über einer unten laufenden Schmalspurbahn, welche die Wagen mit den Gichtkübeln nach den Aufzügen führt.

Kohlenbunker, Kohlensilos.

Die zur Aufspeicherung von Kohle dienenden Silos zeigen von denjenigen für andere Materialien höchstens den Unterschied, daß man

eine zu große Lagerungshöhe vermeiden will, da sonst wegen der durch Sauerstoffaufnahme eintretenden Wärmestauung die Selbstent-
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Abb. 717. Kohlenbunker über dem Kesselhaus einer Zellstoffabrik in Rußland.

[image: ]
Abb. 718. Innenansicht des Kesselhauses.


zündung gefördert wird. Als zulässige Schütthöhe betrachtet man 5—ö m.

Bemerkenswert sind ferner die kleinen Kohlenbunker, die für die Zufuhr der Kohle bei automatischer Kesselfeuerung dienen. In Abbildung 717 ist der Kohlenbunker über dem Kesselhaus einer Zellstoffabrik im Schnitt gezeichnet. Die Fundamentplatte dieses Silos ist schon in Abbildung 505 dargestellt Auf der Innenansicht, Abbildung 718, sieht man deutlich die Zuführung der Kohle vom tiefsten Punkt des Silos durch Blechröhren zur automatischen Kettenrostfeuerung. Infolge dieser selbsttätigen Einrichtungen ist zur Bedienung von je zwei Kesseln nur ein Mann erforderlich.

Ein größeres Beispiel ist der in den Abbildungen 719 und 720 dargestellte Kohlensilo für das städtische Gaswerk in Reutlingen
[image: ]
Querschnitt.

[image: ]

mit 20 x 40 qm Grundfläche. Das Innere ist durch Längs- und Querwände in sechs Abteilungen mit je drei Auslauföffnungen eingeteilt. Die Kohle lagert hier über den Trichtern 13 m und an den Seiten 9 m hoch, ein Beweis, daß man über die zulässige Schütthöhe der Kohle mit Rücksicht auf Selbstentzündung noch verschiedener Ansicht ist.

Die Beschäftigung mit Silobauten zum Lagern von Kohlen und Getreide führte uns auf die in den Abbildungen 721 und 722 dargestellten

Konstruktionsarten, die durch D.R.P. 236751, 238 130 und Auslandspatente geschützt sind. Die Erwägungen, die dazu Veranlassung gaben, sind folgende.

Nach Ansicht fachmännischer Kreise soll Kohle nicht höher als 5—7 m geschüttet werden, wenn die Gefahr der Selbstentzündung vermieden werden soll. Kohlen haben nämlich die Eigenart, vom Augenblick des Brechens in der Grube ab Sauerstoff aus der Luft aufzunehmen. Dadurch wird eine Temperaturerhöhung hervorgerufen, die
[image: ]
Abb. 720. Ansicht des Kohlensilos für das slädt. Gaswerk in Reutlingen.

Architekt Manz in Stuttgart.


bei mangelnder Abkühlung zur Selbstentzündung führen kann. Die Fähigkeit, Sauerstoff aufzunehmen, wechselt je nach der Art der Kohlen; sie nimmt mit der Oberfläche und mit steigendem Schwefelkiesgehalte zu. Da somit bei feinkörniger Kohle die Entzündungsgefahr größer ist, so verringert man für sie die Schütthöhe und vermeidet möglichst eine weitgehende Zerkleinerung der Kohlen. Deshalb muß ein zu großer Druck bei hoher Schüttung und das Herabstürzen in erhebliche Tiefen beim Füllen vermieden werden.

Abbildung 721 zeigt nun einen Silo, dessen Zellen mit rund 18,0 m Fassungshöhe durch versetzte Querwände in Verbindung mit dachförmig geneigten Flächen in drei Teile von je 6,0 m Höhe zerlegt sind. Die Schütthöhe des Lagergutes wird also auf die angegebene
[image: ]

Grundriß.

Abb. 721. Silo nach D.R.P. 236751 mit seitlicher Luftzirkulation unter den dachförmigen Querflächen.

Teilhöhe beschränkt. Unter den dachförmig geneigten Rutschflächen verbleibt ein freier Raum, der durch Öffnungen in den Längs- und Außenwänden mit der Luft in Verbindung steht. Durch Ventilatoren
[image: ]
Längsschnitt.                        Ansicht.                 Querschnitt.

Abb. 722. Silo nach D.R.P. 238130 ohne Luftzirkulation mit versetzten Schrägflächen.


kann ein kräftiger Luftdurchzug erzeugt und der Lagerstoff gelüftet und gekühlt werden. Die Scheitel der Querwände können überdies noch mit durchbrochenen Rohrleitungen versehen sein, die einem Brande wirksam zu begegnen vermögen.

Diese Bauart bietet noch folgenden Vorteil, der sich auf andere Arten trocken geschichteter Stoffe, namentlich Getreide, erstreckt. Ein Blick auf die Abbildung zeigt, daß beim Entleeren an einem Trichter der Inhalt von sechs Einzelzellen in Bewegung kommt. Heiß gewordene Nester werden dadurch zerrissen, der Gesamtinhalt wird bei nur
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Schniff c-d
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Abb. 723. Silo nach D.R.P. 238130, mit versetzten Schrägflächen, ohne vertikale Querflächen.

geringer Entnahme aus den einzelnen Trichtern zweckmäßig durcheinander gemischt und beim Rutschen durch den Raum unter den schrägen Gleitflächen durchlüftet.

Wenn man bei einem bestimmten Lagergut die Berührung mit der Luft vermeiden, wohl aber die geringere Schütthöhe und das Durchmischen des Inhalts verschiedener Einzelzellen erreichen will, dann empfiehlt sich die Anordnung nach der Abbildung 722, die durch D.R.P. 238130 und Auslandspatente geschützt ist.

Die versetzten Querwände tragen an ihrem oberen und unteren Ende die dachförmigen Gleitflächen, jeweils in einer Richtung gegeneinander versetzt. Hierdurch ist die Bildung von Hohlräumen ausgeschlossen, und die eingebrachten Kohlen usw. sind bis auf 6,0 m Höhe vollständig entlastet. Beim Entleeren zeigt sich derselbe günstige Bewegungsvorgang wie bei der vorhin dargestellten Bauart.

Unter das Patent Nr. 238130 fällt auch die in Abbildung 723 dargestellte Anordnung, bei der die vertikalen Querwände weggelassen und nur die schrägen gegeneinander versetzten Querwände durchgeführt sind.

Weitere Beispiele der Anwendung des Eisenbetons.

Wir fassen unter diesem Abschnitt noch einige bemerkenswerte Anwendungen des armierten Betons zusammen, ohne damit den Anspruch auf Vollständigkeit erheben zu wollen.
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Abb. 724. Turbodynamofundament des städtischen Elektrizitätswerks in Erfurt.
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Abb. 725. Dampfturbinenfundament der »Papyrus« A.-G. in Mannheim-Waldhof.


Maschinenfundamente.

Die Anwendung des Eisenbetons für Maschinenfundamente empfiehlt sich, wenn keine einseitig schwingende oder hin und her gehende
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Abb. 726. Turbinenfundament für die Überlandzentrale Herrenwyk bei Lübeck.


Maschinenteile vorhanden sind, die eine große Betonmasse zur Vernichtung der Schwingungen erfordern. Besonders schnell haben sich
[image: ]
Abb. 727. Dampfturbinenfundament der Elektrizitätszentrale in Markolsheim; Eiseneinlage der Fundamentplatte.


die Fundamente aus Eisenbeton für Dampfturbinen eingeführt. Der ersten gelungenen Ausführung sind zahlreiche nachgefolgt.
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Abb. 728. Danipfturbinenfundament der Elektrizitätszentrale in Markolsheim; Eisen der Tragkonstruktion.
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Abb. 729. Unterbau aus Eisenbeton für eine Schüttelrinne.




Der Vorteil dieser Fundamente aus Eisenbeton liegt in der Raumersparnis, die zu hellen und übersichtlichen Räumen unter der Tragkonstruktion führt, so daß die nötigen Rohrleitungen und Gefäße daselbst leicht untergebracht werden können. Um Schwingungen zu vermeiden, müssen alle Teile für ein Vielfaches der ruhenden Last bemessen werden, insbesondere sind die Säulen mit starken Querschnitten und reichlichen Eisen zu versehen. Wie alle Maschinenfundamente werden sie unabhängig von den Gebäudemauern ausgeführt, von welchen sie durch Fugen getrennt sind (Abbildung 724 links).

Zum Zweck der festen Einspannung der Säulenfüße und um ungleiche Setzungen zu vermeiden, werden die Säulen auf eine gemein-
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Abb. 730. Kühlturm im Stahlwerk Differdingen.


same Fundamentplatte gestellt. Die Eiseneinlagen einer solchen Fundamentplatte sind aus Abbildung 727 zu ersehen, während Abbildung 728 die Eiseneinlage in der oberen Tragkonstruktion zeigt.

Die Armierung der massiven Betonfundamente für Explosionsmotoren, namentlich für Dieselmotoren, hat sich als sehr zweckmäßig erwiesen, denn der Beton allein ist häufig den durch die starken Stöße und Erschütterungen erzeugten Kräften nicht gewachsen.

Wir geben noch in Abbildung 729 die Ansicht der aus Eisenbeton erstellten Tragkonstruktion für eine Schüttelrinne in der Klinkerhalle des Zementwerks in Hagendingen.

Kühltürme.

[image: ]
Abb. 731. Kühlturm aus Eisenbeton im Stahlwerk Differdingen.




Die für Rückkühlanlagen gewöhnlich angewendeten Holztürme werden bei großen Abmessungen zweckmäßig durch armierten Beton ersetzt. Abgesehen von der Dauerhaftigkeit ergibt sich noch der Vorzug, daß alle inneren Absteifungen wegfallen. Der für das Stahlwerk Differdingen errichtete 35 m hohe Turm (Abbildung 730 und 731) besteht aus einem zylindrischen Unterbau von 16 m Durchmesser, auf diesen folgt eine Kuppel, welche den oberen Zylinder von 7 m Durchmesser trägt.

Die Konstruktion aus Eisenbeton ist bei diesen Kühltürmen nur für ihr eigenes Gewicht und Winddruck zu berechnen, denn das meist aus Holz bestehende Abtropfgerüst steht auf kleinen Pfeilerchen im unteren Wasserbassin auf und reicht nicht über die Kuppel hinauf. Der obere sich meist etwas verjüngende zylindrische Teil dient nur dazu, um einen genügend starken Luftzug zu erzeugen. Über dem Bassin strömt die Luft durch große und zahlreiche Öffnungen ein und begegnet dem abtropfenden warmen Wasser, das hierdurch gekühlt wird. Die warme mit Wasserdampf gesättigte Luft begünstigt in hohem Maße die Rostbildung bei eisernen Kühltürmen und wirkt auch ungünstig auf die hölzernen ein.

Die Abbildungen 732 und 733 zeigen den Doppelkühlturm der »Gutehoffnungshütte« in Oberhausen. Die beiden Kuppeln sitzen auf einem gemeinschaftlichen Unterbau, die zylindrischen Schafte haben
[image: ]
Abb. 732. Doppelkühlturm in Oberhausen während des Baus.


unten 7,5 und oben 7,0 m Durchmesser und erheben sich bis zur Gesamthöhe von 40 m. Anstatt des runden und kuppelförmigen Unterbaues kann auch ein rechteckiger angewendet werden, wie dies bei den in Abbildung 734 dargestellten Kühltürmen für die Gewerkschaft »Deutscher Kaiser« geschehen ist.

Stützmauern.

Die Anwendung des Eisenbetons bei Stützmauern bietet nicht in allen Fällen wirtschaftliche Vorteile. Wenn die Betonmaterialien billig sind und wenn es möglich ist, einen statisch gut ausgebildeten Mauer-


Abb. 733. Doppelkühlturm für die »Gutehoffnungshütte« in Oberhausen.                   Abb. 734. Kühltürme für die Gewerkschaft »Deutscher Kaiser« in Bruckhausen.
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Abb. 736. Bestimmung der äußeren Kräfte bei einer Stützmauer mit Querrippen.


querschnitt auszuführen, dann liegt keine Veranlassung vor, eine Stützmauer aus Eisenbeton vorzuziehen, deren Herstellung auch zeitraubender ist. Die Stützmauern aus Eisenbeton müssen auf der Rückseite
[image: ]
I 4-^2 + 9-0/d

Abb. 737. Eiseneinlagen einer Winkelstützmauer mit Querrippen.


gut durch eine auf die ganze Höhe ausgeführte Steinpackung entwässert werden. Diese Entwässerung ist hier wichtiger als bei den massiven Stützmauern, weil der Frost durch die dünnen Wände durchdringt und das Gefrieren einer nassen Hinterfüllung Ausbeulungen an der Vorderseite verursachen kann. Bei schlechtem Baugrund kann man bei Stützmauern aus Eisenbeton die Fundamentfläche leichter vergrößern als bei massiven Mauern, so daß geringere Bodenpressungen erzielt werden.

Die aus Eisenbeton hergestellten Stützmauern, die man wegen ihrer Querschnittsform auch als Winkelstützmauern bezeichnet, bestehen in ihrer einfachsten Form aus einer vertikalen Wand, die den seitlichen Erddruck aufnimmt, und einer horizontalen Platte, die mit dem unteren Ende der Wand fest verbunden ist und deren Einspannmoment auf den Untergrund überträgt. Die Standfestigkeit einer solchen Mauer, deren eigenes Gewicht nur gering ist, wird hauptsächlich durch die Erdbelastung des rückwärtigen Teils der Grundplatte erzielt. Der vordere Teil derselben dient dazu, den Druck auf den Untergrund auf das zulässige Maß zu verteilen.

In Abbildung 735 sind die Resultierenden R,, Rs und 7?4 auf die Fugen 1, 2, 3 und 4 der Wand eingezeichnet, sie ergeben sich aus den auf die Rückfläche wirkenden Erddrücken und den Gewichten der Mauerabschnitte. ? Die Resultierende R auf die Fundamentfläche :: ergibt sich aus dem Gewicht O der Mauer,       ?

Wand kann mit den früher für Biegung und Axialdruck angegebenen Dimensionierungs-         Abb. 738.

methoden ermittelt werden.

Für die Stabilitätsberechnung wird auch statt der senkrechten Erdbegrenzung die geneigte Ebene angenommen, die den hintersten Punkt der Bodenplatte mit dem Kopf der Mauer verbindet.

Bei großer Höhe der Mauer erfordert die unten eingespannte Wand große Stärken mit viel Eisen, und es ist dann vorteilhafter, in Abständen von 2,5—4 m dreieckige Querwände anzuordnen, welche hinten die Wand mit der Bodenplatte verbinden. Die Wand wird dann horizontal zwischen den Querwänden armiert, gibt also an diese die von ihr aufgenommenen Erddrücke ab. Die Querwände übertragen dann diese Kräfte infolge ihrer Einspannung auf die Grundplatte und bilden zusammen mit der Vorderwand einen statisch günstigen T-Querschnitt.
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Die graphische Bestimmung der äußeren Kräfte bei einer mit Rippen versehenen Winkelstützmauer ist in Abbildung 736 angegeben, während die notwendigen Eiseneinlagen in Abbildung 737 dargestellt sind. An den Rippen sind oben noch Konsolen nach vorn und rückwärts angebracht, die eine Deckenplatte für einen Umgang tragen. Die Bodenplatte ist so geneigt, daß die Resultierende fast senkrecht darauf steht.

Die Rippen erhalten horizontale Eisen, welche die auf die Vorderwand wirkenden Erddrücke übertragen, und vertikale Eisen, welche
[image: ]
Abb. 739. Eiseneinlagen der Stützmauer in der Klinkerhalle des Zementwerks in Hagendingen.


die auf die Bodenplatte wirkenden Erdlasten, abzüglich der von unten nach oben wirkenden Bodenpressungen, an die Rippe abgeben. Die Hauptarmierung liegt aber an der geneigten Rückseite der Rippen und ist aus den Resultierenden auf die einzelnen Höhenzonen zu berechnen. Da die Druckspannungen im T-Querschnitt von der Vorderwand aufgenommen werden, so kann als Momentenpunkt die Mitte der letzteren gewählt werden und man erhält nach Abbildung 738 die Zugkraft im Eisen in irgendeiner Tiefe

Z — r ~ z

Aus Abbildung 739 sind die Eiseneinlagen in den Rippen und der Vorderwand der Stützmauer in der Klinkerhalle des Zementwerkes in Hagendingen ersichtlich. Hier wurde die Stützmauer aus Eisenbeton gewählt, um für die hinter der Mauer anzuschüttenden Klinker einen möglichst großen Fassungsraum zu erhalten.

Tunnel und Stollen.

Bei Tunnel- und Stollenbauten leistet der Eisenbeton unter schwierigen Verhältnissen oft wichtige Dienste. Der in Abbildung 740 dargestellte Tunnel bei Wasserburg am Inn führt durch einen 17 m hohen Straßendamm und schneidet ihn unter einem ziemlich spitzen Winkel. Die Eiseneinlagen des Tunnels wurden in Form von LJ- und L-Eisen, zu ganzen Gitterrahmen zusammengenietet, verwendet und dienten zugleich als Lehrgerüst, zur provisorischen Ausbolzung und zur Armierung des fertigen Betontunnels an Stelle der sonst üblichen
[image: ]
Abb. 740. Tunnel für die Kgl. Bayer. Staatseisenbahnen bei Wasserburg a. Inn.


Rundeisen. Über die als Rüstung dienende Armierung wurde eine 4 cm starke Schalung vorgetrieben und das Tunnelprofil von Meter zu Meter mit senkrechten Stirnschalungen, welche nach dem Ausgangspunkt versteift waren, ausgehoben. Die eisernen Gitterrahmen wurden innen mit einer Holzversprießung versehen, um den großen und einseitigen Druck der Erdmassen aufnehmen zu können. Nach Ausbetonierung und Erhärtung der einzelnen Ringe wurde der Holzeinbau wieder entfernt.

Bei der Durchführung eines Druckrohrstranges der Münchener Wasserleitung unter sämtlichen Gleisen des Ostbahnhofes in München mußten, um bei einem etwaigen Rohrbruch jede Gefahr für die Gleise zu vermeiden, die eisernen Rohrleitungen in einen Stollen eingelegt werden. Dieser Stollen ist bei nahezu 300 m Länge in ganz ähnlicher Weise wie der vorbeschriebene Wasserburger Tunnel von der Eisenbetongesellschaft m. b. H. ausgeführt worden.

Abbildung 741 zeigt die zum Einbetonieren fertige Armierung, die aus eisernen Gitterrahmen in Verbindung mit Rundeisen besteht. Die Gitterrahmen dienen zur Aufnahme des äußeren Drucks. Zu diesem Zweck ist die bergmännisch vorgetriebene Pfählung mit Keilen gegen die eisernen Rahmen abgestützt, sie bildet gleichzeitig die äußere Schalung des Betongewölbes. Dessen innere Schalung wird
[image: ]
Abb. 741. Stollen unter dem Ostbahnhof in München.


von hölzernen Lehrbögen getragen, die im Hintergrund der Abbildung 741 aufgestellt sind. Die Rahmen gehen auch unter der Sohle des Stollens hindurch.

Tunnels, die in offener Baugrube hergestellt und dann überschüttet werden, können auch als vollständig geschlossene, rechteckige Rahmen aus Eisenbeton hergestellt werden. In Abbildung 742 ist der Querschnitt eines solchen Tunnels mit den Eiseneinlagen dargestellt. Dieser Tunnel kann auch als Durchlaß bezeichnet werden, denn er wurde vor Aufschüttung des 16 m hohen Dammes hergestellt. Wegen des schlechten Untergrundes und der im Bergbaugebiet zu erwartenden
[image: ]
Abb. 742. In offener Baugrube hergestelltes Tunnelprofil von Rechteckform.


Senkungen wurde die ganz geschlossene Form gewählt, wo die Last gleichmäßig auf die ganze Sohle verteilt wird. Aus dem gleichen Grund wurden mehrere Trennungsfugen durchgeführt.

Wir schließen hiermit die Anwendungen des Eisenbetons, die keinen Anspruch auf Vollständigkeit erheben sollen. Wichtige Gebiete, auf welchen der Eisenbeton sicher noch zweckmäßige Verwendung finden wird, wo er aber bis heute nur vereinzelt' angewendet wurde, sind die Talsperren, die Wehre und der Bergbau.

Bei den Konstruktionen aus armiertem Beton liegen die Verhältnisse für die statische Berechnung bisweilen nicht ganz einfach, da die äußeren Kraftwirkungen oft nicht mit der wünschenswerten Sicherheit ermittelt werden können. In solchen Fällen müssen auch die möglichen Abweichungen gegen gemachte Annahmen in Betracht gezogen und beim Entwerfen der Eiseneinlagen berücksichtigt werden. Die Eisenbetonbauten erfordern daher zu ihrer Projektierung Ingenieure, die gründlich statisch durchgebildet sind, über genügende Erfahrung und konstruktives Geschick verfügen, um in jedem Fall das Richtige zu treffen.

Aber auch die Ausführung der Eisenbetonkonstruktionen erfordert Sachkenntnis und große Sorgfalt, die nicht von jedem beliebigen Unternehmer erwartet werden kann. Sie ist in gewissem Sinne eine Vertrauenssache, zu der nur Spezialfirmen berufen werden sollten. Die größeren Unfälle der letzten Jahre haben auch deutlich gezeigt, daß die Ausführung nicht von der Projektbearbeitung getrennt werden sollte. Nur wenn beides in einer Unternehmung vereinigt ist, kann das richtige Verständnis für die statischen Verhältnisse während der Ausführung vorausgesetzt werden.

Anhang

	
1.



Vorläufige Leitsätze für die Vorbereitung, Ausführung und Prüfung von Eisenbetonbauten.

Aufgestellt vom Verbände deutscher Architekten- und Ingenieur-Vereine und dem Deutschen Beton-Verein im Jahr 1904.

	
1. Allgemeines.



Die Leitsätze beziehen sich auf Bauten oder Bauteile aus Beton mit beliebig geformten Eiseneinlagen, bei welchen beide Konstruktionselemente für die Lastübertragung zu gemeinsamer statischer Wirkung gelangen1).

	
11. Bauvorbereitung.



Für Eisenbetonbauten sind an Bauvorlagen in der Regel erforderlich:

	
1. Zeichnungen, welche die Anordnung im ganzen und im einzelnen klarstellen,


	
2. statische Berechnungen, welche die Belastungsannahmen und den Nachweis der hinreichenden Sicherheit der Konstruktion in übersichtlicher und prüfbarer Form enthalten,


	
3. Angaben über die Herkunft, die Beschaffenheit und die Zusammensetzung der zur Verwendung bestimmten Materialien,


	
4. Angaben über die Zugfestigkeit der Eiseneinlagen sowie über die gewährleistete Druckfestigkeit (Würfelfestigkeit) des Betons,


	
5. Erläuterungen, z. B. zu schwierigen Konstruktionen, zum Baufortgang



	
u. dergl.



Diese Bauvorlagen sind außer von den Verfassern spätestens vor Baubeginn auch von demjenigen Unternehmer zu unterschreiben, welcher die Ausführung des Eisenbetonbaues unmittelbar übernimmt.

Durch die Zulassung der Bauausführung seitens der zuständigen Behörde wird der Unternehmer in keiner Weise von seiner vollen Verantwortung für Entwurf und Ausführung entbunden.

	
III. Prüfung der Bauvorlagen.



Da es zurzeit noch an einer allgemein anerkannten Theorie für die Berechnung der Eisenbetonbauten fehlt, wird empfohlen, bis auf weiteres die Entwürfe für Eisenbetonbauten unter Zugrundlegung der im Anhang gegebenen und durch Beispiele erläuterten angenäherten Berechnungsweise zu prüfen.

	
IV. Bauausführung.



	
A. Bauleitung und Bauarbeiter.



Der Unternehmer von Eisenbetonbauten darf die unmittelbare Leitung derartiger Bauten nur solchen Personen übertragen, welche diese Bauart gründlich kennen.

Zur Ausführung müssen geschulte Arbeiter unter dauernder Aufsicht vollständig mit der Bauweise vertrauter Techniker oder zuverlässiger Vorarbeiter verwendet werden.

Auf Anfordern des Bauherrn oder der zuständigen Behörde ist der Unternehmer verpflichtet, nachzuweisen, daß die mit der Leitung und Beaufsichtigung betrauten Personen bei Ausführung von Eisenbetonbauten schon mit Erfolg tätig gewesen sind.

	
B. Material und seine Verarbeitung.



	
1. Eiseneinlagen.



Vor der Verwendung ist das Eisen von Schmutz und Fett sowie von losem Rost zu befreien.

Es wird empfohlen, die auf Zug beanspruchten Eiseneinlagen an den freien Enden umzubiegen oder derart zu gestalten, daß dadurch ein Gleiten der Eisen im Beton erschwert wird.

Schweißstellen sind möglichst zu vermeiden, jedenfalls sollen sie nicht an den gefährlichen Stellen liegen.

Das Einlegen der Eisen muß derart erfolgen, daß ihre planmäßige Lage möglichst genau innegehalten wird und daß ein vollständiges Umschließen der Eiseneinlagen durch den Beton erzielt werden kann.

Die Deckung der Eisenstäbe, d. i. der Abstand der Oberfläche des Eisens von der Außenfläche des Betons, soll in der Regel nicht weniger als 1 cm betragen. Bei geringerer Stabdicke als 1 cm kann die Stärke der Deckung bis auf 0,5 cm ermäßigt werden, wenn später Putz aufgetragen wird.

	
2. Zement.



Es darf nur anerkannt guter und den für Portlandzement geltenden Normen entsprechender Zement verwendet werden.

	
3. Sand, Kies und sonstige Zuschläge.



Sand, Kies und sonstige Zuschläge müssen zur Betonbereitung geeignet sein (vergl. hierzu II4 und VA4).

Das Korn der Zuschläge darf nur so grob sein, daß die Verarbeitung des Betons zwischen den Eiseneinlagen und zwischen Schalung und Eiseneinlagen noch mit Sicherheit stattfinden kann.

Saure *) Schlacke darf als Zuschlag nur verwendet werden, wenn ihre Unschädlichkeit nachgewiesen wird.

	
4. Beton.



Der Beton soll in der Regel nach 28tägiger Erhärtung unter normalen Witterungsverhältnissen in Würfeln von 30 cm Seitenlänge eine Druckfestigkeit von 180 bis 200 kg/qcm besitzen.

Er muß so weich verarbeitet werden, daß eine vollständig dichte Umschließung der Eiseneinlagen durch den Mörtel des Betons erzielt wird.

Der im Beton enthaltene Mörtel darf bei Verwendung eines gemischtkörnigen Sandes bis 7 mm Korngröße nicht magerer als 1:3 sein. Zuschläge von Kiessteinen oder harten Steingeschlägen passender Größe dürfen bis zu gleichen Teilen wie Sand beigegeben werden.

Das Zubereiten des Betons muß derart erfolgen, daß die Menge der einzelnen Bestandteile jederzeit kontrolliert werden kann. Sofern die Mischung des Betons nach Raumteilen (d. h. durch Messung) erfolgt, gilt als Voraussetzung, daß der Zement ohne Fall in das Maßgefäß eingeschüttet (nicht eingerüttelt) wird.

Zur Umrechnung von Raumteilen auf Gewichtsteile ist das Kubikmeter Portlandzement zu 1400 kg Gewicht anzunehmen.

C. Schalung und Stützung. Ausrüstungsfristen.

Die Schalungen müssen so stark sein, auch so fest verbunden und unterstützt werden, daß eine genaue Herstellung der Bauteile in den beabsichtigten Formen gewährleistet ist.

Sie müssen auch ein Einstampfen des Betons in dünnen Schichten ermöglichen und leicht und gefahrlos unter Belassung der etwa noch notwendigen Stützung entfernt werden können.

Die Fristen, welche zwischen der Beendigung des Einstampfens und dem Ausrüsten (d. i. Entfernung von Schalung und Stützung) liegen müssen, sind von der jeweiligen Witterung, von der Stützweite und dem Eigengewicht der Bauteile abhängig. Die seitliche Schalung von Balken und Stützen sowie die Schalung von Deckenplatten kleinerer Abmessungen kann schon nach genügender Erhärtung des Betons, d. h. nach wenigen Tagen, entfernt werden, während die Stützung der Balken nie vor Ablauf von 14 Tagen beseitigt werden darf. Bei größeren Stützweiten und Querschnittsabmessungen sind unter Umständen Fristen von 4—6 Wochen erforderlich.

Bei mehrgeschossigen Gebäuden darf die Stützung der untenliegenden Decken erst entfernt werden, wenn die Erhärtung der Decken so weit vorgeschritten ist, daß deren Tragfähigkeit zur Aufnahme der vorhandenen Auflast ausreicht.

Tritt während der Erhärtungsdauer Frost ein, so sind die Ausrüstungsfristen mindestens noch um die Dauer der Frostperiode zu verlängern.

D. Schutz der Bauteile.

Die Eisenbetonkonstruktionen müssen sofort nach Beendigung des Stampfens in geeigneter Weise gegen Beschädigungen sowie gegen Einwirkungen geschützt werden, welche auf die Erlangung einer ausreichenden Tragfähigkeit von nachteiligem Einfluß sein könnten. Auch ist dafür Sorge zu tragen, daß die Konstruktionen nach Erlangung ihrer Tragfähigkeit nicht durch Vornahmen irgendwelcher Art geschwächt werden, z. B. durch Einstemmen von Löchern und Schlitzen für Rohrleitungen u. dergl. an ungeeigneter Stelle.

V. Beaufsichtigung und Prüfung der Bauausführung.

	
A. Prüfung während der Ausführung.



In der Regel muß sich die Prüfung erstrecken:

	
1. auf die sachgemäße Ausführung der Schalung und Stützung,


	
2. auf die planmäßige Verwendung, Anordnung und Stärke der Eiseneinlagen,


	
3. auf die Verwendung der richtigen Betonmischung,


	
4. auf die Feststellung, daß die verwendeten Materialien die vom Unternehmer angegebene Festigkeit besitzen (vergl. unter II4). Die Feststellung kann z. B. erfolgen durch die Prüfung auf der Druckpresse, von Betonwürfeln mit 30 cm Seitenlänge, zu deren Herstellung der an der Baustelle zur Verwendung kommende Beton zu nehmen ist, oder durch Beibringung der Prüfungszeugnisse über Festigkeitsproben, welche mit Teilen des Baumateriales in einer Versuchsanstalt stattgefunden haben.



Unter Umständen kann die Prüfung auch durch Ausführung eines Probebauteiles (z. B. eines Plattenbalkens) und Belastung desselben bis zum Bruch nach Ablauf einer Erhärtungsfrist von 28 Tagen erfolgen, wobei die Einsenkungen im Verlauf der Probebelastung möglichst genau zu ermitteln sind.

	
8. Prüfung nach Beendigung der Ausführung.



Die Prüfung hat sich zu erstrecken:

	
1. auf die Feststellung ausreichender Erhärtung der Bauteile vor ihrer Ausrüstung,


	
2. auf die Feststellung, ob sämtliche Bauteile nach dem Ausrüsten unversehrt sind,


	
3. auf die Feststellung, daß die rechnungsmäßigen Konstruktionsstärken vorhanden



sind, durch Stichproben (z. B. durch Herstellung einzelner Löcher in einzelnen Decken),

	
4. unter Umständen auch auf die Vornahme von Belastungsproben.



Derartige Proben sind stets vorzunehmen, wenn begründeter Verdacht vorhanden ist, daß Bauteile nicht einwandfrei hergestellt oder daß sie durch Einflüsse irgendwelcher Art in ihrer Tragfähigkeit beeinträchtigt sind.

Belastungsproben dürfen erst nach 45tägiger Erhärtung des Betons stattfinden.

Bei Probebelastung von Deckenplatten und Balken soll, wenn mit g das Eigengewicht und mit p die gleichförmig verteilte Nutzlast bezeichnet wird, bei Belastung des ganzen Feldes und bei Nutzlasten bis zu 1000 kg/qm die aufzubringende Last den Wert von 0,8^+ 1,8/ nicht übersteigen.

Bei höheren Nutzlasten als 1000 kg/qm sind die Probelasten entsprechend herabzumindern.

Die derart belasteten Bauteile können als ausreichend sicher dann angesehen werden, wenn nennenswerte bleibende Formänderungen nicht entstanden sind.

Auf eine möglichst genaue Ermittlung der Einsenkungen des Bauteiles in den einzelnen Abschnitten der Belastungsprobe ist Gewicht zu legen.

C. Pflichten des Unternehmers.

Der Unternehmer muß gewärtig sein und ist verpflichtet, auf Erfordern des Bauherrn oder der zuständigen Behörde den Nachweis für die Richtigkeit seiner Angaben und für die Güte seiner Bauausführung durch die vorstehend unter VA4, VB3 und VB4 bezeichneten Veranstaltungen zu führen.

Die hierfür aufzuwendenden Kosten müssen in angemessenem Verhältnis zu den Gesamtkosten der Bauausführung stehen.

VI. Ausnahme-Bestimmung.

Abweichungen von den in vorstehenden Leitsätzen gegebenen Regeln sind zulässig, sobald sie durch eingehende Versuche, durch die an vorhandenen Bauten gesammelten Erfahrungen oder durch Urteile maßgebender Persönlichkeiten ausreichend begründet werden können.

Anhang zu vorstehenden Leitsätzen betreffend die bei der Prüfung von Eisenbetonbauten anzuwendende Berechnungsweise.

	
1. Grundlagen für die Berechnung.



	
A. Äußere Kraftwirkungen.



	
1. Lasten.



Es sind zu unterscheiden:

	
a) das Eigengewicht des Eisenbetons, welches mit dem Durchschnittswert von 2400 kg/cbm anzunehmen ist, sofern nicht geringeres Gewicht nachgewiesen wird,


	
b) die übrige ständige Belastung,


	
c) die Nutz- oder Verkehrslast.



	
2. Lagerdrücke, Momente, Querkräfte.



	
a) Für die Berechnung der Lagerdrücke, Momente und Querkräfte sind die Regeln der Statik und Elastizitätslehre maßgebend.


	
b) Um die Grenzwerte zu erhalten, ist die ungünstigste Verteilung und Stellung der Nutz- oder Verkehrslast in Betracht zu ziehen.


	
c) Etwaige Stoßwirkungen können durch die sonst üblichen Zuschläge zu den Verkehrslasten berücksichtigt werden.


	
d) Als Stützweite ist in Rechnung zu stellen:



	
1. bei Balken die Entfernung der Auflagermitten.



Sofern der Berechnung nicht andere Annahmen zugrunde gelegt werden müssen:

	
2. bei frei aufliegenden Deckenplatten die Freilänge der Deckenplatten zuzüglich der Plattendicke in der Mitte,


	
3. bei kontinuierlichen Platten die Entfernung von Mitte bis Mitte der Balken.



	
e) Sofern für Einspannung und Kontinuität von Deckenplatten und Balken die erforderlichen Voraussetzungen vorhanden sind, müssen die an den Auflagern auftretenden Biegungsmomente bei Bemessung der Auflagerquerschnitte durch Anordnung der Eiseneinlagen nahe der gezogenen Oberfläche berücksichtigt werden.



Wird für kontinuierliche Balken oder Platten eine Berechnung auf Kontinuität nicht durchgeführt, oder bei letzteren eine Einspannung zwischen Trägern oder Mauern nicht nachgewiesen, so dürfen bei gleicher Feldweite und gleichförmig ver-r-

teilter Last die Momente über den Auflagern nicht kleiner als / o und in Feldmitte o

Z2

nicht kleiner als p angenommen werden. Bei ungleicher Feldweite bezieht sich

Z2

p für das Stützenmoment auf die größte Feldweite, o

Eine Einspannung von Balkenenden in Mauern ist in den wenigsten Fällen vorhanden und soll daher unberücksichtigt bleiben, sofern nicht besondere konstruktive Anordnungen eine Einspannung der Enden gewährleisten. In diesem Falle ist die Möglichkeit der Einspannung durch Rechnung nachzuweisen.

	
f) Bei Berechnung von Stützen ist die Möglichkeit exzentrischer Belastung in Betracht zu ziehen.



	
B. Innere Kraftwirkungen.



	
a) Die inneren Kräfte und Spannungen im Beton werden ermittelt unter der Voraussetzung homogenen Materials. Der Elastizitätsmodul des Betons auf Druck Ei, wird als konstant derart angenommen, daß das Verhältnis des Elastizitätsmoduls des Eisens zu dem des Betons Ee : Eb = n = 15 wird, so daß demnach die Eisenquerschnitte mit dem 15fachen ihres wirklichen Wertes in Rechnung zu stellen sind.


	
b) Die Ermittlung der inneren Kräfte und Spannungen des auf Zug beanspruchten Eisens erfolgt unter der Voraussetzung, daß die auftretenden Zugspannungen sämtlich vom Eisen aufgenommen werden müssen, die Zugfestigkeit des Betons somit außer Betracht bleibt.


	
c) Das auf Druck beanspruchte Eisen wird mit dem 15fachen seines Querschnittes in die Rechnung eingeführt. Die Knickgefahr ist zu berücksichtigen.



	
C. Zulässige Spannungen.



	
a) Die zulässige Beanspruchung richtet sich nach der Bruchfestigkeit der zur Verwendung gelangenden Materialien und nach der Berechnungsart.


	
b) In der Voraussetzung, daß der verwendete Beton nach 28tägiger Erhärtung eine Druckfestigkeit von 180—200 kg/qcm und das Eisen eine Zugfestigkeit von 3800 bis 4000 kg/qcm besitzt, sollen bei Anwendung der im folgenden gegebenen Annäherungsrechnung die nachstehenden Spannungswerte nicht überschritten werden:


bei Beton auf Druck bei Biegung ....   40 kg/qcm,





Für Beton von höherer Druckfestigkeit sind entsprechend höhere Spannungswerte für Druck zulässig, bis zu 50 kg/qcm. Gleiches gilt von Eisen mit höherer Zugfestigkeit.

	
11. Annäherungsrechnung.



	
A. Einfache Biegung.



	
1. Rechteckiger Querschnitt. Platten.



	
a) Mit einfacher Eiseneinlage. Es bedeute:



Fe — Querschnitt der auf die Plattenbreite b (in Zentimetern) entfallenden gezogenen Eiseneinlagen in Quadratzentimetern,

E

	
h = Nutzhöhe, n = -=A = 15, Eb



M — Moment der äußeren Kräfte in Zentimeterkilogramm, V = Querkraft des betreffenden Querschnittes in Kilogramm.

Dann ist nach Abbildung 1: die Entfernung der neutralen Schicht vom oberen Rand

_ «Fe r  .   1 /.    2 3/z

b  L  1 + v 1+ n. Fe J’

2 M

die Beanspruchung des Betons zb — ,

U CC {/l 0CIO )

M

die Beanspruchung des Eisens ze — P }

V

die Schubspannung . . . .                 3) > die Adhäsionsspannung der in dem betreffenden Querschnitt hierfür in Betracht kommenden Eiseneinlagen

T =___________Lt0__

1 Umfang der Eiseneinlagen

Eine Berechnung der Schub- und Platten in der Regel entbehrlich.


Adhäsionsspannungen ist bei einfachen
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b) Mit doppelter Eiseneinlage. Mit den Bezeichnungen der Abbildung 2 ergibt sich der Abstand x der neutralen Schicht aus der quadratischen Gleichung:

7? _i_ 7? < r)qi

x2 + 2 x n                   Qi. Fe + 7z'. A/).

b         b

Ist hieraus x ermittelt, so folgt als Druckspannung des Betons

6 . M. x

'Jb b x2 (3 h — x) + 6 Fe‘ . n {x — 7z') (7z — 7z')

als Zugspannung der unteren Eiseneinlage

cs (7z — x) n Ze —      ~     )

als Druckspannung der oberen Eiseneinlage

,  cb (x — 7z') . n

Ze —                •
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Abb. 3 a und b.




Die unter Aia gegebenen Formeln sind auch hier gültig. Zu berechnen sind unter Umständen die Schubspannungen im Steg und die Adhäsionsspannungen an den am Auflager noch vorhandenen Eiseneinlagen. Diese sind

[image: ]



F _

T° Z>0 (h — x/3) ’

T —________________T<>___

1 Umfang der Eiseneinlagen ’

b) x~y> d (vergl. Abbildung 4).

Unter der Vernachlässigung der geringen Druckspannungen im Steg ergibt sich:

2 n h Fe + b d'1              d d2

~ 2 (« Fe + bd) und y ~ X ~ T + 6 (2x-d) M              ze x

— z? /?-----;—r und — —77----r.

re (« — x + y)          n (h — x)

B. Druck.

Die Eiseneinlagen der Stützen müssen mindestens O,8°/o des Gesamtquerschnittes betragen. Die auf Druck beanspruchten Eiseneinlagen sind durch Querverbindungen (in der Regel Rundeisen) gegen Ausknicken zu sichern. Der Abstand der Querverbindungen soll nicht größer sein als die Säulendicke.

	
1. Stützen ohne Knickgefahr.



	
a) Zentrischer Druck.



Wenn Fb den Querschnitt des Betonkörpers bedeutet, so wird die zulässige Belastung

P — zb (Fb + « Fe), worin n — 15.

P        P

Ferner ist zb = -vr—----~e ---— n . zb.

Fb-Yn Fe          , Fb

I1e 4--

n

	
b) Exzentrischer Druck (Biegung mit Axialkraft).



Die Berechnung kann in der gleichen Weise erfolgen wie für Querschnitte aus homogenem Material, dabei ist jedoch in den Ausdrücken für Querschnittsfläche und Trägheitsmoment der Querschnitt der Eiseneinlagen mit dem n = 15fachen seines Wertes zu dem Betonquerschnitt hinzuzurechnen. Treten Zugspannungen auf, so muß das auf der Zugseite gelegene Eisen auch imstande sein, diese aufzunehmen.

Knickgefahr ist nicht vorhanden, solange die Stützen mindestens folgende Ab-


	
messungen erhalten:


	
Beanspruchung
	
Geringster Durchmesser
	
Geringste Länge der kurzen Seite


	
des
	
bei runden Säulen in
	
bei rechteckigem Querschnitt


	
Betons in kglqcm
	
Bruchteilen der Stützlänge
	
in Bruchteilen der Stützlänge


	
30 "
	
718
	
721


	
35
	
717
	
720


	
40
	
716
	
719


	
45
	
715
	
718


	
50
	
714
	
717




Da genügende Versuche über die Knickfestigkeit noch fehlen, sollten geringere Querschnittsabmessungen, als vorstehend angegeben, nicht ausgeführt werden.

	
111. Beispiele zu der Annäherungsrechnung für einige einfache Fälle.



A. Einfache Biegung.

	
1. Platten.



	
a) Frei aufliegende Platten mit einfachen Eiseneinlagen.



Lichte Weite = 2,00 m

Plattendicke = 0,15 „

Stützweite = 2,15 m

DieNutzlast beträgt / = lOOOkg/qm, das Eigengewicht ist £ = 0,15.2400 = 360 kg, also die Gesamtlast q = 1360 kg/qm und das Moment für 1 m Breite (vergl. Abbildung 1 und 5).

2 152

2IZ = 1360 . —g - . 100 = 78583 cmkg.

[image: ]
Abb. 5.




Auf 1 m Breite sind unten eingelegt 9 Rundeisen von 10 mm Durchmesser mit Fe — 7,07 qcm. Für h = 13,5, n = 15 und b = 100 ergibt sich der Abstand x der neutralen Achse vom oberen Plattenrand zu:


n . Ft ~b~
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2b h n Fe



	
15 . 7,07         1 /     2.100.13,5 "|


= 4,39 cm;





100 L ' V 4     15 . 7,07 J

Beanspruchung des Betons


     2 . M

b . x . (h — x/3)

Beanspruchung des Eisens M

'>e Fe (h — x/3)





----------------43ÖV = 29,7 kg,lqcm; 100.4,39 (^13,5 - -

78 583                ,

-------------= 923 kg/qcm.

7,07 (J3,5

Die Querkraft am Auflager ist V = y . 1360.2,0= 1360 kg, die Schubspannung somit

V              1360

’«- i - xp) - 1C0               -1,13 kg/qcm’

bleibt also unter dem zulässigen Wert von 4,5 kg/qcm.

Die Adhäsionsspannung an den am Auflager vorhandenen Eiseneinlagen ist

_ _________________________ 100 1,13

1 Umfang der Eiseneinlage 9 . 1,0.3,14     ’ g'qcm‘

	
b) Frei aufliegende Platte mit doppelten Eiseneinlagen.



Die Abmessungen und Belastungen der Platte seien dieselben wie im vorigen Beispiel, also

M — 78583 cmkg.

Außer der unteren Eiseneinlage von 9 Rundeisen mit 10 mm Durchmesser sei noch eine obere Einlage vorhanden von 6 Rundeisen mit 10 mm Durchmesser. Dann ist

Fe‘ = 4,71, 7z' = 1,5 (vergl. Abbildung 2).

Der Abstand x der neutralen Schicht vom oberen Plattenrand berechnet sich aus der quadratischen Gleichung

Fe + FJ      h

x* -\-2xn-----------= 2 . — (7z . Fe + h‘ . Fe‘\

b             b


oder 7 07 + 471       15

*2 + 2 . * . 15 .             - = 2 .      (13,5 . 7,07 + 1,5.4,71).

Somit




und




x2 + 3,534 x = 30,75




x — 4,05 cm.

Dann ist die Druckspannung im Beton

                  6 . M. x

b . x2 (3 h — x) + 6 Fe‘ . n (x — 7z') (7z — 7z')

6.78 583.4,05

100.4,054 (3 . 13,5 - 4,05) + 6.4,71 . 15 (4,05 - 1,5) (13,5 - 1,5)       ’ Kg/qcm,

die Zugspannung der unteren Eiseneinlage

<w(7z-+).zz     26,25 (13,5 -4,05) . 15 nio . ,

x                    4,05

die Druckspannung in der oberen Eiseneinlage

,    c^(x-7z').zz     26,25 (4,05 - 1,5) . 15 n„o . ,

ze‘ =------^—2---=----- ’4Q5   ----= 248 kg/qcm.

Der Abstand zwischen Zug- und Druckmittelpunkt wird hier M 78 583 = —f=12,1 cm, Fe . ze     7,07 .918       ’




und




also




und




1360      1 IQ 1  /

L°~ 100.12,1 “ 100.12,1     ’ gqCm

die Adhäsionsspannung an den unteren Eiseneinlagen am Auflager

£.t0            100.1,13




- "fFT----□------=i----- n 1 n tu = 4’° kg/0cm-

Umfang der Eiseneinlagen 9 . 1,0.3,14



2. Plattenbalken.

Einfache und frei aufliegende Plattenbalken.

TiJ.jo-----

[image: ]
h-os‘ !

Abb. 6 a und b.





V..tt\t--4f-28nVn 6-0.25



Lichtweite 10,60 m, Stützweite l— 11,00 m, Nutzlast 400 kg/qm, Belastung für 1 lauf. Meter Träger: Nutzlast 400 . 1,7 = 680 kg

Asphaltbelag30.1,7 = 51 „

Eigenlast . . . . . 2400 (0,25.0,50 + 1,7. 0,10) = 708 „

Gleichförmige Gesamtlast q rd. = 1400 kg/m /2                11 002

M = q d— = 1440 .        . 100 = 2178 000 cmkg.

8               8

Die Eiseneinlage besteht aus 8 Rundeisen von 28 mm Durchmesser mit Fe — 49,26 qcm; alsdann berechnet sich der Abstand der Neutralachse vom oberen Plattenrand (vergl. Abbildung 4) nach der Formel

2 n . h . Fe + b . d2

	
* "  2 (n Fe + b . d)


ZU





2.15.54.49,26+ 170.10» =

2 (15 . 49,26 + 170 . 10)

und

d d-                 IO           IO2

	
y ~ X ~ ~T + 6 (2 x - d) “ 19,84 ' 2 + 6 (2 . 19,84 - 10) oder


	
y = 15,40 cm.



Dann ergibt sich schließlich


2178 000




Fe (h - x + y) 49,26 (54,0 - 19,84 + 15,40)

Ze .X     892 . 19,84




= 892 kg/qcm,




n (/z - X) 15 (54 - 19,84)    34,5 kg/'qcm-



Die Querkraft erreicht am Auflager ihren größten Wert von

V = 1440 .-^- = 7632 kg,

somit würde die Schubspannung im Beton

V                     7632              ,  , ,

T° ~ bQ (h - x + ;■) ~ 25 (54 - 19,84 + 15,4)    3 4 5 6’ g'qCm

und die Adhäsionsspannung am Auflager an den daselbst noch unten liegenden 4 Rundeisen 28 mm 

T* ~ 4 . 3,14.2,8 - 4,4 kg/qcm-

Die Schubspannung erreicht ihren zulässigen Wert von 4,5 kg/qcm an derjenigen Stelle, wo ,,    7632.4,5           .

V = ~ 62    = 5540 kg,

d. h. im Ab stand



x —----—---- = 1,45 m (vergl. Abbildung 6 c),

und die gesamte schiefe Zugkraft die von den abzubiegenden Eisen aufzunehmen ist, wird

145                 1

Z, = —   (6,2 - 4,5) . 4- . 25 = 2180 kg.

|/ 2               2

[image: ]
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Abb. 7.




Wenn also innerhalb der Strecke von 1,45 m die 4 oberen Rundeisen von

28 mm Durchmesser abgebogen werden, so kommt auf jedes nur eine Spannung von 2180


ze —



47646 = 89 kBqcm )-

	
a) bei 0,4 l der ersten Öffnung



Mg = + 0,080.2000.6,752 . 100 = +  728 960 cmkg,

	
c) in der Mittelöffnung



Mg = + 0,025 . 2000.6,752 . 100 = + 227 800 cmkg, - Mp = - 0,050.3600 . 6,752 . 100 = - 820083 „ + Mp = - 0,075 . 3600 . 6,752. 100 = + 1230 120 „

/ + M„^r = + 1457920 „ alS°(-M^=- 592280 „

Diese Momente ergeben folgende Beanspruchungen:

	
d) Bei 0,4 l der ersten Öffnung.



Die Hauptträger haben einen Abstand von 4,5 m, die nutzbare Plattenbreite 6 75

beträgt b — Z/3 = —’ - — 2,25 m.

Fe = 4 Rundeisen von 32 mm Durchmesser = 32,17 qcm, h — 77 cm, d — 12 cm, b — 225 cm (vergl. Abbildung 8);


der Abstand x der neutralen Achse



von Oberkante Platte berechnet sich aus der


Formel
[image: ]



2 n . h . Fe + b . d'

2 (zz Fe + b . zZ) zu

 2 . 15.77.32,17 + 225 . 122


= 16,8 cm,



X~ 2 (15.32,17 + 225 . 12) ferner

Abb. 8.                                    d


d*

6 (2 x — d)



 y = 16,8 ~ T + 6 (2 . 16,8 - 12) = 11,9 cm’

und es ist dann

M              2 369120         inon1

7'e(b-x+_y)    32,17(77 - 16,8 + 11,9)   1020 g 9cm>

ze.x        1020.16,8            .

tb —--. z- „ = 19,0 kg/qcm.

n (Zz - x) 15 (77 - 16,8)       ’ ö/ 1

[image: ]



Die Beanspruchung des Eisens kann leicht unter 1000 kg/qcm gebracht werden, indem 1 Rundeisen von 32 mm Durchmesser durch ein solches von 34 mm Durchmesser ersetzt wird.

b) Über einer Zwischenstütze.

Da die Zugfestigkeit des Betons nicht berücksichtigt wird, so kommt für das negative


Stützenmoment die Deckenplatte nicht in Betracht, vielmehr ist für die Berechnung nur der rechteckige Querschnitt (vergl. Abbildung 9) von der Breite b = 35 cm vorhanden.



4.3,22 . - , 2.3,42 . -    ____

-------1--= 50,33 qcm.

b = 35 cm, h = 107 cm, n — 15.


d. h.




15 . 50,33

35




oder




Ferner




_ 2 ■ M

b . x (/i — x/3)




c)




- 1 4
[image: ]


2b .h





- 1 +
[image: ]


2 . 35 . 107

15 . 50,33





x — 49,5 cm.




2.2824 775            .

----------4Q^~ = 36’° kg/qcm.

19,5 (107 -    ’ j




2 824 775 

/      493

50,33 (107 — -y




— 621 kg qcm.




In der Mitte der Mittelöffnung

+ M„iax = + 1 457 920 cmkg,




3 3 22 TT 

Fe - ——:— = 24,13 qcm, b — 225 cm, /i = 77 cm, d — 12 cm,

sonst wie unter a)




2 . 15.24,13 . 77 + 225 . 122

X 2 (15 . 24,13 + 225 . 12)

12           122

y '     2 T 6 (2 . 14,4 - 12)




— 14,4 cm,




= 9,8 cm.




1 457 920        _Qooi ,

x'+j') ~ 24,13 (77 - 14,4 + 9,8)         g/Qcm,

. x     833 . 14,4             .

~ n(h-x)~ 15(77-14,4) ~ 12,8 g/qCm’

— 4/^.r = — 592280 cmkg.

1 3 4 2 77

h — 77 cm, Fe — —-—:— = 9,08 qcm, b — 35 cm.




oder




15 . 9,08

X ~   35

x = 20,9 cm.



[image: ]
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2.35 . 77

15 . 9,08



[image: ]




2 4Z

b . x (/z — x\3)




2 . 592 280




35 . 20,9 ( 77
[image: ]




- 23,2 kg/qcm,




M

Ze ~ ~Fe (7z - x/3)




592280




9,08
[image: ]




= 932 kg/qcm.



Die Berechnung der Schubkräfte erfolgt ähnlich wie in Beispiel 2.

B. Druck. Stützen.

Die Zwischenstütze des Beispiels 3 hat (falls man von der Kontinuität absieht) eine Last aufzunehmen von

P = 6,75 (2000 + 3600) = 37 800 kg.

Der Querschnitt sei 35/35 cm, und es seien 4 Rundeisen von 24 mm Durchmesser mit Fe — 18,10 qcm Querschnittsfläche eingelegt. Dann ist

Fb — 1225 qcm

Fe — 18,10 „

P       37 800               ,

Qb Fb + n Fe 1225 + 15 . 18,10    25,3 kg qcm’

ze — n . zb — 25,3 . 15 = 380 kg/qcm.

II.

1

 Sinngemäße Anwendung finden die Leitsätze auch auf den Steinbau mit Eiseneinlagen, bei welchem das eingemörtelte Eisen die Zug- oder Biegungsspannungen aufzunehmen hat.

Probe mit Lackmuspapier in der Regel genügend.

2

 T-förmiger Querschnitt. Plattenbalken.

Die wirksame Plattenbreite b ist mit b Vs l anzunehmen, worin l die Stützweite des Balkens bedeutet; b darf aber hierbei nicht größer sein als der Trägerabstand.

Zu unterscheiden sind zwei Fälle:

a)                     x z7 (vergl. Abbildung 3).

3

 Kontinuierliche Plattenbalken.

4

Auf den laufenden Meter Träger (Abbildung 7) sei eine ständige Belastung von g — 2000 kg und eine Nutzlast von p = 3600 kg ermittelt worden. Alsdann ergeben sich folgende Momente: 

5

*j Die Berücksichtigung der Schubfestigkeit des Betons mit 4,5 kg|qcm bei Berechnung der abgebogenen Eisen ist nicht einwandfrei, vergl. hierüber Seite 334.                        Der Verfasser.

6

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                              43


Bestimmungen

des Kgl. Preußischen Ministeriums der öffentlichen Arbeiten

für die

Ausführung von

Konstruktionen aus Eisenbeton bei Hochbauten

vom 24. Mai 1907.

I. Allgemeine Vorschriften.

A. Prüfung.

	
4 1.



	
1. Der Ausführung von Bauwerken oder Bauteilen aus Eisenbeton hat eine besondere baupolizeiliche Prüfung voranzugehen. Zu diesem Zwecke sind bei Nach-suchung der Bauerlaubnis für ein Bauwerk, welches ganz oder zum Teil aus Eisenbeton hergestellt werden soll, Zeichnungen, statische Berechnungen und Beschreibungen beizubringen, aus denen die Gesamtanordnung und alle wichtigen Einzelheiten zu ersehen sind.



Falls sich der Bauherr oder Unternehmer erst im Verlauf der Ausführung des Baues für die Eisenbetonbauweise entscheidet, hat die Baupolizeibehörde darauf zu halten, daß die vorbezeichneten Unterlagen für die Prüfung der in Eisenbeton auszuführenden Bauteile rechtzeitig vor dem Beginn ihrer Ausführung beigebracht werden. Mit der Ausführung darf in keinem Fall vor erteilter Genehmigung begonnen werden.

	
2. In der Beschreibung ist der Ursprung und die Beschaffenheit der zum Beton zu verwendenden Baustoffe, ihr Mischungsverhältnis, der Wasserzusatz sowie die Druckfestigkeit, die der zu verwendende Beton aus den auf der Baustelle zu entnehmenden Baustoffen in dem vorgesehenen Mischungsverhältnis nach 28 Tagen in Würfelkörpern von 30 cm Seitenlänge erreichen soll, anzugeben. Die Druckfestigkeit ist auf Erfordern der Baupolizeibehörde vor dem Beginn durch Versuche nachzuweisen.


	
3. Der Beton soll nach Gewichtseinheiten gemischt werden; als Einheit hat der Sack = 57 kg oder das Faß = 170 kg Zement zu gelten. Die Zuschläge können entweder zugewogen oder in Gefäßen zugemessen werden, deren Inhalt vorher so zu bestimmen ist, daß sein Gewicht dem vorgesehenen Mischungsverhältnis entspricht.


	
4. Die Vorlagen sind von dem Bauherrn, dem Unternehmer, der den Entwurf aufgestellt hat, und demjenigen, der die Ausführung bewirkt, zu unterschreiben. Ein Wechsel in der Person des ausführenden Unternehmers ist der Polizeibehörde sofort mitzuteilen.



	
5 2.



	
1. Die Eigenschaften der zum Beton zu verwendenden Baustoffe sind erforderlichenfalls durch Zeugnisse einer amtlichen Prüfungsanstalt nachzuweisen. Diese Zeugnisse dürfen in der Regel nicht älter als ein Jahr sein.


	
2. Es darf nur Portlandzement verwendet werden, der den preußischen Normen entspricht. Die Zeugnisse über die Beschaffenheit müssen Angaben über Raumbeständigkeit, Bindezeit, Mahlfeinheit sowie über Zug- und Druckfestigkeit enthalten. Von der Raumbeständigkeit und Bindezeit hat sich der Ausführende durch eigene Proben zu überzeugen.


	
3. Sand, Kies und sonstige Zuschläge müssen zur Betonbereitung und zu dem beabsichtigten Verwendungszwecke geeignet sein. Das Korn der Zuschläge darf nur so grob sein, daß das Einbringen des Betons und das Einstampfen zwischen den Eiseneinlagen und zwischen der Schalung und den Eiseneinlagen noch mit Sicherheit und ohne Verschiebung der Eisen möglich ist.



	
6 3.



	
1. Das Verfahren der statischen Berechnung muß mindestens dieselbe Sicherheit gewähren, wie die Berechnung nach den Leitsätzen in Abschnitt II und nach dem Rechnungsverfahren mit Beispielen in Abschnitt III dieser Bestimmungen. Dies ist auf Erfordern von dem Unternehmer nachzuweisen.


	
2. Bei noch unerprobter Bauweise kann die Baupolizeibehörde die Zulassung von dem Ausfälle zuvoriger Probeausführungen und Belastungsversuche abhängig machen. Die Belastungsversuche sind bis zum Bruche durchzuführen.



B. Ausführung.

	
4 4.



	
1. Die Baupolizeibehörde kann die Eigenschaften der in der Verarbeitung begriffenen Baustoffe durch eine amtliche Prüfungsanstalt oder in einer sonst ihr geeignet scheinenden Weise feststellen sowie eine Festigkeitsprüfung des aus ihnen hergestellten Betons vornehmen lassen. Die Prüfung der Festigkeit kann auch auf der Baustelle mittels einer Betonpresse, deren Zuverlässigkeit durch eine amtliche Prüfungsanstalt bescheinigt ist, erfolgen.


	
2. Die für die Prüfung bestimmten Betonkörper müssen Würfelform von 30 cm Seite erhalten. Die Probekörper sind mit der Bezeichnung des Anfertigungstages zu versehen, durch ein Siegel zu kennzeichnen und bis zu ihrer Erhärtung nach Anweisung der Baupolizeibehörde aufzubewahren.


	
3. Der Zement ist in der Ursprungspackung auf die Verwendungsstelle anzuliefern.


	
4. Das Mischen des Betons muß derart erfolgen, daß die Menge der einzelnen Bestandteile dem vorgesehenen Mischungsverhältnis stets genau entspricht und jederzeit leicht gemessen werden kann. Bei Benutzung von Meßgefäßen ist die Füllung zur Erzielung möglichst gleichmäßig dichter Lagerung in stets gleicher Weise zu bewirken.



	
5 5-



	
1. Die Verarbeitung der Betonmasse muß in der Regel sofort nach ihrer Fertigstellung begonnen werden und vor Beginn ihres Abbindens beendet sein.


	
2. Die Betonmasse darf bei warmer und trockener Witterung nicht länger als eine Stunde, bei kühler oder nasser Witterung nicht länger als zwei Stunden unverarbeitet liegen bleiben. Nicht sofort verarbeitete Betonmasse ist vor Witterungseinflüssen wie Sonne, Wind, starkem Regen zu schützen und vor der Verwendung umzuschaufeln.


	
3. Die Verarbeitung der eingebrachten Betonmasse muß stets ohne Unterbrechung bis zur Beendigung des Stampfens durchgeführt werden.


	
4. Die Betonmasse ist in Schichten von höchstens 15 cm Stärke einzubringen und in einem dem Wasserzusatz entsprechenden Maße durch Stampfen zu verdichten. Zum Einstampfen sind passend geformte Stampfen von angemessenem Gewicht zu verwenden.



	
6 6.



	
1. Die Eiseneinlagen sind vor der Verwendung sorgfältig von Schmutz, Fett und losem Rost zu befreien. Mit besonderer Sorgfalt ist darauf zu achten, daß die Eiseneinlagen die richtige Lage und Entfernung voneinander sowie die vorgesehene Form erhalten, durch besondere Vorkehrungen in ihrer Lage festgehalten und dicht mit besonderer, entsprechend feinerer Betonmasse umkleidet werden. Liegen in Balken die Eisen in mehreren Lagen übereinander, so ist jede Lage für sich zu umkleiden. Unterhalb der Eiseneinlagen muß in Balken noch eine Betonstärke von mindestens 2 cm, in Platten von mindestens 1 cm vorhanden sein.


	
2. Die Schalungen und Stützen der Decken und Balken müssen vollkommenen Widerstand gegen Durchbiegungen und ausreichende Festigkeit gegen die Einwirkungen des Stampfens bieten. Die Schalungen sind so anzuordnen, daß sie unter Belassung der bis zur völligen Erhärtung des Betons notwendigen Stützen gefahrlos entfernt werden können. Zu den Stützen sind tunlichst nur ungestoßene Hölzer zu verwenden. Sind Stöße unvermeidlich, so müssen die Stützen an den Stoßstellen fest und sicher verbunden werden.


	
3. Verschalungen von Säulen sind so anzuordnen, daß das Einbringen und Einstampfen der Betonmasse von einer offenen, mit dem Fortschreiten der Arbeit zu schließenden Seite erfolgen und genau beobachtet werden kann.


	
4. Von der Beendigung der Einschalung und dem beabsichtigten Beginn der Betonarbeiten in jedem einzelnen Geschosse ist der Baupolizeibehörde mindestens drei Tage vorher Anzeige zu machen.



	
7 7.



	
1. Die einzelnen Betonschichten müssen tunlichst frisch auf frisch verarbeitet werden; auf alle Fälle ist die Oberfläche der älteren Schicht aufzurauhen.


	
2. Beim Weiterbau auf erhärtetem Beton muß die alte Oberfläche aufgerauht, sauber abgekehrt, angenäßt und unmittelbar vor Aufbringen neuer Betonmasse mit einem dünnen Zementbrei eingeschlemmt werden.



	
8 8.



Bei der Herstellung von Wänden und Pfeilern in mehrgeschossigen Gebäuden darf mit der Ausführung in dem höheren Geschoß erst nach ausreichender Erhärtung dieser Bauteile in den darunter liegenden Geschossen begonnen werden. Von der Fortsetzung der Arbeiten im höheren Geschoß ist der Baupolizeibehörde mindestens drei Tage vorher Nachricht zu geben.

	
9 9.



	
1. Bei Frostwetter darf nur in solchen Fällen gearbeitet werden, wo schädliche Einwirkungen des Frostes durch geeignete Maßnahmen ausgeschlossen sind. Gefrorene Baustoffe dürfen nicht verwendet werden.


	
2. Nach längeren Frostzeiten (§ 11) darf beim Eintritt milderer Witterung die Arbeit erst wieder aufgenommen werden, nachdem die Zustimmung der Baupolizei-kehörde dazu eingeholt ist.



	
§ io.



	
1. Bis zur genügenden Erhärtung des Betons sind die Bauteile gegen die Einwirkungen des Frostes und gegen vorzeitiges Austrocknen zu schützen, sowie vor Erschütterungen und Belastungen zu bewahren.


	
2. Die Fristen, die zwischen der Beendigung des Einstampfens und der Entfernung der Schalungen und Stützen liegen müssen, sind von der jeweiligen Witterung, von der Stützweite und dem Eigengewicht der Bauteile abhängig. Die seitliche Schalung der Balken, die Einschalung der Stützen, sowie die Schalung von Deckenplatten darf nicht vor Ablauf von acht Tagen, die Stützung der Balken nicht vor Ablauf von drei Wochen beseitigt werden. Bei größeren Stützweiten und Querschnittsabmessungen sind die Fristen unter Umständen bis zu sechs Wochen zu verlängern.


	
3. Bei mehrgeschossigen Gebäuden darf die Stützung der unteren Decken und Balken erst dann entfernt werden, wenn die Erhärtung der oberen so weit vorgeschritten ist, daß diese sich selbst zu tragen vermögen.


	
4. Ist das Einstampfen erst kurze Zeit vor Eintritt von Frost beendet, so ist beim Entfernen der Schalung und der Stützen besondere Vorsicht zu beachten.


	
5. Tritt während der Erhärtungsdauer Frost ein, so sind mit Rücksicht darauf, daß die Erhärtung des Betons durch den Frost verzögert wird, die in Absatz 2 genannten Fristen um die Dauer der Frostzeit zu verlängern.


	
6. Beim Entfernen der Schalungen und Stützen müssen durch besondere Vorkehrungen (Keile, Sandtöpfe u. dergl.) Erschütterungen vermieden werden.


	
7. Von der beabsichtigten Entfernung der Schalungen und Stützen ist der Baupolizeibehörde rechtzeitig, und zwar mindestens drei Tage vorher Anzeige zu machen.



	
§ n.



Über den Gang der Arbeiten ist ein Tagebuch zu führen und auf der Baustelle stets zur Einsichtnahme bereit zu halten. Frosttage sind darin unter Angabe der Kältegrade und der Stunde ihrer Messung besonders zu vermerken.

C. Abnahme.

	
§ 12.



	
1. Bei der Abnahme müssen die Bauteile an verschiedenen, von dem abnehmenden Beamten zu bestimmenden Stellen freiliegen, so daß die Art der Ausführung zu erkennen ist. Auch bleibt es vorbehalten, die einwandfreie Herstellung, den erreichten Erhärtungsgrad und die Tragfähigkeit durch besondere Versuche festzustellen.


	
2. Bestehen über das Mischungsverhältnis und den Erhärtungsgrad begründete Zweifel, so können Proben aus den fertigen Bauteilen zur Prüfung entnommen werden.


	
3. Werden Probebelastungen für nötig erachtet, so sind diese nach Angabe des abnehmenden Beamten vorzunehmen. Dem Bauherrn und dem Unternehmer wird rechtzeitig davon Kenntnis gegeben und die Beteiligung anheimgestellt. Probebelastungen sollen erst nach 45tägiger Erhärtung des Betons vorgenommen und auf den nach Ermessen der Baupolizeibehörde unbedingt notwendigen Umfang beschränkt werden.


	
4. Bei der Probebelastung von Deckenplatten und Balken ist folgendermaßen zu verfahren. Bei Belastung eines ganzen Deckenfeldes soll, wenn mit g das Eigengewicht und mit p die gleichmäßig verteilte Nutzlast bezeichnet wird, die Auflast den Wert von 0,5^+1,5^ nicht übersteigen. Bei höheren Nutzlasten als 1000 kg/qm können Ermäßigungen bis zur einfachen Nutzlast eintreten. Soll nur ein Streifen des Deckenfeldes zur Probe belastet werden, so ist die Auflast in der Deckenmitte gleichmäßig auf einem Streifen zu verteilen, dessen Länge gleich der Spannweite und dessen Breite ein Drittel der Spannweite, mindestens aber 1 m ist. Die Auflast soll hierbei den Wert von g + 2/ nicht übersteigen. Als Eigenlast gelten die sämtlichen zur Herstellung der Decken und Fußböden bestimmten Bauteile, als Nutzlasten die in § 16 Ziffer 3 aufgeführten erhöhten Werte.


	
5. Bei Probebelastungen von Stützen ist ein ungleichmäßiges Setzen der Bauteile und eine das zulässige Maß überschreitende Belastung des Untergrundes zu verhüten.



	
11. Leitsätze für die statische Berechnung.



A. Eigengewicht.

	
4 13.



	
1. Das Gewicht des Betons einschließlich der Eiseneinlagen ist zu 2400 kg für das Kubikmeter anzunehmen, sofern nicht ein anderes Gewicht nachgewiesen wird.


	
2. Bei Decken ist außer dem Gewicht der tragenden Bauteile das Gewicht der zur Bildung des Fußbodens dienenden Baustoffe nach bekannten Einheitssätzen zu ermitteln.



	
8. Ermittlung der äußeren Kräfte.



	
4 14.



	
1. Bei den auf Biegung beanspruchten Bauteilen sind die Angriffsmomente und Auflagerkräfte je nach der Art der Belastung und Auflagerung den für frei aufliegende oder durchgehende Balken geltenden Regeln gemäß zu berechnen.


	
2. Bei frei aufliegenden Platten ist die Freilänge zuzüglich der Deckenstärke in der Feldmitte, bei durchgehenden Platten die Entfernung zwischen den Mitten der Stützen als Stützweite in die Berechnung einzuführen. Bei Balken gilt die um die erforderliche Auflagerlänge vergrößerte freie Spannweite als Stützweite.


	
3. Bei Platten und Balken, die über mehrere Felder durchgehen, darf, falls die wirklich auftretenden Momente und Auflagerkräfte nicht rechnerisch nach den für durchgehende Balken geltenden Regeln unter Voraussetzung freier Auflagerung auf den Mittel- und Endstützen oder durch Versuche nachgewiesen werden, das Biegungsmoment in den Feldmitten zu vier Fünfteln des Wertes angenommen werden, der bei einer auf zwei Stützen frei aufliegenden Platte vorhanden sein würde. Über den Stützen ist dann das negative Biegungsmoment so groß wie das Feldmoment bei beiderseits freier Auflagerung anzunehmen. Als durchgehend dürfen nach dieser Regel Platten und Balken nur dann berechnet werden, wenn sie überall auf festen, in einer Ebene liegenden Stützen oder auf Eisenbetonbalken aufliegen. Bei Anordnung der Eiseneinlagen ist unter allen Umständen die Möglichkeit des Auftretens negativer Momente sorgfältig zu berücksichtigen.


	
4. Bei Balken darf ein Einspannungsmoment an den Enden nur dann in Rechnung gestellt werden, wenn besondere bauliche Vorkehrungen eine sichere Einspannung nachweislich gewährleisten.


	
5. Die rechnerische Annahme des Zusammenhanges darf nicht über mehr als drei Felder ausgedehnt werden. Bei Nutzlasten von mehr als 1000 kg/qm ist die Berechnung auch für die ungünstigste Lastverteilung anzustellen.


	
6. Bei Plattenbalken darf die Breite des plattenförmigen Teiles von der Balkenmitte ab nach jeder Seite mit nicht mehr als einem Sechstel der Balkenlänge in Rechnung gestellt werden.


	
7. Ringsum aufliegende, mit sich kreuzenden Eiseneinlagen versehene Platten können bei gleichmäßig verteilter Belastung, wenn ihre Länge a weniger als das Ein-



■p <5-

und Einhalbfache ihrer Breite b beträgt, nach der Formel M = berechnet werden. Gegen negative Angriffsmomente an den Auflagern sind Vorkehrungen durch Form und Lage der Eisenstäbe zu treffen.

	
5. Die rechnungsmäßig sich ergebende Dicke der Platten und der plattenförmigen Teile der Plattenbalken ist überall auf mindestens 8 cm zu bringen.


	
9. Bei Stützen ist auf die Möglichkeit einseitiger Belastung Rücksicht zu nehmen.



	
C. Ermittlung der inneren Kräfte.



	
4 15.



	
1. Das Elastizitätsmaß des Eisens ist zu dem Fünfzehnfachen von dem des Betons anzunehmen, wenn nicht ein anderes Elastizitätsmaß nachgewiesen wird.


	
2. Die Spannungen im Querschnitt des auf Biegung beanspruchten Körpers sind unter der Annahme zu berechnen, daß sich die Ausdehnungen wie die Abstände von der Nullinie verhalten und daß die Eiseneinlagen sämtliche Zugkräfte aufzunehmen vermögen.


	
3. Bei Bauten oder Bauteilen, die der Witterung, der Nässe, den Rauchgasen und ähnlichen schädlichen Einflüssen ausgesetzt sind, ist außerdem nachzuweisen, daß das Auftreten von Rissen im Beton durch die vom Beton zu leistenden Zugspannungen vermieden wird.


	
4. Schubspannungen sind nachzuweisen, wenn Form und Ausbildung der Bauteile ihre Unschädlichkeit nicht ohne weiteres erkennen lassen. Sie müssen, wenn zu ihrer Aufnahme keine Mittel in der Anordnung der Bauteile selbst gegeben sind, durch entsprechend gestaltete Eiseneinlagen aufgenommen werden.


	
5. Die Eiseneinlagen sind möglichst so zu gestalten, daß die Verschiebung gegen den Beton schon durch ihre Form verhindert wird. Die Haftspannung ist stets rechnerisch nachzuweisen.


	
6. Die Berechnung der Stützen auf Knicken soll erfolgen, wenn ihre Höhe mehr als das Achtzehnfache der kleinsten Querschnittsabmessung beträgt. Durch Querverbände ist der Abstand der eingelegten Eisenstäbe unveränderlich gegeneinander festzulegen. Der Abstand dieser Querverbände muß annähernd der kleinsten Abmessung der Stütze entsprechen, darf aber nicht über das Dreißigfache der Stärke der Längsstäbe hinausgehen.


	
7. Zur Berechnung der Stützen auf Knicken ist die Eulersche Formel anzuwenden.



D. Zulässige Spannungen.

	
5 16.



	
1. Bei den auf Biegung beanspruchten Bauteilen soll die Druckspannung des Betons den sechsten Teil seiner Druckfestigkeit, die Zug- und Druckspannung des Eisens den Betrag von 1000 kg/qcm nicht übersteigen.


	
2. Wird in den unter § 15, Ziffer 3 bezeichneten Fällen die Zugspannung des Betons in Anspruch genommen, so sind als zulässige Spannung zwei Drittel der durch Zugversuche nachgewiesenen Zugfestigkeit des Betons anzunehmen. Bei fehlendem Zugfestigkeitsnachweis darf die Zugspannung nicht mehr als ein Zehntel der Druckfestigkeit betragen.


	
3. Dabei sind folgende Belastungswerte anzunehmen:



	
a) Bei mäßig erschütterten Bauteilen, z. B. bei Decken von Wohnhäusern, Geschäftsräumen, Warenhäusern: die wirklich vorhandene Eigen- und Nutzlast,


	
b) bei Bauteilen, die stärkeren Erschütterungen oder stark wechselnder Belastung ausgesetzt sind, wie z. B. bei Decken in Versammlungsräumen, Tanzsälen, Fabriken, Lagerhäusern: die wirkliche Eigenlast und die bis zu fünfzig vom Hundert erhöhte Nutzlast,


	
c) bei Belastungen mit starken Stößen, wie z. B. bei Kellerdecken unter Durchfahrten und Höfen: die wirkliche Eigenlast und die bis zu hundert vom Hundert erhöhte Nutzlast.



	
4. In Stützen darf der Beton mit nicht mehr als einem Zehntel seiner Druckfestigkeit beansprucht werden. Bei Berechnung der Eiseneinlagen auf Knicken ist fünffache Sicherheit nachzuweisen.


	
5. Die Schubspannung des Betons darf das Maß von 4,5 kg/qcm nicht überschreiten. Wird größere Schubfestigkeit nachgewiesen, so darf die auftretende Spannung nicht über ein Fünftel dieser Festigkeit hinausgehen.


	
6. Die Haftspannung darf die zulässige Schubspannung nicht überschreiten.



	
111. Rechnungsverfahren mit Beispielen.



A. Reine Biegung.

	
a) Ohne Berücksichtigung der Betonzugspannungen.



Bei einfacher Eiseneinlage vom Gesamtquerschnitt fe auf Balken- oder Plattenbreite b ergibt sich, wenn das Verhältnis der Elastizitätsmaße des Eisens und des Betons mit n bezeichnet wird, der Abstand der Nullinie von der Oberkante aus der Gleichung der statischen Momente der Flächenelemente für die Nullinie (vergl. Abbildung 1).

	
1) —-— = n fe (7z — a — x) zu



Aus der Gleichsetzung der Momente der äußeren und inneren Kräfte folgt dann 3)              M = Gö y b (/z — a —    = Ze fe (/z — a — J,

worin zb die größte Betondruckspannung und ze die mittlere Eisenzugspannung bedeutet. Hieraus folgt

[image: ]



[image: ]




6)

7)



Unter Umständen kommen auch folgende leicht ablesbare Gleichungen in Betracht n (/z — zz) Zb

Ze 4“

[image: ]



Bei T-förmigen Querschnitten, sogenannten Plattenbalken, unterscheidet sich die Berechnung nicht von der vorigen, wenn die Nullinie in die Platte selbst oder in die Unterkante der Platte fällt.

[image: ]



Geht die Nullinie durch den Steg, so können die geringen im Steg auftretenden Druckspannungen vernachlässigt werden.

Dann ist (vergl. Abbildung 2):

8)

9)


10)



2

oder nach Einsetzen der Werte von c« und ae aus den Gleichungen 8) und 9) in Gleichung 10):


12)




ist,




13)




14)




15)




Da der Abstand des Schwerpunktes des Drucktrapezes von der d c0 + 2 an

X-y=3 -----




C0 + Qu

so wird nach Einsetzen des Wertes von aH in Gleichung 8): d         d-

y=x~2+




n (h — a — x)




Qe.




Erhalten Balken und Platten auch obere Eis en ein lag en, so kommen folgende Gleichungen zur Anwendung:

die Lage der Nullinie:




Für




Oberkante



[image: ]



16)             ——--- fe‘ (x — d) + n fe (x — d) = n fe {Ji — a — x),

woraus

17\                           „ _ _ (;z ~ 1)// + 11 fe

+ p/--IEA + nfe ) + 2 |p _ 1)y;/ ß +    (/z _

Für das Angriffsmoment:

18)         M — - - ^b 0 — a--— fe Gb' f — 2 d) + fe Qe (f — 2 d).

Hierin bedeutet ad die Betondruckspannung in mittlerer Höhe der oberen Eiseneinlage und ist bestimmt durch x — a

Qb — -------- Qb.

Da ferner

11 (x — d) Qe' = -----—---- ab,

so wird

	
19) 3/ =       (/z - a - y) + f - 1) fe • —~x a f - 2 <2)^| C&.



Vernachlässigt man die geringe Querschnittsverminderung des Betondruckgurtes durch die oberen Eiseneinlagen, so geht Gleichung 17) über in

on\          «(/*+//)  , 1 / 7 n(fe + fe‘)\2 , 2.1t , .         . /7

	
20) x =--j y - + \/ (■ V J + y.- (// • a + fe (7z - d))



und Gleichung 19) in

	
21) M—            a. — y) + nfe‘ 12 (7z-2zz)j Gi.



Hat man bei gegebenem Angriffsmoment aus Gleichung 21) a& berechnet, so finden sich die Spannungen ae und leicht aus dem Gesetz, daß sich die Spannungen wie die Abstände von der Nullinie verhalten. Hat man bei gegebener Betondruckspannung cb den Wert des Angriffsmomentes ermittelt, so finden sich die Spannungen ce und c/ aus

	
22) '     M = fece(h-a-J)+fe'ae'(J-a^



oder da

, x — a

	
23) M = [/. (/, - a - ±) +//         (|-a)] ...



Man kann auch den gemeinsamen Schwerpunkt des Betons und der Eiseneinlage in der Druckzone bestimmen aus

[image: ]
Abb. 4.





24)




//i =




2
[image: ]
Oe‘ fe (X — d)





b x

—— Ob + Ce



[image: ]




dann wird

25)




3 + nfefx-af b x2

—2~ + 11-fe‘   ~




M = fe ce (7z — a — X + J\).



b) Mit Berücksichtigung der Betonzugspannungen.

Bei einfacher Eiseneinlage wird entsprechend Gleichung 1) (vergl. Abbildung 5):


26)




bx2 b (7z — x)2

T- = ‘   2

also




+ 11 fe (Zz — a — x),



[image: ]



7 7z2

-y- + 11 fe f - f

	
27) X = -----------------.



b Jl H jf

Aus der Gleichsetzung der Zug- und Druckkräfte folgt

	
b x 7 7z — x



	
28) —— Cbd = b .      Zbz + Ce f



und aus der Proportionalität von Dehnungen und Spannungen

29) 29 a)


h — x Obz = ------- • Obd.
[image: ]



Diese Momentengleichung für die Nullinie wird dann


32)

33)

33 a)

34)

34 a)

sind

man



	
- 2~ +           + nfe (7z - a}


	
b fi + (b — /»j) d + 11 Je



M=b. °o + a" ,d.y + \

h — x 2

+ br ---—--- • z . 3 {k — x) -f- Ge Je f — CI x),

m = y- ^2 ■d (2x — • y +    ((x —    + (/z — x)3) + nfe f - a — x)2]>

h — x

^bz —-----. <3„,

X

h — a — x

ze — n.-------------- . g0.

	
X



Zur Ermittlung der Querschnittsabmessungen bei gegebenem Angriffsmoment diese Gleichungen sehr unbequem. Sind b, bif h und fe gegeben und macht zur Voraussetzung, daß die Nullinie in die Unterkante der Platte fällt, so wird

OCX                      b X2       Ul — x\2

	
35) = br -— --1_ n fe a — x),



woraus

	
36) • x2 + (bi k + 11 fe^ x ~       + 11 fe </z ~ Ä)-



Hieraus ist zr, also die Plattenstärke zu finden.

Die auftretenden Spannungen finden sich dann aus

	
37) M =        +  . (/z~^3 + n fe {h-a- x)2]



sowie aus den Gleichungen 34) und 34 a).

Werden Eisenstäbe auch in der Druckzone angebracht, so wird bei Balken und Platten (vergl. Abbildung 6)

39)

[image: ]
Abb. 6.




+ (zz — 1) (// (x — «)2

+ fef-a -X)2)]

Sind die oberen und unteren Eisenstäbe von gleichem Querschnitt, so wird x— ^1^ und anA ir         . 4(«-l)/. (h \21

40) M =     - + ------------(- - a) ] zbd-

Für die am häufigsten vorkommenden Bauteile, Platten und Balken von rechteckigem Querschnitt und mit Eiseneinlagen nur auf der Zugseite lassen sich Vereinfachungen der Ausdrücke 2), 4) und 5) auf folgende Weise erzielen. Ist das Angriffsmoment sowie der Querschnitt des Betonkörpers und der Eisenstäbe gegeben und will man hiernach die auftretenden Spannungen ermitteln, so werde zur Verein-f . b (Ji — d) t ,                  b (7z — d)                      .

fachung/e = —=——- gesetzt, wobei m = ——--- aus den gegebenen Abmes

sungen zu erhalten ist. Für verschiedene Werte m läßt sich hiernach folgende Zusammenstellung der zugehörigen Werte von x, und ce benutzen.

Zusammenstellung I.


	
Werte von Je
	
Zugehörige

Werte von x
	
Spannungen
	
Spannungen


	
b (Ji — d)

100
	
0,418 (7z — d)
	
5,559 ■ b{h-a)\
	
116
	
1

3-
	
= 20,867 qi,


	
b (7z — ä)

110
	
0,403 (7z - zz)
	
5>735- Hk"a}°
	
127
	
AI

b (7z — zz) 2
	
= 22,145 Qi


	
b (Ji — zz)

120
	
0,391 (7z — a)
	
5,895 .           ■ 2-

b (7z — a)2
	
138
	
M

b (h — d)2
	
= 23,409 Qb


	
b (7z — a)

130
	
0,379 (7z — d)
	
M

6,040 ’ b(h-dy
	
149
	
M

b (li — d)-
	
— 24,668 Qb


	
b (7z — d)

140
	
0,368 (7z — d)
	
6,194.   ™

b (h- — a)2
	
160
	
M

b (h. — d) •
	
— 25,831 Qb


	
b (7z — zz)

150
	
0,358 (7z - d)
	
6,344 .           .9-

b (7z — d)2
	
170
	
M

b (h — ay-
	
= 26,797 Qb


	
b (h — zz)

160
	
0,349 (7z - a)
	
J/ 6,485 .

b (7z — d) -
	
181
	
M

b (li — a)2
	
= 27,911 Qi,


	
b (7z — d)

170
	
0,341 (7z - d)
	
.1/

6,617 . T77----—

b (7z — d)2
	
192
	
M

b (h — d)2
	
= 29,016 Qb


	
b (7z — d)

180
	
0,333 (7z — d)
	
.1/

6,756 .

b (7z — d) -
	
203
	
M

b (h — a)2
	
= 30,049 Qb


	
b (h — d}

190
	
0,326 (7z - d)
	
6,883 .          ,2

b (h — d)2
	
213
	
M

b (7z — d)2
	
= 30,946 Qb


	
b (h — d)

200
	
0,320 (7z - d)
	
M

7,000 . T77----

b (7z — zz)2
	
224
	
71/

b (7z — zz)2
	
= 32,000 zb




Werden bei gegebenem Angriffsmoment und angenommenen Beton- und Eisenspannungen die Querschnittsabmessungen gesucht, so findet sich aus Gleichung 6)

zunächst x — j (7z — zz), wenn j-= —--- gesetzt wird. Dieser Wert, in Glei

ch -j- n Qi)

chung 4) eingesetzt, ergibt
[image: ]

Der Ausdruck für fe findet sich aus Gleichung 5) zu

~                 — a) \

Qe Ui — a-------J

s / ~M

oder wenn h — a = r 1/ eingesetzt wird, zu

	
42) fe = —----------- . \/m. b = t \^Mb.



'■(’-y)'5'

Die hiernach für verschiedene Spannungen ze und g/7 sich ergebenden Werte von x, h — a und fe zeigt nachfolgende Zusammenstellung.

Zusammenstellung II.


	
Werte in kg/qcm von
	
Zugehörige Werte von x = s (k — a)
	
Zugehörige

Werte von

7       \/ M

/i — a = r V —v-

’ b
	
Zugehörige Werte von fe =. f\/Mb


	
Ge
	

	
1000
	
45
	
0,403 (7z - a)
	
0,357 A/ -£ ’ b
	
0,00324 \ZlTb


	
1000
	
44
	
0,398 (7z - d)
	
0,363 A/ M v b
	

	
1000
	
42
	
0,387 (7z - d)
	
0,376 V — ’ b
	
0,00306 \Z~Mb


	
1000
	
40
	
0,375 (7z - d)
	
0,390 A/

b
	
0,00293 \7ÄTb


	
1000
	
38
	
0,363 (7z — a)
	
0,406 V —

’ b
	
0,00280 |/ 1Tb


	
1000
	
36
	
0,351 (7z — d)
	
0,423 V — ’ v b
	
0,00267 \/ 1Tb


	
1000
	
34
	
0,338 (7z — d)
	
0,443 V ~
	
0,00254 \ZÄFb


	
1000
	
32
	
0,325 (7z - zz)
	
0,464 V — ’ b
	
0,00242 \ZÄTb


	
1000
	
30
	
0,310 (7z - a)
	
0,490 V — ’ v b
	
0,00228 ~Mb


	
1000
	
28
	
0,296 (7z - d)
	
0,518 V-' b
	
0,00214


	
1000
	
26
	
0,280 (7z - a)
	
0,550 A/

T b
	
0,00200 \/Ädb


	
1000
	
24
	
0,265 (7z - a)
	
0,588 V — ’ b
	
0,00187 (/JTä


	
1000
	
22
	
0,248 (7z - d)
	
0,632 "\/

b
	
0,00173 \ZÄTb


	
1000
	
20
	
0,230 (7z - d)
	
0,686 V ¥_ ' b
	
0,00159 \/Mb


	
900
	
40
	
0,400 (7z - a)
	
0,380 V — v b
	
0,00337 \/ldb


	
900
	
35
	
0,368 (7z -d)
	
0,420 A/ — v b
	
0,00302 \/14b


	
900
	
30
	
0,333 (7z - d)
	
0,475 V — v b
	
0,00263 x/JTb


	
900
	
25
	
0,294 (7z - d)
	
0,549 A/ — ’ V b
	
0,00224 |/ 1Tb





	
Werte in kg/qcm von
	
Zugehörige Werte von x = x (7z — a)
	
Zugehörige

Werte von

1/ M

7z — a = r V -T-b
	
Zugehörige Werte von fe^tX/lPb


	
Se
	
sb


	
900
	
20
	
0,250 (7z - a)
	
0,660 V

’ b
	
0,00184 \/lTb


	
800
	
40
	
0,429 (7z - a)
	
0,367 V

’ V b
	
0,00397 \HTb


	
800
	
35
	
0,396 (7z - zz)
	
0,408 V — T b
	
0,00353 \ZlTb


	
800
	
30
	
0,360 (7z — a)
	
0,459 V-— ’ b
	
0,00309 \/!Tb


	
800
	
25
	
0,319 (7z - ä)
	
0,530 V — T b
	
0,00264 |/373


	
800
	
20
	
0,273 (7z - a)
	
0,635 V

’ b
	
0,00217 \/Mb




Bei Plattenbalken lassen sich die Zusammenstellungen ebenfalls anwenden, wenn die Nullinie in die Unterkante der Platte fällt, oder wenn man eine solche Lage der Nullinie zur Bedingung macht.

B. Zentrischer Druck.

Ist F der Querschnitt der gedrückten Betonfläche und fe der der gesamten gedrückten Eiseneinlage, so wird die zulässige Belastung


43) also

44)

45)




P — (A’ + nfe} ■ Gfi,




Sb —




p

F + nfe




Se —nzb —




11 p

F 4- 1lfe '



C. Exzentrischer Druck.

Die Berechnung erfolgt wie bei homogenem Baustoff, wenn in den Ausdrücken für die Querschnittsfläche und das Trägheitsmoment der Querschnitt der Eiseneinlagen mit seinem «-fachen Werte zum Betonquerschnitt hinzugerechnet wird. Auftretende Zugspannungen müssen durch die Eiseneinlagen aufgenommen werden können.

D. Beispiele.


1. Bei einer 2 m weit freiliegenden Wohnhausdecke von 10 cm Stärke und mit Eiseneinlagen von 5,02 qcm Querschnitt auf 1 m Deckenbreite (10 Stück Rundeisen



[image: ]
Abb. 7.




von je 8 mm Durchmesser) und mit 1,5 cm Abstand der Balkenunterkante von der Mitte der Eisenstäbe sollen die auftretenden größten Spannungen im Beton und im Eisen ermittelt werden.

Das Eigengewicht der Decke für 1 qm ist 0,10.2400 ....... 240 kg


Dann ist




,,   590.2,1 2 . 100 „ocnn.

M —-----------= 32500 kgcm,




8 

15.5,02 T 1 /      2 . 100.8,5

100 L +   15 . 5,02

2.32500       nnoi /

~ 100.2,9 (8,5 - 0,97) - 29,8 kg/qcm’

32500 Q,n , ,

5,02 (8,5 — 0,97) = 860 kg/qCm’




cm,



Die Betondruckspannung von 29,8 kg/qcm ist zulässig, wenn der verwendete Beton eine Druckfestigkeit von 6.29,8 — 178,8 kg/qcm besitzt.

Bei Benutzung der Zusammenstellung! findet sich, da fe = 5,02, also

100.8,5               .

m = —   ' ■ = rd. 170 ist,

5,02

6,617.32500 on  . . ai= - 1007875 = — 29,8 kg/qcm, ze = 29,016.29,8 = 865 kg/qcm.

Um die auftretenden Schub- und Haftspannungen am Auflager zu untersuchen, ist zunächst die Schubkraft V = 5 0 -2,00  5gQ ermitteln. Die Schubspannung

V              590

ist dann t0 = --------------- =-----------yQ— = 0,78 kg/qcm.

b(h-a-^  100^8,5—

Dann ist die Haftspannung

b ■ Tn U ~      ’

wobei u den Umfang der Eiseneinlagen bedeutet.

100.0,78 _qinl , T1 10.0,8.3,14 3,10 g'qcm-

Weder Schub- noch Haftspannung erreicht die zulässigen Werte.

2. Es sei eine frei aufliegende ebene Deckenplatte mit einfacher Eiseneinlage von 2 m Spannweite gegeben. Die Nutzlast sei 1000 kg/qm für ein Fabrikgebäude. Die erforderliche Stärke der Betonplatte und der Eiseneinlage soll unter der Voraussetzung ermittelt werden, daß der zu verwendende Beton eine Druckfestigkeit von 180 kg/qcm besitzt.

Für die Berechnung des Eigengewichts der Decke werde die Dicke der Platte einstweilen zu 18 cm angenommen, so daß die in Rechnung zu stellende Stützweite 2,18 m ist.

Das Eigengewicht der Platte für 1 qm ist

0,18.2400 = 432 kg dazu Überschüttung mit gewalzter Schlacke, in 20 cm Höhe . . . 120 „ 2,5 cm starker Zementestrich, rund48 ,, Zusammen 600 kg.



Dann ist = 600 + !’5 • 1000 . 2,182. 100 = 124700 kgcm. o

180

Da zb = —— 30 und ze = 1000 kg qcm zulässig sind, so wird nach Gleichung 6): 

x = 1000 + 15 . 30 (/z _   = 0,31 (/z “ ö)

und nach Gleichung 41):

[image: ]
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124700 100





= 17,3 cm.



Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.
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Je findet sich nach Gleichung 1) zu £x2         100.0,312 . 17,32

~ ‘In (7z - a - J ~ 3 . 15 (17,3 - 0,31 . 17,3) ~ 8 qCm‘

Es sind 9 Stück Rundeisen von 11 mm Durchmesser mit einem Gesamtquerschnitt von 8,55 qcm zu verwenden. Die Gesamtdeckenstärke ist wegen der erforderlichen Deckung der Eisen auf 19 cm zu vergrößern.

Aus der Zusammenstellung II hätte sich für c<?=1000 und ai> = 30 gefunden h-a = 0,49 [/ 1247 = 17,3 cm,

Je = 0,00228 1/12470000 = 8 qcm.

Die Querkraft am Auflager ist

E = 600 + 1,5 . 1000 = 2100 kg.

Die Schubspannung

2100                   1 oft 1  /

’« = ----7-------031 17 3 \ = 1,36 kg/qcm-

100 (17,3— 1 3 ’ )

Die Haftspannung

100.1,36 4OO. , + =       314 = 4,38 kg/qcm.

3. Die unter 2. berechnete Decke werde darauf untersucht, welche Spannungen unter der Voraussetzung entstehen, daß der Beton Zugspannungen aufzunehmen


vermag.

Nach Gleichung 27) ist für die 100 . 192




Mitwirkung des Betons auf Zug




und nach Gleichung 31):




+ 15 . 8,55 . 17,3

100 . 19 + 15 . 8,55




= 10,02 cm




124 700.. 10,02




Qbd 100.10,02«    100.8,98«                    19,4 kg/qcm,

-------2----•--r -------3--1- 15.8,55 . /,z8-



19 - 10,02              4    ,

=---JQQ2--- • l9>4 = l7>4 kg/9crn>

15(17,3-10,02) in.          ,

=--- 10 02     ~ • 19,4 = 211,4 kg/qcm-

Die Zugspannung des Betons von 17,4 kg/qcm ist zulässig, wenn seine Zugfestigkeit 3

von 9 .17,4 = 26,1 kg/qcm durch Zugversuche nachgewiesen wird; ist dieser Nachweis nicht erbracht, so muß der zu verwendende Beton eine Druckfestigkeit von 10.17,4 = 174 kg/qcm besitzen. Die Druckfestigkeit muß indessen wegen der angenommenen Druckspannung von 30 kg bereits 180 kg/qcm betragen.

Um die Schubspannung in Höhe der Nullinie zu finden, ist zunächst der Abstand z von Zug- und Druckmittelpunkt zu suchen. Dieser findet sich aus der Be-,.            n -n bx         100.19,4.10,02   ___n

dingung M — D . z, wo D = —------= 9720;

,                                  124 700 1OOO

also                     z = —— = 12,83 cm.

TA • e                               2100        4 A4 1 ■

Dann ist              t0 = 1Q() 1283 = 1,64 kg qcm.

Die Schubkraft ist in Höhe der Eiseneinlagen bei Mitwirkung von Betonzug etwas kleiner. Allgemein ist

V.S T° “ J . b ’

wobei 6* das statische Moment des oberhalb der untersuchten Schicht befindlichen Querschnitteiles, J das Trägheitsmoment des ganzen Querschnitts ist. Also ist für die Schicht in Höhe der Eiseneinlage


6-= 100 (+^-yist=±^= 124700. 10,02 =

T' = 1>.1,1.3,I4   4 l«C|C,‘1'

4, Ein Eisenbetonbalken von 4 m Spannweite und mit nebenstehenden Abmessungen sei einem Angriffsmoment von 120000 kgcm ausgesetzt; es sollen die größte Betondruckspannung und die Spannungen in den Eiseneinlagen bei Vernachlässigung der Betonzugspannungen ermittelt werden.

Nach Gleichung 17) wird

14 . 1,51 + 15.4,52




also




) + 15 . 8,55 . 7,28 = 3698.




v!>7ZJ<




fe = 4jT70 ^/m = 4. 52crn'Ii




Abb. 8.
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14 . 1,51 + 15.4,52 \ 2

20        ) 4

Nach Gleichung 19) ist dann 120 000                      „171 ,

= ~90 11 35-------------------------835-----= 31)7 kg/qcm’

------2L (33 _ 3;78) + 14.1,51 .      - . 30 2                                  ll,3o

~ V1 35 5 ' 31’7 = 33^ kS Qcni,

2^-35  . 350 — 908 kg/qcm.



[image: ]




Ze =




9

(14 . 1,51 . 3 + 15 . 4,52.33) = 11,35 cm.




Zur Berechnung der Schubspannung ist der Abstand yx aus Gleichung 24) zu ermitteln zu

20 11 373

•        + 14.8,372 .1,51

= 20 1137*-----------------= 7,67 Cm-

| + 14 . 8,37 . 1,51

Da die Belastung für 1 m Länge 600 kg beträgt, so wird V = 2.600 = 1200 kg und

1200            o 1 /

T° ~ 20 (21,65 + 7,67) ~ 2,05 kg'qcm’

20.2,05      _    , .

T‘ = T7T73ÜT = 3)27 kg/qcm-11 352 — 8 352

An den oberen Eiseneinlagen wird, da <5* = 20 . —-——— --f- 15 . 1,51 .

120000.11,35 =42970 ist>




8,35 = 780 und 7 =




31,7




Lo




1200.780    ,      ,

20.42 970 = 1’°9 kgqCm’

20-1’09   = 2,9 kg/qcm.




3.0,8.3,14

Werden Betonzugspannungen berücksichtigt, so wird nach Gleichung 38):

-20 9362 + 14 (1,51 . 3 + 4,52.33)

X =     20.36 + 14 (1,51 + 4,52)     = 18,8 Cm’




nach Gleichung 39) wird dann

120 000 . 18,8




°bd 20 . 18,83    20 . 17,23                                   - 23,4 kg'qcm’

■----y2— +---+ 14 (1,51 . 15,82 + 4,52 . 14,22)

17 2

Gfe = -.=V . 23,4 = 21,4 kg/qcm,

10,0

14 2

= 15 . 17’2 . 21,4 = 265 kg/qcm.

Die Schubspannung in Höhe der oberen Eiseneinlage wird, da J— 96410 ist, 18,82 — 15,82 , 15.1,51.15,8 2




und die




1200

T° ~ 96410 Haftspannung




20




) = 0,87 kg/qcm




In




der Nullinie wird

1200

T° “ 96410




20.0,87

3.0,8 . 3,14




= 2,3 kg/qcm.




18,82 , 15 . 1,51 . 15,8

2




20




= 2,4 kg/qcm.



5. Ein Deckenfeld von 3 m Breite und 4 m Länge soll mit einer ringsum aufliegenden ebenen Betonplatte mit gekreuzten, zu den Seiten parallel laufenden Eiseneinlagen überdeckt werden. Nutz- und volle Eigenlast betrage 600 kg/qm. Es soll die erforderliche Stärke der Decke und der Eiseneinlagen bestimmt werden.

Das Angriffsmoment, bezogen auf die kürzere Spannweite, ist n, 600.3,r. 100 ,OACn1 M —-----—-----= 48050 kgcm,

Zugelassene Spannungen seien ae = 1000 und cz> = 40 kg/qcm. Dann wird nach Zusammenstellung II

/           n on 1 / 48050   _ _.

h — a—    0,39 |/ ■ iQQ — 8,54 cm,

fe = 0,00293 1/ 4 805 000 = 6,42 qcm.

Die Deckenstärke ist auf 10 cm zu bringen. Als Eiseneinlagen nach der Richtung der kürzeren Seite werden zehn Stück Rundeisen von 9 mm mit dem Gesamtquerschnitt von 6,36 qcm auf 1 m Breite verwendet. Die Längseisen können geringere etwa im umgekehrten Verhältnis der Länge und Breite der Decke stehende Stärken erhalten. Es genügen acht Stück Rundeisen derselben Stärke auf 1 m Deckenbreite.

6. Ein Plattenbalken von nebenstehenden Abmessungen sei bei 7,5 m Spannweite und 7,8 m Stützweite durch eine Nutzlast von 500 kg auf 1 m Länge in einem Geschäftshause belastet. Die Eiseneinlagen, bestehend aus 6 Rundeisen von 2,5 cm Durchmesser, haben einen Gesamtquerschnitt von 29,45 qcm. Es sollen die größten im Beton und im Eisen auftretenden Spannungen ermittelt werden.

[image: ]



Das Eigengewicht setzt sich zusammen aus

dem Gewicht des Plattenbalkens von (1,5.0,1 + 0,32.0,25) . 2400=   552 kg oder rund 1200 kg für 1 m Balkenlänge.


dem Gewicht der Überschüttung, 6 cm hohe gewalzte Schlacke 36 kg

dem Gewicht des Zementfußbodens von 2 cm Stärke . . . 40 „

dem Gewicht des Deckenputzes...........14 „

für 1 qm zusammen 90 kg also für 1,5 qm 1,5 . 90 =................ 135 kg

dazu Nutzlast..................... 500 „




Daher ist



1200.7,82 . 100 nioAnnI M —------------- = 912 600 kgcm,

o

nach Gleichung 11) ist  15°2102 + 15.29,45 . 36

X =     150 . 10 + 15T29?45     = 12,05 Cm’


nach Gleichung 13):

y = 12,05

mithin nach Gleichung 14):




102





6 (2 . 12,05 - 10) ~ 8,23 Cm’


912600        .            .

29,45 (36 - 12,05 + 8,23)   963 kg/qcm

und nach Gleichung 15): 

= ■963 = 32,3 kg,qcm-

Die Querkraft am Auflager ist

_ 7,5 . 1200

1    2

daher die Schubspannung im Beton

V




= 4500 kg,




4500



Lo (/z  a - x + y) 25 (36 - 12,05 + 8,23)    5,6 kg/qcm‘

Der zulässige Wert der Schubspannung wird also etwas überschritten. Es empfiehlt sich, zwei der oberen Eiseneinlagen an den Enden aufzubiegen. Die Stelle, wo mit dem Aufbiegen zu beginnen ist, findet sich aus der Bedingung, daß an dieser Stelle die Querkraft F) nur sein darf 4500.4,5 ---P ,    — 3616 kg. 5,6             &

[image: ]
H---0.74---“4

Abb. 10.




Die Spannung der aufgebogenen Stäbe ist daher 

Ze = 2 4 91' = 73 kg/qcm-

Die Haftspannung an den vier unteren Rundeisen beträgt am Auflager 

'■ = Ar=4^ü = 4’5k^cm-

Will man auch in diesem Falle die auftretende Betonzugspannung ermitteln, so ist zunächst nach Gleichung 32) x zu bestimmen aus  

1252 10; +15.29,45.36

X =      25". 42 + 125 . 10 + 15.29,45      = 16,12 cm,

und nach Gleichung 13): 

y = 16,12 - 5 + 6(32 24_10) =H,87 cm, dann wird aus Gleichung 33 a): 


150 • 10 • 11,87 (2.16,12-10)



M = 912600 = [



+ 4- (6,121 + 25,881) + 15.29,45 . 19,882

woraus               zbd — 28,4 kg/qcm,

	
25 88



Zbz — - ’ - . 28,4 = 45,6 kg/qcm,

16,12

1Q 88

ze = 15 .       . 28,4 = 525 kg/qcm.

Die Spannung zbz — 45,6 kg/qcm ist jedenfalls zu groß; die Stegbreite des Balkens und der Querschnitt der Eiseneinlagen müßten verstärkt werden.

	
7. Ein durchgehender Plattenbalken auf vier Stützen mit nachstehendem Querschnitt werde mit 500 kg/m in einem Geschäftshause belastet. Es sollen die größten im Beton und im Eisen auftretenden Spannungen ermittelt werden.
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Abb. 11.

Das Eigengewicht für 1 m Balkenlänge beträgt (1,5.0,10 + 0,3.0,35). 2400 = 612 kg dazu die übrige ständige Belastung wie im vorigen Beispiel135 „ zusammen 747 kg oder rund 750 kg für 1 m Balkenlänge.

Die Berechnung wird nach dem üblichen Verfahren für durchgehende Balken von überall gleichem Trägheitsmoment ohne Rücksicht auf dessen Veränderlichkeit infolge der wechselnden Stärke und Lage der Eisenstäbe und etwaiger Verstärkung an den Stützen durchgeführt; derartige Abweichungen kommen der Sicherheit der Konstruktion zugute.

Die Angriffsmomente sind:

	
a) bei 0,4 1 der ersten Öffnung



714 = + 0,08 . 750 . 5,02 . 100 = + 150000

	
- Mp = - 0,02 . 500 . 5,02 . 100 = - 25000



+ Mp = + 0,10 . 500 . 5,02 . 100 = + 125000

daher Mmax = -f- 275000,

	
b) über der Mittelstütze



Ms = - 0,10.750.5,02. 100   =- 187500

— Mp — — 0,11667 . 500.5,02. 100 = - 145838

+ Mp =. + 0,01667.500 . 5,02 . 100 = + 20838 daher Mmax = — 333338,

	
c) in der Mittelöffnung



Mg = + 0,025 . 750.5,02 . 100 = + 46875

	
- Mp = - 0,05 . 500.5,02 . 100 = - 62500



+ Mp = + 0,075 . 500.5,02 . 100 = + 93 750

also + Mmax — + 140625

— Mmax — — 15625.

Hiernach berechnen sich die Spannungen:

a) Bei 0,41 der ersten Öffnung.

Die Eiseneinlage besteht aus acht Rundeisen von 15 mm Durchmesser und 14,14 qcm Gesamtquerschnitt mit 5 cm Abstand von der Unterkante.

Da die Nullinie in die Platte fällt, wird ihre Lage mit Hilfe der Gleichung 2) gefunden zu

15. 14,14 M/   2.150.35 J Q

1

                                                           1 Oy 1


x=—150  L V 1 + 15 .14jr -1J=8’63


cm.



zb und ze ergeben sich dann aus den Gleichungen 4) und 5) zu 2.275000 1OO1 .

c* “ 150.8,63.32,12 - ’ g/qcm’ 275000       ,n, . .

	
14,14.32J2 ~ ^06 kg/qcm.



	
b) Über der Zwischenstütze.



Für das negative Stützenmoment kommt, da der Beton keine Zugspannungen aufnehmen soll, nur der balkenförmige Teil des Querschnitts mit den nach oben verschobenen Eiseneinlagen in Betracht. Dabei werden zwei weitere Rundeisen von 15 mm Durchmesser eingelegt, so daß der Gesamteisenquerschnitt 17,67 qcm beträgt.

Die Ermittlung der Lage der Nullinie erfolgt wieder nach

Gleichung 2)                                                        |' |t’> t>'>|

	
15 . 17,67 f 1 /. , 2.35.35    .1                      .....



~ ~ 35                               = 16)66 Cm’ S             3

2.333338 QQ Q . .

= 35 . 16,66.29,45 = 38’8 kg/qCm’                            3-----1

333338         ,                             +—35—+

C" = ri7,67TW5'= 640 kg/qcnK                               Abb- 12'

c) In der Mittelöffnung.

Das positive Maximalmoment ist erheblich kleiner als bei 0,4 1 der ersten Öffnung. Es genügen vier Rundeisen mit dem Gesamtquerschnitt 7,07 qcm.

[image: ]
Abb. 13.




15.7,07 Tl/., , 2.150.37,25    1  , Ko

15.7,07   — lj=6,58cm,

□3 “ ~T^ß2         (16 ~ 8,1 ks/qcm>

150.6,58 . 35,06

140625             .

Cg= 7,07.35,06-565 kg/qCm~


oberen Teil zu legen. Dann wird




Für das negative Moment — 15 625 genügt es, ein Rundeisen von 1 cm Durchmesser und 0,79 qcm Querschnitt in den



_ 15.0,79 T 1 / 1 , 2.35.37,5 J A

X 35 L +   15 0,79         ~4,71 Cm’

15625       ___ . .

= W -35,93   550 kg/qcm-

Will man auch hier, und zwar bei 0,4 1 der ersten Öffnung, die auftretende Betonzugspannung untersuchen, so ist zunächst

35.40 + 115.10 + 15.14,14         ’    ’

102

^=14,9-5+.|..2-—6) =10,74 cm.

Dann ist nach Gleichung 33 a)

275000 =              . 10 . 10,74 (29,8 - 10) +     (4,93 + 25,13) + 15 . 14,14.20,l2

1 * j 3Z L “                                                  J

275 000 = 29 000 o^, 275000 ,

Zbd = 29000 = 9,5 kg/qcm’

25 1

und                     <zi,z — 14’g . 9,5 = 16 kg/qcm.

Die Ermittlung der Schub- und Haftspannungen erfolgt überall wie bei den früheren Beispielen.

	
8. Ein Eisenbetonpfeiler von 30.30 cm Querschnitt mit 4 Rundeisenstäben von 16 qcm Gesamtquerschnitt sei mit 30000 kg zentrisch belastet. Die auftretenden Beton- und Eisenspannungen sollen berechnet werden.



Nach Gleichung 43) bis 45) wird

-----------f-----------r-x                   30 000 =   (30.30 + 15 . 16),

	
* '       *                               30000 OAOl /



Zb = 1140 = 26,3 kg/qcm’

— 15.26,3 = 395 kg/qcm,

	
9. Derselbe Pfeiler soll auf Knicken untersucht werden, wenn seine Höhe 4 m beträgt.



	
9 t *              In der Eulerschen Formel



----------'-- p=              .

	
------50 --------J                                    jZ2



Abb- 14-            ist für den Beton E — 2 00 000  140 Q00

15

und                          j- = Sicherheitsgrad = 10


anzusetzen.




also



304

7 =      + 15.4.4,0 . 122 = 102060,

„   10.140000.102060

p =--iöTwöoöo----= 89 303 k&

Da P nach dem vorigen Beispiel nur 30000 kg ist, so ist hinsichtlich des Betons keine Knickgefahr vorhanden. Damit auch bei den Eiseneinlagen ein Knicken nicht eintritt, muß sein

-F k

5P

Die Spannung k des Eisens hatte sich oben zu 395 kg/qcm gefunden. Da beim Rundeisen

di -r ’d* -4-und7=Tr


ist, so wird



7__

F 16

und es wird die zulässige Knicklänge der Eisenstäbe = 25,8 d.


l — d
[image: ]
10.2100 000

80.395




Um daher ein Knicken der Eisenstäbe zu vermeiden, sind sie in Abständen von höchstens 25,8.2,26 = 58 cm durch Quereisen zu verbinden. Die Abstände sollen indessen nach § 15 Z. 6 höchstens 30 cm betragen.

	
10. Ein Eisenbetonpfeiler von 25.25 cm Querschnitt und mit vier Eisenstäben von 2 cm Durchmesser werde mit 5000 kg exzentrisch, und zwar 10 cm aus der Mitte belastet. Es sollen die auftretenden Beton- und Eisenspannungen ermittelt werden.



Zur Lösung stehen die beiden Bedingungen zur Verfügung:

[image: ]



	
1. die Summe der äußeren und inneren Kräfte muß Null sein; S V—0,


	
2. die Summe der statischen Momente der auf den Querschnitt wirkenden Kräfte muß Null sein; S 71/ = 0.



Ferner kommt die Bedingung in Betracht, daß die Spannungen sich verhalten wie die Abstände von der Nullinie, multipliziert mit dem Elastizitätsmaß, d. h.

zb : ze d = x : n (x — a), Zb zez — x \ n (Ji — a — x).

Aus der Bedingung 1. ergibt sich dann:

	
‘ b x           / x — a h — a — x \ V bx nfe       M "|



a) P =-^-Zb + nfeZb y—---------J = G& I +     (2  -/z) J

und aus der Bedingung 2.:

. bx2          r(x —ö)2   (7z — a — xf1

b)         P (x - e) = zb —y- + n fe zb I -—y-^- + -------— I

= zb + -^y- (2 x2 - 2 7z x + 2 zz2 + 7z2 - 2 zz 7z)].

Setzt man die aus diesen beiden Gleichungen sich ergebenden Werte von zb

einander gleich, so ergibt sich durch weitere Zusammenziehung:

-7—— x3 ———e-—~ x2 — (2 e — fi) x = 2a2 4- 7z2 — (2 a + e) h,

^nfe       211fe

oder unter Einsetzung der Werte b — 25; n = 15; fe = 6,28; e — 2,5; h = 25; a — 3: 25              25 2 5

---------- -,-2.15.6,28 ** + 2(U = 2'3* + 25* - 8>5 • 25-

.vs - 7,5 x’ + 452,16 x xx 9734.

Die Auflösung geschieht am einfachsten durch Versuchsrechnung und es findet sich so genau genug


Dann ist mittels




5000 = zb




und es wird ferner:




x — 16,3 cm.

Gleichung a):

' 25 . 16,3     15 . 6,28

<    2    +   16,3

zb = 20,2 kg/qcm




Ze d =



15 . 13,3.20,2 o._ . , --------= 249 kg/qcm,

5 7

Ze Z = 249 . -yy = 107 kg/qcm.

Zu diesen Bestimmungen sind seither noch die folgenden ministeriellen Runderlasse erschienen:

Berlin, den 17. April 1908.

Über die Auslegung des § 14 der »Bestimmungen über die Ausführung von Konstruktionen aus Eisenbeton bei Hochbauten« vom 24. Mai 1907*) sind verschiedentlich Zweifel entstanden, die auch zu Erörterungen in der in Betracht kommenden

') Zentralblatt der Bauverwaltung 1907, S. 301. technischen Literatur Anlaß gegeben haben. Es ist namentlich die Auffassung hervorgetreten, daß bei Eisenbetondecken, die über mehrere Felder durchgehen und eine geringere Nutzlast als 1000 kg/qm erhalten, eine gleichmäßig über alle Felder verteilte Belastung der Berechnung zugrunde zu legen sei. — Diese Auslegung findet in dem Wortlaut der Bestimmungen vom 24. Mai 1907 — § 14 Ziffer 3 und 5 — keine Stütze. Denn nach Ziffer 3 ist bei durchgehenden Platten und Balken, wenn die auftretenden Momente nicht durch Versuche nachgewiesen werden, entweder eine Berechnung nach den für durchgehende Balken geltenden Regeln oder eine überschlägliche Berechnung in der Weise anzustellen, daß die Feldmomente durch-

P ]P                                         -h /2

weg zu |n und die Stützmomente zu o angenommen werden. Als Berechnung 1U                                      o

nach den für durchgehende Balken geltenden Regeln ist aber die auf die ungünstige Laststellung gestützte zu betrachten. Die Berechnung mit gleichmäßig über die einzelnen Felder verteilter Nutzlast ist hiernach überhaupt nicht, auch nicht für Nutzlasten von weniger als 1000 kg/qm, zulässig. Die besondere Bestimmung im zweiten Satz der Ziffer 5 bezweckt nur, die Anstellung einer Vergleichsberechnung bei höheren Nutzlasten zu sichern.

Runderlaß, betreffend baupolizeiliche Behandlung ebener massiver Decken bei Hochbauten.

Berlin, den 21. Januar 1909.

Unter Aufhebung meiner Runderlasse vom 6. Mai 1904 (III B. 27901) und vom 11. April 1905 (III B. 19932) bestimme ich hinsichtlich der baupolizeilichen Behandlung ebener massiver Decken bei Hochbauten das Nachstehende:

Die Bestimmungen für die Ausführung von Konstruktionen aus Eisenbeton bei Hochbauten3) vom 24. Mai 1907 finden auf ebene Decken aus Ziegelsteinen mit Eiseneinlagen sinngemäße Anwendung, sofern die statischen Verhältnisse, namentlich die Form und Lage der Eisenstäbe, den Voraussetzungen entsprechen, die den genannten Bestimmungen im II. und III. Abschnitt zugrunde liegen. Das Elastizitätsmaß des Ziegelkörpers kann dabei zum fünfundzwanzigsten Teile von dem des Eisens angenommen werden (« = 25).

Die bei der Biegung in der Steinlage auftretende größte Druckspannung soll, die Verwendung von Zementmörtel vorausgesetzt, nicht 15 v. H. der durch amtliche Zeugnisse nachzuweisenden Druckfestigkeit der Steine überschreiten, in keinem Falle aber mehr als 35 kg/qcm betragen. Eine zur Erhöhung der Tragfestigkeit 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 kann die Tragfähigkeit nach obigen Vorschriften für Steindecken mit Eiseneinlagen, also mit ?z = 25 berechnet werden. Fällt jedoch die Nullinie innerhalb dieser Betonschicht, oder hat letztere eine größere Stärke als 5 cm, dann ist die Decke stets als eine Eisenbetondecke nach den Bestimmungen vom 24. Mai 1907, also mit ?z = 15 zu berechnen, wobei die Ziegelsteine nur als Ausfüllung der Zugzone zu betrachten sind. Das Mischungsverhältnis der Betonschicht darf nicht magerer sein als ein Raumteil Zement auf drei Raumteile Kiessandgemenge.

Die Schubbeanspruchung der Deckensteine darf das Maß von 2,5 kg/qcm nicht überschreiten.

Plattenförmige Decken, die beiderseits auf den unteren Flanschen eiserner Träger aufruhen und dicht an die Stege dieser Träger anschließen, dürfen als halb pi*

eingespannt angesehen und nach der Formel          berechnet werden. Werden

die Decken indessen nach Art der Plattenbalken in der Weise ausgebildet, daß die eisernen Träger nur von einzelnen, mehr oder weniger scharf ausgebildeten Balken belastet werden und die Ziegelsteinplatte nur die Zwischenräume dieser Balken überdeckt oder ausfüllt, so sind sie nur als frei aufliegend anzusehen. Das gleiche gilt von solchen Decken, die nicht unmittelbar auf dem unteren Trägerflansch, sondern auf einem erhöhten Auflager aufruhen.

Die Übereinstimmung der Güte der zur Verwendung kommenden Ziegelsteine mit der durch die Prüfungszeugnisse amtlicher Untersuchungsanstalten nachgewiesenen ist fortdauernd sorgfältig zu überwachen. Daher ist eine Wiederholung der Prüfung durch solche Anstalten nach den Weisungen und unter entsprechender Mitwirkung der Polizeiverwaltung in angemessenen Zwischenräumen erforderlich.

Auf ebene Decken ohne Eiseneinlagen sind vorstehende Vorschriften nicht anwendbar. Wenn sie nach ihrer Einzelgestaltung nicht als gewölbeartige Konstruktion angesehen und berechnet werden können, wird ihre Tragfähigkeit in der Regel durch Probebelastungen, die bis zum Bruche durchgeführt werden, zu ermitteln sein. Als zulässige Nutzlast ist ein Zehntel der aufgebrachten Probelast, die den Bruch herbeiführte, anzusehen. Die Genehmigung ist nur für die bei den Probedecken gewählte Spannweite, Stärke und Auflagerungsart zu erteilen, auch wenn die Bruchlast mehr als das Zehnfache der beabsichtigten Nutzlast betragen sollte.

Runderlaß, betreffend Berechnung von Säulen aus eisenumschnürtem Beton.

Berlin, den 18. September 1909.

Neuerdings werden bei Bauausführungen mehrfach Säulen aus eisenumschnürtem Beton nach einer von A. Considere hierfür angegebenen Ausbildungsweise in Anwendung gebracht. Der Zulassung solcher Säulen will ich nicht entgegen sein, wenn dabei die nachstehende Berechnungsweise zugrunde gelegt wird:

Ist der gesamte Betonquerschnitt,

Fe der gesamte Querschnitt der senkrechten Eiseneinlage,

Fs' der Querschnitt einer gedachten, ebenfalls senkrechten Eiseneinlage, der entsteht, wenn die in der steigenden Einheit der Säule vorhandene Eisenmenge der Umschnürung in eine auf die gleiche Länge mit gleicher Menge angenommene Längseinlage umgewandelt ist,

so wird mit dem hieraus gebildeten ideellen Säulenquerschnitte

Fi = Fi, + 15 FeF 30 Fs' die zulässige Belastung P der Säule bestimmt aus

P=zi>. Fi, worin g& die nach den bestehenden Vorschriften zulässige Druckspannung des Betons in Stützen bedeutet.

Der aus vorstehender Formel entstehende größere Querschnitt Fi wird jedoch nur so lange gestattet, als er über 2A nicht hinausgeht.

Als Anhalt für die Berechnungsweise der umschnürten Säulen diene folgendes Beispiel:

Eine Säule von 45 cm Durchmesser und Fb = 1550 qcm hat 6 Längseinlagen von je 2,0 cm Durchmesser oder Fe — 6.3,14 = 18,84 qcm. Die um die Längseisen laufende Umschnürung hat bei 40 cm Durchmesser der Spiralringe auf das steigende Meter Säule 20 Eisenringe von je 1,4 cm Durchmesser und

Fs = 1,54 qcm, so daß sich für das steigende Meter Säule Fs‘ aus der Gleichung ergibt

Fs. 1,0 = 20.3,14.0,40.1,54 = 38,68 qcm, und mithin

Fi = 1590 + 15.18,84 + 30.38,68 = 3033 qcm < 2.1590 = 3180 qcm.

Haben die Probewürfel eine Druckfestigkeit von 200 kg/qcm besessen, so ist eine zulässige Druckspannung der Säule von = 20 kg/qcm vorhanden, und es kann somit eine Belastung der Säule zugelassen werden

P = 20.3,033 = 60,7 t.

Die Knickfestigkeit ist nach den bestehenden Vorschriften nachzuweisen.

Runderlaß, betreffend Berechnung von Säulen aus eiäenumschnürtem Beton.

Berlin, den 21. Dezember 1909.

In Ergänzung meiner Rundverfügung vom 18. September d. J., III B. 8. 332 B.D.A. I/D 16786*), die Zulassung von Säulen aus eisenumschnürtem Beton betreffend, weise ich darauf hin, daß das dort angegebene Rechnungsverfahren nicht allein bei Ausführungen nach der Considereschen Ausbildungsweise, sondern ebenso auch bei anderen spiralartigen Querbewehrungen zugrunde zu legen ist, die auf die Tragfähigkeit des Eisenbetons dieselbe Wirkung ausüben.

Runderlaß, betreffend Balken mit umschnürter Druckzone.

Berlin, den 9. Februar 1912.

Die durch meine Erlasse vom 18. September und 21. Dezember 1909 III. B. 8. 332 B. D. A., I. D. 16 786 und III. B. 8. 436 D. B. A., I. D. 22279 zunächst für Säulen zugelassene Bewehrung des Eisenbetons mit eingelegten Eisendrahtspiralen oder ähnlichen Wickelungen kann unbedenklich auch zur Verstärkung der Druckschicht von Eisenbetonbalken verwendet werden. Auch darf die Berechnung derartig bewehrter Balken nach dem im Erlasse vom 18. September 1909 für Säulen angegebenen Verfahren erfolgen.

Die für diese Berechnung anzunehmende Betondruckkraft kann in der Weise ermittelt werden, daß die größte Randspannung des Betons, die sich nach der gewöhnlichen Berechnungsweise in den Eisenbetonbalken unter Nichtberücksichtigung der Eiseneinlagen ergibt, mit dem Inhalt der umschnürten Querschnittsfläche multipliziert wird.

') Zentralblatt der Bauverwaltung, Jahrgang 1909, S. 529.
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Schweizerische Vorschriften über Bauten in armiertem Beton vom Juni 1909.

	
Kap. 1. Allgemeines.



	
Art. 1. Armierter Beton (Eisenbeton) ist Beton mit Eiseneinlagen, in welchem beide Materialien in solche Verbindung gebracht werden, daß sie gemeinsam zur Aufnahme der Last mitwirken und daß der Beton das Eisen überall umschließt.


	
Art. 2. Der Entwurf einer Baute aus armiertem Beton hat folgende Angaben übersichtlich zu enthalten:



die allgemeine Anordnung, die Belastungsannahmen, die Querschnitte der einzelnen Teile und die Anordnung der Eiseneinlagen, die statische Berechnung, das Mischungsverhältnis des Betons, die Qualität der Materialien.

	
Art. 3. Die zu einem Entwurf gehörenden Pläne sind vor Beginn der Ausführung von dem Projektverfasser, vom Unternehmer und vom Bauherrn oder von seinem bevollmächtigten Bauleiter zu unterschreiben.



Die statischen Berechnungen haben die Unterschrift des verantwortlichen Pro-jektverfassers zu tragen.

Während der Ausführung eines Baues nötig werdende Abänderungen dürfen nur im Einverständnis mit dem Bauherrn oder seinem bevollmächtigten Bauleiter vorgenommen werden. Pläne und statische Berechnungen sind entsprechend abzuändern oder zu ergänzen.

Kap. 2. Grundlagen der statischen Berechnung.

	
Ar t. 4. Die Belastungs annahmen. Die auf einen Bauteil entfallende Gesamtlast setzt sich folgendermaßen zusammen:


	
2. Eigengewicht des armierten Betons. Es ist auf Grund eines Raumgewichtes von 2,5 t/m3 zu berechnen.


	
3. Übrige ständige Belastung. Dieselbe ist aus den Abmessungen und den Raumgewichten zu bestimmen.



	
3. Zufällige Belastungen und zwar:



	
a) Wind- und Schneedruck gemäß der eidgenössischen Verordnung über Brücken und Dachstühle.


	
b) Nutzlast in ungünstigster Stellung.


	
c) Zuschlag zur Nutzlast für Erschütterungen. Es beträgt derselbe für gewöhnliche Maschinen 25%, für Fahrzeuge, stark vibrierende Maschinen 50%.


	
d) Im Hochbau sind folgende Nutzlasten empfohlen, wobei vorauszusehende in der Konstruktion verursacht werden, zu berücksichtigen und zwar bei Bauten im Freien für einen Unterschied von 15° C. in bezug auf die mittlere Herstellungstemperatur.


Erschütterungen inbegriffen sind: für Wohnräume............... 200 kg/m2

Art. 5. Der Einfluß der Temperatur ist, insofern dadurch innere Spannungen





Schwinderscheinungen des Betons an der Luft sind bezüglich ihrer Wirkung auf die auftretenden Spannungen einem Temperaturabfall bis 20° C. gleich zu achten, d. h. einer linearen Verkürzung bis — 0,25 mm auf 1 m.

Bei Berücksichtigung dieser Einflüsse dürfen die zulässigen Spannungen für Temperatur allein um 20, für Temperatur und Schwinden um 50°/o überschritten werden, wobei als äußerste Grenze die Eisenspannung von 1500 kg/cm2 und die Betonspannung von 70 kg/cm2 einzuhalten sind.

	
Ar t. 6. Die statische Berechnung der auf Biegung beanspruchten Teile hat nach folgenden Grundlagen zu geschehen:


	
f) Zur Ermittlung der Biegungsmomente und Scherkräfte sind die ungünstigsten Stellungen der Nutzlast in Betracht zu ziehen.


	
g) Ist die Stützweite nicht durch Anordnung der Auflager festgestellt, so wird sie gleich der um 5% vergrößerten Lichtweite der Einzelfelder von Platten und Balken angenommen; bei kontinuierlichen Balken und Platten im Maximum gleich dem Abstand der Mitte der Stützen.


	
h) An den Endauflagern und über den Zwischenstützen sind die den Verhältnissen entsprechenden negativen Biegungsmomente in Rechnung zu bringen und durch entsprechend angeordnete Eisen zu berücksichtigen.



Bei kontinuierlichen Platten und Trägern ist die Ermittlung der Stützenmomente wie bei durchgehenden Balken aus elastischem Material durchzuführen unter Berücksichtigung der ungünstigsten Belastung der benachbarten Öffnungen.

Die Ermittlung der Biegungsmomente in den Öffnungen hat bei kontinuierlichen Trägern zu geschehen unter Annahme der ungünstigsten Lage der Nutzlast, wobei nur drei benachbarte Öffnungen berücksichtigt werden können.

Bei Feldern mit teilweiser oder vollständiger Einspannung der Enden, welche als Einzelfelder aufgefaßt werden, dürfen die Biegungsmomente in Feldmitte für freie Auflagerung nur unter Berücksichtigung von zwei Drittel der angenommenen Auflagermomente vermindert werden, um der Unbestimmtheit in der Ermittlung der Momente an den Enden Rechnung zu tragen.

Die Senkung der Auflager von durchgehenden Platten und Trägern ist nur dann zu berücksichtigen, wenn Nachbaröffnungen abnormal verschiedene Weiten erhalten und dadurch die Spannungen wesentlich beeinflußt werden.

	
i) Wirkt auf eine Platte von größerer Breite eine konzentrierte Last, so kann ihre Wirkung auf eine Breite b gleichmäßig verteilt werden gleich 2/s der Stützweite plus der 1 '^fachen Dicke der Deckschicht, wenn eine solche vorhanden ist, plus der Breite der Lastangriffsfläche, vorausgesetzt, daß Verteilungseisen vorhanden sind.


	
j) Bei Balken, bestehend aus einer Platte mit einer Rippe, ist die gleichmäßig wirksame Plattenbreite zu höchstens ein Viertel der Stützweite des Balkens und höchstens der zwanzigfachen Plattendicke anzunehmen.


	
k) Bei gekreuzt armierten, an den vier Seiten aufgelagerten Platten, in welchen die Länge die anderthalbfache Breite nicht überschreitet, ist die Gesamttragkraft gleich der Summe der Tragkräfte von zwei einzelnen einfach armierten Platten zu berechnen.



Es empfiehlt sich, die Totalbelastung p pro m2 zwischen beide Richtungen nach dem Verhältnis

(f "

pb — — '   -. p für die Stützweite b und

a- b*

Pa — ——TT • P für die Stützweite a a'i b* 1

zu verteilen.

	
Ar t. 7. Die inneren Kräfte und Spannungen der auf Biegung beanspruchten Konstruktionsteile werden nach folgenden Voraussetzungen ermittelt:


	
m) Der Beton auf Druck und das Eisen auf Zug und Druck wirken als elastische Materialien; die Wirkung des Betons zur Aufnahme von Zugspannungen wird auch bei der Feststellung der Lage der neutralen Achse außer acht gelassen. Zur Vereinfachung wird ein homogenes Material angenommen und der Eisenquerschnitt im Zuggurt mit dem zwanzigfachen Wert, der allfällige Eisenquerschnitt im Druckgurt jedoch nur mit dem zehnfachen Wert in Rechnung gebracht. Voraussetzung für das Mitwirken der Längseisen auf Druck ist das Vorhandensein von Bügeln oder Querarmierungen, deren Abstand nicht größer als der zwanzigfache Durchmesser der dünnsten Stange sein darf.


	
n) Überschreitet die Scherspannung im Beton, ermittelt unter Annahme eines homogenen Materials und ohne Rücksicht auf die Eiseneinlagen, die in Art. 9 angegebene zulässige Grenze, so ist die volle Scherkraft mittels geeigneter Abbiegung der Armierungsstangen oder spezieller Eiseneinlagen zu übertragen.


	
Ar t. 8. Die inneren Kräfte und Spannungen der auf zentrischen oder exzentrischen Druck beanspruchten Bauteile werden für die ungünstigsten Kräfte und Biegungsmomente nach folgenden Voraussetzungen ermittelt:


	
p) Der Beton und das Eisen wirken als elastische Materialien; die Betätigung des Betons zur Aufnahme von Zugspannungen wird nur berücksichtigt, wenn letztere 10 kg auf 1 cm2 nicht überschreiten. Bei größeren Zugspannungen im Beton wird von der Mitwirkung dieses Materials auf Zug ganz abgesehen; es gilt dann Art. 7.



Zur Vereinfachung wird ein homogenes Material angenommen und der Eisenquerschnitt der Längsarmierung mit dem zehnfachen Wert in Rechnung gebracht. Bei exzentrischem Druck muß das Eisen auf der Zugseite die Zugkräfte ohne Mithilfe des Betons aufnehmen können.

Nur Säulen und Druckglieder mit Eiseneinlagen von mindestens 0,6% ihres minimalen Querschnittes dürfen als armiert betrachtet und berechnet werden.

	
q) Bilden die Querverbindungen richtige Umschnürungen im Abstand von höchstens % ihres Durchmessers, so darf das 24fache des Querschnittes einer Längsarmierung von gleichem Volumen als auf Druck mitwirkend in Rechnung gebracht werden.


	
r) Der nach §§ a und b ermittelte ideelle Querschnitt des Druckgliedes darf das Doppelte des Querschnittes des Betons bei umschnürtem Beton und das Anderthalbfache des Querschnittes des armierten, jedoch nicht umschnürten Betons nicht überschreiten.



Voraussetzung für das Mitwirken der Längseisen auf Druck ist das Vorhandensein von Querarmierungen, deren Abstand nicht größer als der zwanzigfache Durchmesser der dünnsten Stangen und auch nicht größer als die schmälste Seite des Querschnitts sein darf.

	
Ar t. 9. Die zulässigen Spannungen betragen:


	
t) bei auf Biegung beanspruchten Bauteilen:



im Beton auf Druck: Druckplatten von Balken "f-förmigen Querschnittes 40 kg cm2,

Balken rechteckigen Querschnittes, Rippen in der Nähe der Stützen 40 + 0,05 (1200 — ze) kg/cm2,

im Maximum 70 kg/cm2,

ze bedeutet die maximale Zugspannung des Eisens,

im Beton auf Abscherung .  .......... 4 kg/cm2

im Eisen auf Zug.......   1200   „

	
u) bei auf zentrischen Druck beanspruchten Konstruktionsteilen: im Beton auf Druck............35 kg/cm2


	
v) bei auf exzentrischen Druck beanspruchten Konstruktionsteilen:



im Beton auf Druck:

in der Schwerachse............35 kg/cm2

	
w) Die Knickungsgefahr der Säulen und Druckglieder ist bei zentrischer Druckbeanspruchung nicht näher zu berücksichtigen, wenn das Verhältnis von Gesamtlänge zum kleinsten Durchmesser 20 nicht überschreitet.



Für schlankere Säulen und Druckglieder ist die zulässige Druckspannung ak zu ermitteln nach der Formel

----------------------7---2~ ’

	
1 + 0,0001 . (-0 hierin bedeuten:



zd die zulässige Randspannung nach Art. 9 c oder 45 kg/cm2,

	
1 die freie Knicklänge,


	
2 den kleinsten Trägheitshalbmesser.



	
Kap. 3. Die Materialien.



	
Art. 10. Eisen. Für die Armierung wird Flußeisen verwendet, welches der eidgenössischen Verordnung für Brücken und Dachstühle zu entsprechen hat.



Die Durcharbeitung des Betons soll in der Regel durch geeignete Maschinen erfolgen.

Der Qualitätsausweis ist durch Kontrollproben an der eidgenössischen Materialprüfungsanstalt in Zürich zu liefern.

	
Art. 11. Zement. Es darf nur langsam bindender Portlandzement verwendet werden, dessen Qualität den schweizerischen Normen entspricht.


	
Art. 12. Kies und Sand sollen rein und frei von erdigen Bestandteilen sein.


	
Das Kiesmaterial soll wetterbeständig sein; die Korngröße wird zwischen 5 bis 30 mm Durchmesser variieren können.



Der Sand muß möglichst scharfkörnig und von ungleicher Korngröße von 5 mm abwärts sein, feinere Körner, die ein Sieb mit % mm weiten Löchern passieren, dürfen in einer Menge bis 10% darin vorkommen.

Das geeignete Mischungsverhältnis von Sand zu Kies zur Erzielung eines kompakten Betons ist durch Versuche zu bestimmen; liegen solche nicht vor, so gilt die Mischung 1 Sand : 1 ’/2 bis 2 Kies in Volumenteilen als die geeignetste.

Vorhandene natürliche Sand- und Kiesmischungen sind auch in bezug auf ihre zweckmäßige Zusammensetzung zu prüfen und nachzubessern.

Art. 13. Der Beton ist nach Gewichtsteilen für den Portlandzement und nach Volumenteilen für Kies und Sand zu mischen; zur Bereitung des normalen Betons sind auf 1 Kubikmeter Kies- und Sandmischung, d. h. auf 0,8 m3 Kies und 0,4 m3 Sand 300 kg Portlandzement zu verwenden.

Nach 28 tägiger, feuchter Luftlagerung soll die Druckfestigkeit des Betons,


wenn plastisch angemacht..........150 kg/cm2

wenn erdfeucht angemacht......... 200   „

im Minimum betragen.



Die Festigkeit des Betons wird in der eidgenössischen Materialprüfungsanstalt an vom Bauplatze eingesandten Serien von 3 Würfeln von 16 cm Kantenlänge oder Prismen von 36.12.12 cm ermittelt; letztere werden auch zur Bestimmung der Zugfestigkeit mittels Biegeproben benutzt.

Die Probekörper sind unter Aufsicht des Bauleiters aus Beton, wie er für die Ausführung des Bauwerkes angemacht wird, herzustellen.

Kap. 4. Ausführung.

Art. 14. Die Einschalungen und Stützen sind sorgfältig herzustellen und sollen ein Ein stampfen in dünnen Schichten, namentlich bei Säulen, ermöglichen.

Der Fuß der hölzernen Stützen ist besonders zu sichern.

Art. 15. Die Armierungseisen dürfen nicht nach einem kleineren Radius als dem dreifachen Stangendurchmesser an den Endhaken und nach einem kleineren Radius als dem fünffachen Stangendurchmesser bei den Abbiegungen gekrümmt werden.

Für Durchmesser von 15 mm und darüber ist ein kaltes Abbiegen der Endhaken nicht statthaft.

Das Eisen ist vor seiner Verwendung sorgfältig von Schmutz, Fett, grobem oder losem Rost zu reinigen.

Die Lage der Armierung muß so genau wie möglich den Plänen entsprechen.

Art. 16. Ausschalen und Ausrüsten. Der Beton ist vor Erschütterungen und vor raschen Temperaturwechseln während mindestens 3 Tagen zu schützen. Vor dem Ausschalen, d. h. vor dem Entfernen nicht stützender Schalhölzer ist die genügende Erhärtung des Betons zu konstatieren. Es darf frühestens nach 3 Tagen erfolgen.

Für das Ausrüsten (d. h. die Entfernung stützender Hölzer) sind folgende


Fristen einzuhalten:

Stützweite bis 3 m10 Tage „ bis 6 m.............20   „

„   über 6 m.............30   „



Bei Temperatur unter + 5° C. sind diese Fristen zu verlängern.

Bei mehrgeschossigen Hochbauten hat die Wegnahme der Stützen in der Regel von oben nach unten zu erfolgen.

Art. 17. Der Unternehmer von Eisenbetonbauten darf die Leitung solcher Bauten nur Personen anvertrauen, welche diese Bauart gründlich kennen; zur Ausführung dürfen nur zuverlässige Vorarbeiter verwendet werden, welche Erfahrung in dieser Bauweise besitzen.

Art. 18. Die Verwendung von Konstruktionsteilen aus Eisenbeton, welche fertig auf die Baustelle gebracht werden, ist nur zulässig, wenn diese Teile ein Alter von 20 Tagen erreicht haben.

Eine Belastung darf vor 45tägiger Erhärtungszeit nicht stattfinden.

Kap. 5. Kontrolle und Übernahme der Bauten.

Art. 19. Mit Rücksicht auf die Schwierigkeit einer nachträglichen Kontrolle des verwendeten Armierungseisens ist dringend notwendig, während des Baues die plangemäße Anordnung und die Querschnitte der Armierungen durch den Bauführer kontrollieren zu lassen.

Das Mischen des Betons soll derart stattfinden, daß das Mischungsverhältnis jederzeit kontrolliert werden kann.

Art. 20. Die mit der Aufsicht über Bauten in armiertem Beton beauftragten Techniker haben über jedes Bauwerk ein Protokoll zu führen, welches enthalten soll: alle Daten, welche auf den Arbeitsvorgang Bezug haben; Angaben über Temperatur und Witterung; Herkunft und Mischungsverhältnisse der Materialien; Konsistenz des Betons; Skizzen der Verschalungen; ein Verzeichnis nebst Datum der angefertigten Probekörper; Beobachtungen bei der Ausschalung; Beschreibung all-fällig entdeckter Mängel.

Mörsch, Eisenbetonbau, 4. Aufl.                                             45

Art. 21. Das Aufbringen der Nutzlast und Belastungsproben dürfen nicht vor 45tägiger Erhärtung des Betons stattfinden.

Die aufgebrachte Last bei Belastungsproben darf bei Konstruktionsteilen die zur Dimensionierung eingeführte Nutzlast nur bis 50% überschreiten; es ist auf eine möglichst genaue Ermittlung der Einsenkungen in den einzelnen Phasen der Probe Gewicht zu legen.

Eisenbetonteile, welche fertig auf die Baustelle gebracht werden, sind Belastungsproben bis zum Bruch zu unterwerfen im Verhältnis von 1 auf 100 Stücke.

Bei Belastungsproben bis zum Bruch muß die Summe von Eigengewicht, ständiger Belastung und aufgebrachter Last mindestens das Dreifache der Summe von Eigengewicht, ständiger Belastung und vorgeschriebener Nutzlast erreichen.

Kap. 6. Ausnahmen.

Art. 22. Abweichungen von diesen Vorschriften müssen durch eingehende Versuche und durch das Urteil kompetenter Fachleute begründet sein.

Tabellen über die Maximalmomente kontinuierlicher Träger.

Kontinuierlicher Träger mit 2 Öffnungen.

1 : 1.


	
X ~T
	
Momente


	
Einfluß von g
	
Einfluß von p


	
M
	
max. (+ M)
	
max. (— M)





			
+
	
—


	
0
	
0
	
0
	
0


	
o,i
	
4- 0,0325
	
0,03875
	
0,00625


	
0,2
	
+ 0,0550
	
0,06750
	
0,01250


	
0,3
	
+ 0,0675
	
0,08625
	
0,01875


	
0,4
	
+ 0,0700
	
0,09500
	
0,02500


	
0,5
	
4 0,0625
	
0,09375
	
0,03125


	
0,6
	
+ 0,0450
	
0,08250
	
0,03750


	
0,7
	
+ 0,0175
	
0,06125
	
0,04375


	
0,75
	
0
	
0,04688
	
0,04688


	
0,8
	
- 0,0200
	
0,03000
	
0,05000


	
0,85
	
- 0,0425
	
0,01523
	
0,05773


	
0,9
	
- 0,0675
	
0,00611
	
0,07361


	
0,95
	
- 0,0950
	
0,00138
	
0,09638


	
1
	
-0,1230
	
0
	
0,12500


			
./jZ2
	
./jZ2




Kontinuierlicher Träger mit 3 Öffnungen.


	
X

~T
	
Momente


	
Einfluß von g
	
Einfluß von p


	
M
	
— M max.
	
+ M max.


	
1. Öffnung
		
—
	
+


	
0
	
0
	
0
	
0


	
0,1
	
+ 0,035
	
0,005
	
0,040


	
0,2
	
+ 0,060
	
0,010
	
0,070


	
0,3
	
+ 0,075
	
0,015
	
0,090


	
0,4
	
+ 0,080
	
0,020
	
0,100


	
0,5
	
+ 0,075
	
0,025
	
0,100


	
0,6
	
+ 0,060
	
0,030
	
0,090


	
0,7
	
+ 0,035
	
0,035
	
0,070


	
0,8
	
0
	
0,04022
	
0,04022


	
0,85
	
-0,02125
	
0,04898
	
0,02773


	
0,9
	
- 0,04500
	
0,06542
	
0,02042


	
0,95
	
-0,07125
	
0,08831
	
0,01706


	
1
	
-0,10000
	
0,11667
	
0,016j67


	
2. Öffnung
			

	
0
	
-0,10000
	
0,11667
	
0,01667


	
0,05
	
- 0,07625
	
0,09033
	
0,01408


	
0,1
	
- 0,05500
	
0,07014
	
0,01514


	
0,15
	
- 0,03625
	
0,05678
	
0,02053


	
0,2
	
- 0,020
	
0,050
	
0,030


	
0,2764
	
0
	
0,050
	
0,050


	
0,3
	
+ 0,005
	
0,050
	
0,055


	
0,4
	
+ 0,020
	
0,050
	
0,070


	
0,5
	
+ 0,025
	
0,050
	
0,075


		
■gl1
	
. /? Z2
	
.pP




Anmerkung. In dieser und der folgenden Tabelle sind für den Fall, daß mit ruhender Last allein gerechnet wird, wie für Dachdecken, die positiven Momente in der Feldmitte größer zu wählen, und zwar empfehlen wir, nicht unter den Wert 4^- zu gehen. Bei der Rechnung mit partieller Nutzlast p in ungünstigster Stellung gleicht sich der zu geringe Wert der Tabelle für den Einfluß von g wieder aus, so daß man dann durchweg mit den Tabellenwerten rechnen kann.

Bei Trägern mit mehr als 4 Öffnungen können die Endfelder näherungsweise wie die erste, und die mittleren Felder wie die zweite Öffnung des kontinuierlichen Trägers mit 4 Öffnungen berechnet werden.

Kontinuierlicher Träger mit 4 Öffnungen.

1 : 1 : 1 : 1.


	
X

t
	
Momente


	
Einfluß von g
	
Einfluß von p


	
M
	
— M max.
	
+ M niax.


	
1. Öffnung
		
—
	
+


	
0
	
0
	
0
	
0


	
0,1
	
+ 0,03429
	
0,00536
	
0,03964


	
0,2
	
+ 0,05857
	
0,01071
	
0,06929


	
0,3
	
+ 0,07286
	
0,01607
	
0,08893


	
0,4
	
+ 0,07714
	
0,02143
	
0,09857


	
0,5
	
+ 0,07143
	
0,02679
	
0,09822


	
0,6
	
+ 0,05572
	
0,03214
	
0,08786


	
0,7
	
+ 0,03000
	
0,03750
	
0,06750


	
0,7857
	
0
	
0,04209
	
0,04209


	
0,8
	
-0,00571
	
0,04309
	
0,03738


	
0,85
	
- 0,02732
	
0,05216
	
0,02484


	
0,9
	
-0,05143
	
0,06772
	
0,01629


	
0,95
	
- 0,07803
	
0,09197
	
0,01393


	
1,0
	
-0,10714
	
0,12054
	
0,01340


	
2. Öffnung
			

	
0
	
-0,10714
	
0,12054
	
0,01340


	
0,05
	
-0,08160
	
0,09323
	
0,01163


	
0,1
	
- 0,05857
	
0,07212
	
0,01455


	
0,15
	
- 0,03803
	
0,06340
	
0,02537


	
0,2
	
- 0,02000
	
0,05000
	
0,03000


	
0,2661
	
0
	
0,04882
	
0,04882


	
0,3
	
+ 0,00857
	
0,04821
	
0,05678


	
0,4
	
+ 0,02714
	
0,04643
	
0,07357


	
0,5
	
+ 0,03572
	
0,04464
	
0,08036


	
0,6
	
+ 0,03429
	
0,04286
	
0,07715


	
0,7
	
+ 0,02286
	
0,04107
	
0,06393


	
0,8
	
+ 0,00143
	
0,04027
	
0,04170


	
0,8053
	
0
	
0,04092
	
0,04092


	
0,85
	
-0,01303
	
0,04754
	
0,03451


	
0,9
	
- 0,03000
	
0,06105
	
0,03105


	
0,95
	
- 0,04947
	
0,08120
	
0,03173


	
1,0
	
-0,07143
	
0,10714
	
0,03571


			
.pl2
	
.pl2




Anmerkung. Bei den Hauptträgern wird die Last der Nebenträger und der Decke, sowie die Nutzlast nur an einzelnen Stellen übertragen. Die genaue Berücksichtigung dieser indirekten Lastübertragung erfolgt am besten mittels Einflußlinien, die mit Hilfe der Tabellen von Griot für die Sechstelspunkte der Spannweiten leicht aufgetragen werden können.

Tabelle für Rundeisen.


	
x: ü O (Z) J-« (Z> 5 <L> Q £

mm
	
Gewichi pro Ifm

kg
	
Fläche

qcm
	
Fläche von

2 Stück qcm
	
3 St.

qcm
	
4 St

qcm
	
5 St.

qcm
	
6 St.

qcm
	
7 St.

qcm
	
8 St.

qcm
	
9 St.

qcm
	
10 St.

qcm


	
1
	
0,006
	
0,0079
	
0,016
	
0,024
	
0,031
	
0,039
	
0,047
	
0,055
	
0,063
	
0,071
	
0,079


	
2
	
0,024
	
0,031
	
0,063
	
0,094
	
0,128
	
0,157
	
0,188
	
0,222
	
0,25
	
0,28
	
0,31


	
3
	
0,055
	
0,07
	
0,14
	
0,21
	
0,28
	
0,35
	
0,42
	
0,49
	
0,56
	
0,63
	
0,71


	
4
	
0,098
	
0,13
	
0,25
	
0,38
	
0,50
	
0,63
	
0,76
	
0,88
	
1,00
	
1,13
	
1,25


	
5
	
0,153
	
0,20
	
0,39
	
0,59
	
0,78
	
0,98
	
1,18
	
1,37
	
1,57
	
1,77
	
1,96


	
6
	
0,220
	
0,28
	
0,56
	
0,85
	
1,13
	
1,41
	
1,70
	
1,98
	
2,26
	
2,54
	
2,83


	
7
	
0,300
	
0,38
	
0,77
	
1,15
	
1,54
	
1,92
	
2,31
	
2,69
	
3,08
	
3,46
	
3,85


	
8
	
0,392
	
0,50
	
1,00
	
1,51
	
2,01
	
2,51
	
3,01
	
3,52
	
4,02
	
4,52
	
5,03


	
9
	
0,496
	
0,64
	
1,27
	
1,91
	
2,54
	
3,18
	
3,82
	
4,45
	
5,09
	
5,73
	
6,36


	
10
	
0,612
	
0,79
	
1,57
	
2,36
	
3,14
	
3,93
	
4,71
	
5,50
	
6,28
	
7,07
	
7,85


	
11
	
0,740
	
0,95
	
1,90
	
2,85
	
3,80
	
4,75
	
5,70
	
6,65
	
7,60
	
8,55
	
9,50


	
12
	
0,881
	
1,13
	
2,26
	
3,39
	
4,52
	
5,65
	
6,79
	
7,91
	
9,05
	
10,18
	
11,31


	
13
	
1,034
	
1,33
	
2,65
	
3,98
	
5,31
	
6,64
	
7,96
	
9,29
	
10,62
	
11,95
	
13,27


	
14
	
1,199
	
1,54
	
3,08
	
4,62
	
6,16
	
7,70
	
9,24
	
10,77
	
12,32
	
13,86
	
15,39


	
15
	
1,377
	
1,77
	
3,53
	
5,30
	
7,07
	
8,84
	
10,60
	
12,37
	
14,14
	
15,91
	
17,67


	
16
	
1,568
	
2,01
	
4,02
	
6,03
	
8,04
	
10,05
	
12,06
	
14,07
	
16,08
	
18,09
	
20,11


	
17
	
1,768
	
2,27
	
4,54
	
6,81
	
9,08
	
11,35
	
13,62
	
15,89
	
18,16
	
20,43
	
22,70


	
18
	
1,983
	
2,54
	
5,09
	
7,63
	
10,18
	
12,72
	
15,26
	
17,81
	
20,36
	
22,90
	
25,45


	
19
	
2,209
	
2,84
	
5,67
	
8,51
	
11,34
	
14,18
	
17,02
	
19,85
	
22,68
	
25,52
	
28,35


	
20
	
2,488
	
3,14
	
6,28
	
9,42
	
12,57
	
15,71
	
18,84
	
21,99
	
25,14
	
28,28
	
31,42


	
21
	
2,698
	
3,45
	
6,93
	
10,39
	
13,85
	
17,32
	
20,78
	
24,24
	
27,70
	
31,17
	
34,64


	
22
	
2,962
	
3,80
	
7,60
	
11,40
	
15,21
	
19,01
	
22,81
	
26,61
	
30,41
	
34,21
	
38,01


	
23
	
3,257
	
4,15
	
8,31
	
12,46
	
16,62
	
20,77
	
24,93
	
29,08
	
33,24
	
37,40
	
41,55


	
24
	
3,525
	
4,52
	
9,05
	
13,57
	
18,10
	
22,62
	
27,14
	
31,67
	
36,19
	
40,71
	
45,24


	
25
	
3,824
	
4,91
	
9,82
	
14,73
	
19,63
	
24,54
	
29,45
	
34,36
	
39,27
	
44,18
	
49,09


	
26
	
4,136
	
5,31
	
10,62
	
15,93
	
21,24
	
26,55
	
31,86
	
37,17
	
42,47
	
47,78
	
53,09


	
27
	
4,461
	
5,73
	
11,45
	
17,18
	
22,90
	
28,63
	
34,35
	
40,08
	
45,80
	
51,53
	
57,26


	
28
	
4,797
	
6,16
	
12,31
	
18,47
	
24,63
	
30,79
	
36,94
	
43,10
	
49,26
	
55,42
	
61,58


	
29
	
5,146
	
6,60
	
13,21
	
19,81
	
26,42
	
33,02
	
39,62
	
46,23
	
52,84
	
59,44
	
66,05


	
30
	
5,507
	
7,07
	
14,14
	
21,21
	
28,27
	
35,34
	
42,41
	
49,48
	
56,55
	
63,62
	
70,68


	
31
	
5,8S9
	
7,55
	
15,09
	
22,64
	
30,19
	
37,74
	
45,29
	
52,83
	
60,38
	
67,93
	
75,48


	
32
	
6,266
	
8,04
	
16,08
	
24,13
	
32,17
	
40,21
	
48,26
	
56,30
	
64,34
	
72,38
	
80,42


	
33
	
6,644
	
8,55
	
17,11
	
25,66
	
34,21
	
42,76
	
51,32
	
59,87
	
68,42
	
76,97
	
85,53


	
34
	
7,074
	
9,08
	
18,16
	
27,24
	
36,32
	
45,40
	
54,48
	
63,56
	
72,63
	
81,71
	
90,79


	
35
	
7,496
	
9,62
	
19,24
	
28,86
	
38,48
	
48,11
	
57,73
	
67,34
	
76,97
	
86,59
	
96,21


	
36
	
7,930
	
10,18
	
20,36
	
30,54
	
40,72
	
50,90
	
61,07
	
71,26
	
81,43
	
91,61
	
101,79


	
37
	
8,377
	
10,75
	
21,50
	
32,26
	
43,01
	
53,76
	
64,51
	
75,27
	
86,02
	
96,77
	
107,52


	
38
	
8,836
	
11,34
	
22,68
	
34,02
	
45,36
	
56,70
	
68,04
	
79,38
	
90,73
	
102,07
	
113,41


	
39
	
9,307
	
11,94
	
23,89
	
35,84
	
47,78
	
59,73
	
71,68
	
83,62
	
95,57
	
107,51
	
119,46


	
40
	
9,791
	
12,56
	
25,13
	
37,70
	
50,26
	
62,83
	
75,40
	
87,96
	
100,53
	
113,09
	
125,66


	
41
	
10,280
	
13,20
	
26,41
	
39,61
	
52,81
	
66,01
	
79,22
	
92,42
	
105,63
	
118,82
	
132,03


	
42
	
10,794
	
13,85
	
27,71
	
41,56
	
55,42
	
69,27
	
83,12
	
96,98
	
110,83
	
124,68
	
138,54


	
43
	
11,314
	
14,52
	
29,04
	
43,56
	
58,09
	
72,61
	
87,13
	
101,65
	
116,18
	
130,70
	
145,22


	
44
	
11,846
	
15,20
	
30,41
	
45,61
	
60,82
	
76,03
	
91,23
	
106,43
	
121,64
	
136,84
	
152,05


	
45
	
12,391
	
15,90
	
31,81
	
47,71
	
63,62
	
79,52
	
95,42
	
111,33
	
127,23
	
143,13
	
159,04


	
46
	
12,948
	
16,62
	
33,24
	
49,86
	
66,48
	
83,10
	
99,71
	
116,34
	
132,95
	
149,57
	
166,19


	
47
	
13,517
	
17,35
	
34,70
	
52,05
	
69,40
	
86,75
	
104,09
	
121,45
	
138,79
	
156,14
	
173,49


	
48
	
14,098
	
18,09
	
36,19
	
54,29
	
72,38
	
90,48
	
108,58
	
126,67
	
144,77
	
162,86
	
180,96


	
49
	
14,892
	
18,86
	
37,71
	
56,57
	
75,43
	
94,28
	
113,14
	
132,00
	
150,86
	
169,72
	
188,57


	
50
	
15,296
	
19,63
	
39,27
	
58,90
	
78,54
	
98,17
	
117,81
	
137,44
	
157,08
	
176,71
	
196,35





Vorschriften für die Vorbereitung, Ausführung u.Prüfung von

Eisenbetonbauten.

Herausgegeben von der

Kgl, Generaldirektioii der Wiirtt. Staatseisenbalmen.

46 Seiten mit zahlreichen Textfig.uren M. 2.—




Umschnürter Beton

(Beton frette)

Seine Theorie und Anwendung im Bauwesen. Herausgegeben von

Wayss & Freytag A.-G., Neustadt a. H.

Preis geheftet M. 2. —; in Leinen gebunden M. 2.80.



Mitteilungen über die

Drutkßlastiziiät und Dnidrfediglreit von ßtfoittpuin mit veurliiedenem Wasmisatz.

Von Dr. Ing. C. Bach, K. Baudirektor

Professor des Maschineningenieurwesens an der Kgl. Technischen Hochschule in Stuttgart.

I. Teil 43 Seiten mit 11 Tafeln geheftet M. 2.40. II. Teil 48 Seiten geheftet M. 2.40.

III. Teil 48 Seiten mit 1 Tafel geheftet M. 3.—

1

 Zentralblatt der Bauverwaltung 1904, S. 25S.

2

*»)      „        „         „         1905, S. 221.

3

       ,,        „          „          1907, S. 301.


Elastische Bogenträger

einschließlich der Gewölbe, Eisenbetonbogen und Bogenfachwerke.

Ihre Theorie und Berechnung

mit zahlreichen Beispielen und Aufgaben entsprechend den Bedürfnissen der Praxis

von Dr. Jakob J. Weyrauch

Professor an der Kgl. Technischen Hochschule in Stuttgart.

Dritte vollständig neu bearbeitete Auflage mit 322 Textfiguren und 1 Tafel.

Preis geheftet M. 24.—, in Leinen elegant gebunden M. 26.—

Grundriß der Wärmetheorie.

Mit zahlreichen Beispielen und Anwendungen.

Nach Vorträgen an der Kgl. Technischen Hochschule in Stuttgart von Professor Dr. Jakob J. Weyrauch.


Erste Hälfte.

Mit 107 Figuren im Text.

Preis geheftet M. 12.—, elegantem Leinenband gebunden M. 13.20. ■




Zweite Hälfte.

Mit 128 Figuren im Text.

Preis geheftet M. 16.—, in elegantem Leinenband gebunden M. 17.20.




Statik und Festigkeitslehre. Lehrheft nebst 120 ausgerechneten Beispielen und einer Aufgabensammlung für Festigkeitslehre elementar bearbeitet für den Gebrauch an der Schule und in der Praxis.

Herausgegeben von

Baurat Carl Schmid.

Fünfte, umgearbeitete und erweiterte Auflage.

Mit 5 Tafeln und 330 Abbildungen im Text. Preis geheftet M. 5.—

Chemie für Techniker.

Leitfaden für Bau- und Masdiinenfethniker

von

Dr. Oskar Schmidt,

Professor an der Kgl. Baugewerkschule in Stuttgart.

Zweite verbesserte Auflage.

107 Seiten 8° mit 20 Abbildungen.

In Ganzleinwand gebunden M. 2.80.




Dreigelenk bogenbrücken

und verwandte Ingenieurbauten.

Neue Hilfsmittel und Methoden der rationellen Formbestimmung.

Von Dr. R. Färber, Diplomingenieur.

	
1. Teil: Rationelle Gewölbe mit drei Gelenken.


	
11. Teil: Verallgemeinerung der gewonnenen Prinzipien und spezielle Anwendung auf Pfeiler und Widerlager zu Dreigelenkbogenbrücken.



Gr. 8 0 mit vielen Abbildungen, Zahlenbeispielen und Tabellen auf Tafeln und im Text.

Preis geheftet M. 7.—,

in elegantem Leinenband gebunden M. 8.20.

Der Portlandzement

auf Grund chemischer und petrographischer Forschung nebst einigen neuen Versuchen.

Von Dr. Oskar Schmidt in Stuttgart.

	
163 Seiten mit 8 Abbildungen.



Preis geheftet M. 4. —, eleg. gebunden M. 4.80.

Die Konstitutionsfrage. — Einteilung der hydraulischen Bindemittel. — Historischer Überblick über die Zementforschung. — Kalk, Kieselsäure, Tonerde, Silikate und Aluminate. — Das Brennen und der Zementklinker. — Lagerung, Abbinden, Erhärten des Zements. — Portlandzement und Meerwasser.



Die Kalkulation im Baugewerbe.

Praktische Beispiele

bearbeitet von H. Vatter, Oberamtsstraßenmeister in Geislingen a. St.

72 Seiten 8° mit 22 Abbildungen. Preis geheftet M. 2.40, kartoniert M. 2.80.

Inhalt: Betonier-, Maurer- und Steinhauerarbeiten. — Gipserarbeiten. — Zimmerarbeiten. — Glaserarbeiten. — Schreinerarbeiten.—Schlosserarbeiten.—Flaschnerarbeiten.-Malerarbeiten.—Berechnung der allgemeinen Unkosten.


Techn. Anweisung für das Ausmaß an Bauarbeiten.

Unter Mitwirkung von

Kgl. Bautjeamten, flem Stuttgarter Verein „Bauhütte“ und dem ffiirtteinö, Werkmeisterverein, sowie mehreren Fachgenossen zusammengestellt und herausgegeben vom Württemb. Geometerverein.

Mit 44 Figuren. Kartoniert M. 1.2Q.

Der logarithmische Rechenschieber

und sein Gebrauch.

Eine elementare Anleitung zur Verwendung des Instruments für Studierende und für Praktiker.

Bearbeitet von Dr. E. Hammer,

Professor an der Kgl. Techn. Hochschule in Stuttgart.

Vierte durchgesehene Auflage.

5 ’/z Bogen 8° mit 5 Figuren im Text. Preis geheftet M. 1.—




Bestimmungen über das Ausmaß von Bauarbeiten.

Als Auszug aus nebenstehender „Technischer Anweisung“ neu zusammengestellt vom Architektenklub, dem Baugewerkevereiu in Stuttgart und. dem Würltemb. Geometer verein.

Mit 40 Figuren. Kartoniert M. 1.20.




Hydraulisches Rechnen.

Formeln und Zahlenwerte auf dem Gebiete des Wasserbaues.

Für-“die Praxis bearbeitet von

Professor Dr.-Ing. R. Weyrauch.

Zweite vollständig neubearbeitete, stark ver-mehrte Auflage.

Gr. 8°. 208 Seiten mit 107 Figuren im Text, 88 Tabellen und 8 Tafeln.

Preis in Leinen elegant gebunden M. 6.80.



Die Wasserturbinen

ihre Berechnung und Konstruktion.

Herausgegeben von R. Thomann

Dipl.-Ingenieur und Professor an der Kgl. Technischen Hochschule in Stuttgait.

Inhalt: Grundlegende Untersuchungen. KonstruktionderTurbinen. Turbinenregulatoren.—Wasserkraftanlagen.

Gr. 8°. Mit 307 Textfiguren und 44 Tafeln. In elegantem Ganzleinwandband gebunden M. 25.—

Dr. F. G. Gauß,

Kgl. Preuß. Wirkl. Geheim. Rat, General-Inspektor des Katasters a. D. :

Fünfstellige vollständige logarithmische und trigonometrische

Tafeln. Zum Gebrauche für Schule und Praxis. 116.—125. Auflage. Gebunden M. 2.50.

Fünfstellige logarithmische und trigonometrische Tafeln.

Kleine Ausgabe. 34.—38. Auflage.                                   Gebunden M. 1.60.

Vierstellige logarithmische und trigonometrische Tafeln.

Schulausgabe. 4. bis 5. Auflage.                                         Gebunden M. 1.60.

Fünfstellige logarithmisch-trigonometrische Tafeln für Dezimalteilung des Quadranten. 3. Auflage. Geheftet M. 6.—, gebunden M. 6.75.

Fünfstellige trigonometrische und polygonometrische Tafeln für Maschinenrechnen. 2. Auflage.                        Gebunden M. 7.—

Professor Dr. W. Jordan,

o

Logarithmisch-Trigonometrische Tafeln für neue (zentesimale) Teilung mit sechs Dezimalstellen.

Gr. 8°. Geheftet M. 10.—, in elegantem Halbfranz gebunden M. 12.—
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Abb. 340. Negatives Biegungsmoment.
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Abb. 536. Querschnitt, Einzelheiten.
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Abb. 75. Lingeninderungen armierter ------- und nicht armierter Betonprismen beim Erhirten
unter Wasser und an der Luflt.
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Abb. 719. Kohlensilo fiir das stidt. Gaswerk in Reutlingen.
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Abb. 257. Seitenfliche, Untersicht und Querschnitt eines rech(ecklgen
Balkens mit geradem Eisen und Biigeln.

22,0 kg/qem schwankend ganz gut mit denjenigen der
direkten Zugversuche iiberein. Da wir neuere und umfang-
reichere Versuche dieser Art schon auf Seite 280 beschrieben
haben, ist ein weiteres Eingehen nicht mehr notig.
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Abb. 706. Erzsilo in Maizieres, Querschnitt.
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Abb. 479. Projekt einer
Luftschiffhalle.
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Abb. 227. Rechtwinkliger Haken.
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Abb. 230. Rundhaken mit Quereisen.
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Abb. 226. Abmessungen der Balken fiir die Hakenversuche.
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Abb. 207.
Gemessene und berechnete Lagen
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Abb. 446. Shedbau der Deckenfabrik in Nagold.
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