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VII A1
POUTRELLES EN ACIER ENROBEES DE BETON

VERBINDUNG VON EISERNEN TRAGERN MIT BETON

GIRDERS IN CONJUNCTION WITH CONCRETE

RAPPORT D INTRODUGTION
EINLEITENDES REFERAT
INTRODUGTORY REPORT

Dr.-Ing. Luigi SANTARELLA,
Professeur i I'Ecole Polytechnique de Milan.

Dans le domaine des constructions en béton armé, 'acier est généralement
employé sous forme de fers ronds disposés de facon & obtenir un rendement
maximum. Toutefois, on a constaté souvent qu'on augmente considérablement
la résistance d'une construction en faisant collaborer le béton avec des éléments
de l'ossature métallique capables de remplir des fonctions constructives et
slatiques spéciales. Une grande ossature pour des batiments hauts et lourds
(par exemple pour un gratte-ciel, pour un magasin industriel, pour des docks,
etc.) pourra étre exécutée soit en béton armé, soit comme construction métal-
lique ou entfin — et cela souvent plus avantageusement — comme construction
mixte, c’est-a-dire avec ossature métallique revétue de béton ou de béton
armé. Dans ces cas et en d'autres cas analogues, il faut adopter des arma-
tures métalliques rigides auxquelles on peut attmbuer une fonction statique par-
ticuliere deés la mise en ceuvre.

On arrive ainsi & une consommalion de fer supérieure i celle de 'ossature
en béton armé et inférieure a celle de l'ossature purement métallique. En plus
des avantages économiques d'une exécution qui, & certains points de vue,
peut devenir plus simple et plus expéditive, on réalise aussi une protection
plus efficace de 'armature métallique et une plus grande rigidité.

Iin étudiant une ossature métallique rigide telle qu'elle puisse i elle seule
supporter l'action de son propre poids et celle des charges permanentes de la
construction entiere, et ensuite, conjointement avec le béton, les charges
totales, on peut résoudre différents problémes avec économie et bien souvent
plus efficacement qu'avec une ossature en béton armé ordinaire, et toujours
plus avantageusement qu’avec une construction complétement métallique.

Avec une armature métallique rigide, capable de supporter la charge per-
manente, on réalise non seulement une exécution plus rapide mais ausst uue
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économie provenant du poids moindre ou méme l'élimination d'une partie de
I'échafaudage et du cintre supportant le coffrage.

Les avantages de cette solution ont été constatés surtout dans les pays ou le
coit du bois pour les étayages et pour les cintres est relativement élevé.

Il existe différents moyens de réaliser 'action combinée du béton et de 1'ar-
mature métallique, surtout avec des poutres en treillis formées de fers profilés
comme dans les constructions MELAN, bien connues, et dans celles qui sont
adoptées, avec d’excellents résultats, par le prof. EMPERGER, ou méme avec des
armatures demi-rigides obtenues avec de simples barres & section carrée ou
circulaire, comme dans le systéme Baroxi-Lring fort répandu en Italie.

Dans les ossatures de grands batiments & plusieurs étages formées par des
séries de piliers et de planchers, on a apprécié les avantages que présente le
revétement, en béton, de toute la charpente métallique ; il en est résulté une
plus grande résistance, la stireté contre les dangers d'incendie et surtout des
économies sensibles.

On a, de plus, I'avantage de I’augmentation de la rigidité, ce qui est fort utile
dans les constructions industrielles soumises & I'action dynamique de machines
et de masses en mouvement, et spécialement dans les constructions antisis-
miques en raison d'une plus grande résistance contre les mouvements ondula-
toires des tremblements de terre.

Pour des constructions importantes et difficiles, telles que les ponts, les
grandes toitures avec des arcs ou des fermes de grande portée, pour lesquelles
les frais d’exécution du coffrage et de I'étayement alteignent un pourcentage
élevé du cout total de I'ouvrage (surtout dans les pays qui, comme I'Italie,
importent le bois de I'étranger), I'armature métallique rigide préparée a pied
d’'ceuvre réduit les frais des cintres et de I’étayement en bois et présente ainsi
des avantages importants.

A titre d’exemple, mentionnons quelques-uns des travaux les plus récents exé-
cutés en Italie :

Dans le systeme Baroni-Luiing, 'armature d'une large ferme, d'un are, ou
d’une grande poutre comporte un treillis dont les membrures sont formées de
barres a section carrée, disposées symétriquement et maintenues & la distance
voulue par deux séries de boulons croisés; les montants du treillis et les dia-
gonales sont formés avec des fers ronds enroulés sur les boulons qui consti-
tuent les nceuds du treillis. Il en résulte une charpente d'exécution simple que
Pon peut préparer a pied d’ceuvre tandis qu'un treillis rigide MeLax doit étre
préparé a l'usine.

Le systéme a été appliqué a tout type de ferme! : en treillis plus ou moins
complexe, en arc, & de grandes poutres 2 mailles triangulaires ou quadrangu-
laires, etc., et il a été utilisé dans les constructions les plus variées avec une
sensible économie de bois pour les étayements.

La fig. 1 montre une ferme d'une portée nette de 23 m. 80 avec armature
systéme Baroni-LuLing supportant le toit & deux pentes du théatre du Kursaal
Diana, & Milan.

Ces constructions a armature rigide revétue de béton sont particuliérement

1. SanrtareLra. Il Cemento Armato. 3¢ edition, vol. 2, Heepli 1930.
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avantageuses pour les ponts. Calculée pour supporter d’abord le poids propre
du béton, I'armature métallique peut étre lancée a partir des culées comme
dans les ponts entierement métalliques ; le coulage du béton peut alors se faire

sans les étayements toujours difficiles et colteux.
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Ferme de la toiture du Théatre « Kursaal Diana », & Milan.
Dachkonstruktion des Theaters « Kursaal Diana » in Mailand
Truss of the Roof of the Theatre « Kursaal Diana » in Milan.

Des applications de ce genre ont été faites un peu partout et méme en Italie.
Parmi les constructions italiennes nous citerons, a titre d’exemple, le pont sur
I'Olona pour 'autostrade de Milan aux Lacs de Lombardie, avec arcs encastrés
et armature svstéme Baroni-LurLing. Les fig. 2 et 3 montrent 'ensemble et

les détails de ce pont. L’ar-
mature métallique des arcs

est formée de treillis symé-

i

triques, dont les membrures
sont constituées par des

barres a section carrée main-
tenues en place par deux

m 48.60/2 | |

séries de boulons croisés,

et les montants, ainsi que
les diagonales, sont consti-
tués par des fers ronds,
enroulés sur les boulons.
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Fig. 2.

Ponts sur I'Olona pour I’Autostrade de Milan aux Lacs de

L’action combinée d'une  Lombardic.

ossature nléta]lique et du Briicke tiber die Olona im Zuge der Autostrasse zwischen

bhéton qui I’enveloppe per-
met souvent de résoudre Lakes of Lombardy.

Mailand den lombardischen Scen.
Bridge for Motor-Cars over the Olona between Milan an the
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d'une fagon satisfaisante le probléme de la transformation et du renforcement
de vieux ponts métalliques qui ne suffisent plus aux charges du trafic moderne.
Le systéeme a été appliqué avantageusement et avec succés dans tous les pays,
et mérite d'étre propagé. ‘
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Fig. 3.
Détails de I'arc. — Einzelheiten des Bogens. — Details of the Arch.

En revétant I'armature métallique de béton, on obtient un ouvrage en béton
armé ; cependant il faut des précautions opportunes dans 1'étude du projet et
dans l'exécution, afin d’arriver a ce que les sollicitations du fer et du béton
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Fig. 4.

Pont mélallique sur le Grigne, élargi et revétu de béton.
Eiserne Balkenbriicke iiber die Grigne, verbreitert und durch Betonumhiillung verstiirkt.
Iron Bridge over the Grigne, enlarged and reinforced with Concrete.

soient en rapport avec les sollicitations maxima admissibles dans ces matériaux,
c'est-a-dire que les matériaux soient avantageusement utilisés.

A titre d’exemple, je mentionnerai le renforcement et I'élargissement d'un
vieux pont a poutre métallique sur le torrent Grignol. Le pont était constitué
par une travée de 24.30 m. de long, avec des poutres longitudinales de 3.25 m.
de hauteur et 0.75 m. de largeur. Le tablier, large de 3.60 m., ne suffisait plus
au trafic actuel, de plus il était trop étroit. L’auteur du projet, I'Ing. Miozzi, en

{. Voir Annali dei Lavri Publici, fase. 3, 1931.



Poulrelles en acier enrobées de béton 591

utilisant tout le fer déja en place et en ajoutant la quantité nécessaire ressortant
du calcul, a transformé avec une sensible économie le pont métallique en une
construction mixte en fer et en béton, et a élargi la chaussée a 5.9 m. (fig. %,
3 et 6 . Par des mesures appropriées, ressortant des déformations systématiques
produites par des surcharges pendant la construction, I'Ing. Miozzt a réussi a
réaliser l'utilisation la plus efficace des deux matériaux, en équilibrant les
efforts unitaires maxima dans le fer et dans le béton suivant leurs caractéris-
tiques élastiques.

Coupe fongitvdinale Armalure — Bewehrung - Reinforcement

U T 1 T T T

S\

Fig. 5 et 6.
Coupes transversales de I'ancien pont ¢t du pont renforcé.
Querschnitte durch die alte und die verstirkte Bricke.
Cross Sections of the Old and the Reinforced Bridge.

Le champ d’application des constructions mixtes en béton et en fer est trés
vaste, et dans un rapport de caractére général il n’est pas possible de traiter,
méme sommairement, toutes les applications possibles de ces constructions,
qui permettent de résoudre aisément les problémes les plus complexes de la
pratique.

J'al seulement mentionné quelques-unes des applications pour mettre le pro-
bleme en discussion; les qualités améliorées des matériaux et les recherches
expérimentales plus approfondies élargiront nos connaissances dans ce domaine.
Qu'il me soit donc permis d'exprimer ma confiance que le Congrés apportera
a cette question une large contribution d’études et d’observations susceptibles
de mettre en juste évidence les remarquables avantages d'une combinaison
eflicace et rationnelle des deux matériaux, fer et béton, dont les caractéris-
tiques physiques et élastiques se complétent et offrent & l’auteur d'un projet
des possibilités inespérées dans la solution des problémes les plus complexes.
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Résumeé.

En utilisant dans la construction en béton armé, au lieu des fers ronds habi-
tuels, des poutrelles métalliques rigides a la flexion, on réalise une économie
importante sur les frais occasionnés par les échafaudages, car dans ce cas, I'ar-
mature peut étre calculée de fagcon a supporter, pendant le bétonnage, le poids
des coffrages et du béton en plus de son poids propre, et une fois la prise du
béton terminde, sa part des sollicitations provenant de la charge utile.

En enveloppant la charpente métallique avec du béton, on augmente consi-
dérablement la résistance et la rigidité d'une construction. Ceci est un grand
avantage, non seulement pour des constructions industrielles et pour les con-
structions calculées pour supporter de fortes charges niobiles, mais surtout
‘pour des établissements appelés a résister a la poussée horizontale d'un trem-
blement de terre.

Pour citer d’autres avantages, il faut encore mentionner la protection de la
charpente métallique contre I'incendie et I'influence des gaz oxydants.

Cet assemblage de béton et d’acier permet de renforcer d'une maniére trés
simple et économique des constructions trop faibles atteintes par la rouille ou
ayant subi d’autres dégats. |

[En particulier, cette méthode permet aisément d’adapter la résistance de
vieux ponts de chemin de fer métalliques aux nouvelles conditions du trafic.

Zusammenfassung.

Verwendet man in Eisenbetonkonstruktionen an Stelle der iiblichen Run-
deisenarmierung biegungssteife eiserne Triiger, so lassen sich an den Kinriis-
tungskosten wesentliche Ersparnisse erzielen; denn die Bewehrung kann in
diesem Falle so ausgebildet werden, dass sie wiihrend des Betonierens sowohl
ihr Eigengewicht, als auch das Gewicht der Schalung und des Betons zu tra-
gen im Stande ist, um nach der Erhirtung des letzieren als Bewehrung fiir die
Aufnahme der inneren Krifte aus stindiger und Verkehrslast zu dienen.

Durch die Umhillung der Eisengerippe mit Beton erhéht sich die Wider-
standsfihigkeit und Steifigkeit eines Tragwerkes erheblich, ein Vorteil, der
nicht nur bei industriellen und bei den fur grosse bewegliche Lasten bemesse-
nen Ingenieurbauwerken, sondern vor allem bei erdbebensicheren Anlagen,
die dem Einfluss der horizontal gerichteten Erdstosse zu widerstehen haben,
zur Geltung kommt.

Weitere Vorteile sind die Sicherung des Stahlgerippes gegen Feuersgefahr
und den Einfluss rostbildender Gase.

Die Zusammenarbeit von Beton und Eisen erlaubt zu schwache, durch
Rostangriff oder sonstwie beschidigte stihlerne Bauwerke auf einfache, wirt-
schaftliche Weise zu verstirken. Insbesondere kann auf diese Weise die Trag-
fahigkeit #lterer eiserner .Eisenbahnbriicken den erhohten Verkehrslasten
angepasst werden.
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Summary.

If rigide lattice girders are adopted in reinforced concrete structures instead
of the usual round iron reinforcement, considerable savings may be made in
the cost of the centering ; for in this case the reinforcement can be designed
in such a way that it is capable, while the concrete is being poured, of support-
ing its own weight, as well as the weight of the shuttering and concrete, and
then, after the concrete has hardened, it serves as reinforcement for taking the
internal stresses caused by permanent and rolling loads.

By enveloping the steel-work with concrete, the resistance and stiffness of
the structure is considerably increased, an advantage which makes itself felt
not only in structures for industrial purposes and for large rolling loads, but
above all in structures, which have to withstand the severe horizontal stresses
caused by the undulatory motion of earthquakes.

Further advantages are protection of the steel-work from fire and from the
influence of corrosive gases. :

The cooperation of concrete and steel enables weak steel structures, which
have been damaged by rust or in some other manner, to be strengthened in a
simple and economical manner. In this way the carrying capacity of old steel
railway bridges can be increased to suit heavier traflic.

38
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VIIA2
VERBUNDSAULEN

COLONNES EN ACIER ENROBEES AVEC DU BETON
OU DU BETON ARME

COMPOSITE COLUMNS

Dr.-lng. E. h. F. v. EMPERGER,
Oberbaural, \Wien.

Von den beiden Hauptbestandteilen eines Stahlgerippbaues, den Sdulen und
den Tragern, kommt fiir eine wirtschaftliche Ausbildung der Zusammenarbeit
des Stahls mit dem umbhiillenden Beton hauptsichlich die Saule in Betracht.

Wir wollen uns hier nur mit der Vereinigung von Beton und selbsttra-
genden Armaturen bei Saulen beschiftigen. Die wirtschaftliche Ueberlegenheit
der Eisenbetonsdule gegentuiber der reinen Stahlsédule ist tiberall dort, wo eine
schwache Armatur genugt, eine so grosse, dass sie als eine Hauptursache der
Verbreitung des Lisenbetons auf dem Gebiete des Hochbaues angesehen wer-
den kann. In dem Masse, als die besonderen Aufgaben der Siule eine Vermeh-
rung der Armatur erfordern, sei es durch die Notwendigkeit schlanker Abmes-
sungen oder bei grossen Lasten, tritt sie immer mehr zuriick. Es gibt sich
das Bestreben, die starken Eisenquerschnitte anstatt mit Rundeisen in der
Form von Profileisen beizustellen, welche in dem Querschnitt zweckmiissiger
untergebracht werden konnen. So gelangen wir ganz von selbst zu einer
Uebergangsform zwischen beiden Losungen, bestehend aus einem mit Pro-
fileisen armierten Eisenbeton, oder einem Stahlgerippe mit Betonumhiillung.

Die Stahlsiule wurde bisher, ganz gleich, ob und was fir eine Hille sie
erhalten soll, so berechnet, als ob sie ganz frei da stiinde.

Keine europiische Vorschrift hat die Vorteile anerkannt, welche sich durch
die Einbetonierung, z.B. als Feuerschutz, ganz von selbst einstellen. Dies
erklart es, warum nicht nur die I'rage selbst, sondern auch eine ganze Reihe
von Einzelheiten, welche hiebei in Betracht kommen, einer Aufklirung
harren. Ausser den von mir systemalisch durchgefithrten oder veranlassten
Versuchen 1n Oesterreich und Nordamerika ist zur Aufkliarung der so wichti-
gen Frage sehr wenig geschehen. Es soll in der IFolge ein Ueberblick iber
ihre Entwicklung, das vorliegende Versuchsmaterial und alle damit zusam-
menhingenden offenen Iragen, deren versuchstechnische Behandlung die
Aufgabe der nichsten Jahre sein soll, gegeben werden.
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A. Ausgefithrte Versuche.

Erfreulicherweise werden nach den vorliegenden Mitteilungen dem Kongress
eine Reihe von Berichten tber die seit dem letzten Kongress ausgefithrten
Saulenversuche vorliegen, welche eine grosse Zahl dabei in Betracht kommen-
de Einzelheiten zu kliren im Stande sein werden. Ohne denselben vorzugrei-
fen, sei eine Uebersicht tiber einige dieser Arbeiten gegeben :

1) Versuche unter dem Schutze des American-Concrete Instituts an der
Universitat von Jllinois in Urbana, durch Prof. E.F. Ricuarr und an der Lehigh
Universitiat in Betlehem durch Prof. Starer! (300 Versuche). Ein Vorbericht
lag in Ziirich vor, weitere Nachrichten folgen in der Januar-Februar Nr. des
Journal of Concrete Institut 1932 3?).

2) Belgische Versuche von Prof. Bags, Briissel.

3) Deutsche Versuche in Stuttgart von Prof. Grar und Prof. Dr. Moerscn
(150 Versuche), und in Dresden von Prof. Dr. Genter und Reg. Baurat Amos
(bisher 30 Versuche).

4) Versuche des hollandischen Betonvereins in s'Gravenshage durch
Ing. Rencers (97 Versuche).

5) Italienische Versuche von Prof. SantarRELLA, Mailand.

6) Versuche des oesterr. Eisenbetonausschusses, Wien, durch Dr. EMpERGER
(11% Versuche : Heft XI und Heft XII der Berichte, sowie neuerliche 24 Ver-
suche) und durch Prof. Dr. Savricer (etwa 40 Versuche 3).

T) Schweizer Versuche von Prof. Dr. Ros, Zirich (50 Versuche).

8) Versuche des tschechoslowakischen Betonvereins, Prag, durch Prof. Dr.
Krockner (20 Versuche).

Y) Ungarische Versuche von Prof. Czako Budapest (28 Versuche).

B. Berechnung der Tragfahigkeit.

Wir bezeichnen die Stauchgrenze des Stahles mit K., die Siulenfestigkeit
des Betons mit Kj, und die zugehorigen Siaulenquerschnitte mit I'e bezw. F),
und beriicksichtigen bei F;, den Abzug des eingehiillten F..

Es ist zunichst zu entscheiden, ob der ganze Querschnitt Iy oder nur ein
Teil desselben (I,) als mitwirkend in Betracht gezogen werden kann. Wir
unterscheiden 4 Saulenarten :

[. Die Siahlséiule mit Betonkern

P=T. K.4F, K,

Type L.

IL. Die Stahlséule mit verbiigeltem Beton

P=F. K.+ T 'K,

Type IL.

1. Das Verzeichnis der angeliihrten 1027 europiiischen Versuche ist unvollstindig.

2. Siehe auch Journal A. C. L., Hleft No. 6 u 7, 1931, wo sich in Heflt 6, Jahrgang 1930,
eine vollstindige Uebersicht aller in N.\. ausgefiihrten 372 Versuche befindet.

3. Heft XIII der Berichte des Oesterr. Lisenbelonausschusses (Evscheint demniichst).
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III. DieStahlsiule mit starker Umschniirung (Zugfes-
tigkeit K,)

P—=F. K. + ¥, K, + F, K,

TypellL

1V. Die Stahlsidule mit schwacher Umschniirung, bei
der auch die'Schale mitwirkt

P = IJP K(‘ _|_ Fhl\"»

TypelV.

1. Die Tragfiahigkeit der nach Typus I ausgebildeten Siiule.

Die Frage der Zusammenarbeit einer Stahlsdule mit einer Betonhiille wurde
gleich zu Beginn des Eisenbetonbaues entsprechend der damaligen Aulfassung
aufgeworfen, und es gelang mir 1905 in Stuttgart mit einer ganzen Reihe
solcher Saulen Versuche auszufuhren. 1906 konnte ich in Wien eigene Ver-
suche mit Stahlsiulen mit und ohne Eisenarmierung ausfithren und ihre
Ergebnisse 1907 veroffentlichen !, wobei das Prinzip der Addition nach-
gewiesen wurde. Bei der darauffolgenden Veroffentlichung der vorgenann-
ten Stuttgarter Versuche nahm ich Gelegenheit, das Geselz der Addition
nochmals ausfithrlich darzulegen?® Weil man auf die Gedankenfolge des
Elastizitatsverhiltnisses festgelegt war, und selbst die Maoglichkeit einer
Addition bezweifelt hatte, wurde als Schauversuch die Zusammenarbeit zweiler
U-Eisen mit dazwischenliegendem Betonprisma gewihlt. In der Folge habe
ch eine ganze Reihe von Versuchen mit Stahlsiulen von verschiedener Aus-
bildung und Lange ausgefithrt?, und zwar in der Weise, dass ich diesselbe
Saule sowohl allein, als einbetoniert erprobt habe.

2. Die Tragfahigkeit der nach Typus IIl ausgebildeten Siule.

Das erste Versuchsprogramm umfasste Parallelversuche zwischen um-
schniirten Séaulen mit Stahl oder mit Gusseisen*. Nachdem der hochwertige
Stahl im Handel damals zu teuer war, und das Gusseisen nicht nur billiger
als gewohnlicher Stahl mit 2400 kg/cm? Stauchgrenze, sondern auch weitaus
druckfester war und eine Ausniitzung bis uber den doppelten Wert erlaubt
hat, so habe ich mich in der IFolge fast ausschliesslich mit umschniirtem
Gusseisen beschiftigt und damit einige hundert Versuche ausgefiihrt. Es sei
nur kurz auf die vielen Anwendungen dieser Bauart und auf den Umstand
verwiesen, dass dieser Saulentypus, welcher in Nordamerika unter dem Namen
« Empergersdule » bekannt ist, zu Bauten von Wolkenkratzern bis zu einer
Hohe von 30 Stockwerken verwendet worden ist®. Es sei auch auf die

1. Beton und Eisen, 1907, Seite 101 u. 172.

2. Forscherarbeiten aus dem Gebiete des Eisenbetons, Heft VIII, 101 Versuche mit
Siaulen. Berlin, 1908.

3. Beton und Eisen, 1908, Seite 149.

4. Berichte des osterr. Eisenbeltonausschusses, Heft 111, 1912,

5. Eng. News-Record, 1929, Seite 129, und Beton unl Eisen, 1931, Seite 26%.
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umfangreichen Versuche des Ing. Menscii! und des Biiro of Standarts in
Nordamerika, sowie auf meine Berichte am internationalen Ingenieurkongress
anlasslich der Weltausstellung in San Francisco 1915 verwiesen. In welchem
Masse ein gleichlaufendes Verstiandnis fiir die Frage der Zusammenarbeit von
Beton mit selbsttragenden Stahlquerschnitten in Nordamerika durch die
zahlreichen dort ausgefiithrten Melanbriicken bestanden hat, ergibt sich daraus,
dass bereits im Jahre 1908 das Mac Graw Hill Building und deas von Prof. Burr
entworfene Gebiaude der Engineering News-Record in New-York, aus einbe-
tonierte Stahlsiulen enthaltenden Stahlgerippen bestanden. Im weiteren
verweise ich auf die 1912 von Tarsor und Lokp ausgefiihrten Versuche 2. Es
ist dies die bedeutendste Arbeit dieser Art, welche ebenso wie meine Arbeiten
zunichst nicht die richtige Beachtung gefunden haben. Wir finden sie erst in
den 1924 erschienenen amerikanischen Standart Specifications fiir Eisenbeton,
welche bereits einen Unterschied machen zwischen den « Composite
Columns » (Punkt 168) entsprechend dem Typus 111 und den « Structural Steel
Columns » (Punkt 169) entsprechend dem Typus 1. Sie bedienen sich bereits
des Additionsgesetzes fir die Bestimmung der Tragfiahigkeit dieser Saulen,

¢

ohune jedoch in der Rechnung eine gleichmiissige Grisse n = E:b zu beniizzen.

Nachdem die europiische Praxis die Verwendung von einbetonierten
Eisensiulen mangels entsprechender, durch die Bauamter anerkannter Regeln
nicht in Betracht ziehen konnte, so waren auch Versuche nicht zu erreichen,
dasie von den Amtsstellen doch nicht beriicksichtigt worden wiren. Jch habe
mich unter diesen Umstinden gegeniber dem Wunsch, diesen Typus in die
bestehenden Vorschriften einzureihen, ablehnend verhalten. Man wollte mit
der unmoglichen Forderung nicht brechen, welche die Saulenberechnung auf
eine als « Elastizitatsverhiltnis » bezeichnete Zahl aufbaut. Ich halte es bel
umschniirten Siéulen und einer kriftigen Stahlarmatur fir unbrauchbar, der
Berechnung n — 15 und bei umschniirtem Gusseisen etwa n—238 zu Grunde
zu legen, ohne Riicksicht auf die verschiedenen Stahl- und Betonqualititen zu
nehmen. Ich habe es daher vorgezogen, wenigstens in Bezug auf die um-
schniirten Gusseisensidulen unbehelligt von amtlichen Vorschriften zu bleiben,
und habe die versuchstechnische l.osung des umschnirten Stahles erst wieder
im Heft XI der Berichte des 6sterreichischen Kisenbetonausschusses 1927
aufgenommen. Ich habe dort durch einen einzelnen Versuch mit umschnur-
tem Stahl von einer hoheren Stauchgrenze (3360 kg/cm?) bewiesen, dass
die verschiedenen Stauchgrenzen innerhalb der Umschniirung sich nach dem
Additionsgesetz Geltung verschaffen 3.

Die erzielbare Genauigkeit muss naturgemiiss abhiingen von jener Genauig-
keit, mit welcher die Stauchgrenzen sowohl des Stahls als des Betons trotz
den unvermeidlichen Schwankungen der Betonfestigkeit bestimmbar sind.
Versuche grosseren Umfangs dieser Art bringt das Heft XII der Berichte des

Journal of Concrete Inslitute 1930 Nr. 23, Seite 263.
An Investization of the Value of Concrete as Reinforcement for Struclural Steel
Columns,

3. Heft XI der Berichte, Seite 66, Tabelle 6 und Abb. 34.

1.



Verbundsiiulen 599

osterr. Eisenbetonausschusses 1930, in welchem bereits der ganze Komplex
der hier erorterten Fragen innerhalb des gegebenen engen Umfanges der
Arbeit untersucht worden ist.

Das Additionsgesetz, welches die Zusammenarbeit der beiden Baustoffe bis
zum Bruch angibt, ist davon abhiingig, ob es moglich erscheint, die Stauch-
fahigkeit des Betons soweit zu erhiohen, dass derselbe mit Erreichung der
Stauchgrenze des Stahles zum Bruche kommt. Es kommt also zunichst in
Frage, welche Stauchgrenze der verwendete Stahl besilzt, ob man seine volle
Ausniitzung fordert und wie man dieselbe beim Beton erreichen kann. Diese
Untersuchungen sind desshalb so schwierig, weil sich die Stauchkurven fiir
Stahl und fiir Beton an dieser Stelle tangentiell an die Gerade anschliessen
und sich nicht so genau vorausbestimmen lassen. Um eine volle Ausniitzung
des Stahls sicher zu stellen, bedarf es eines gewissen Ueberschusses an Stauch-
fahigkeit des Betons. Aufl Grund der Versuche mit jenem Beton, welcher zu

den in Heft XII erwilinten ol 1
Untersuchungen verwendet | N | 2
wurde, hat man die untere w|.. . . . g ;'{; | |
. 22T —
Stauchgrenze des gewiohn- o o
lichen Baubetons mit etwas #-—— - 5 a0 V4 R S
iber 1 °/,, ermittelt. Um uns ‘ mf i . e = Y D
die Stauchungen der beiden “| “'-/']\ [ |1 TR
Verbundsstoffe vor Augen zu _ S g, F ] : ;
fuhren, betrachten wir Fig. 1, ! ‘ ‘yff "’;gﬁ(; ‘ —z:
bei welcher sich unterhalb = —/ 2 *',?,;,,w : /' "‘T
der X-Achse der typische Stau- Il A VTN TATA e -# —
chungsverlauf von St 37 mit v a7 el E ] 4&4]_
einer Stauchgrenze von 2400 _ .//;i,,gl._ g — ,,151 i .
und der von hochwerligem ol S mm— - —- -
Stahl mit 3400 kg/cm® darge- = T —— f P
stellt vortindet. Oberhalhb der * R

X-Achse ist der Stauchungs- T T

verlauf verschiedener Betons- Fig. 1.
. . N . Stauchkurven von verschiedenen Beton- und Stahlsorten
sorten gezeigt. Die hollandi-

(Versuche — Essais — Tests).
schen Versuche haben einen '
Vergleich mit 5 Betonsorten «, 8, v, 3 und ¢ durchgefithrt ; der Beton aus
Heft XII entspricht etwa dem Werl 3. Zum besseren Verstindnis dieser Mittel-
werte ist dort auch die dabei aufgetretene Streuung durch punktierte Linien
eingetragen. Nach dem 1931 am Kongress in Ziirich bekanntgegebenen Gesetz
E=A Ié’ergil)t sich die Anfangselastizitat als Tangente an den Ursprung der
(V]
verschiedenen Stauchlinien zwischen 200000 und 360000 kg/cm2 !, wobei sich A
in den Grenzen von 1,5-2 bewegt. Der Mittelwert zwischen der Tangente
am Ursprung und bei Erreichung der vollen zulissigen Last ist 140000-
280000 kg/cm?, entsprechend einem Llastizititsverhiltnis von 15-7.5.
In der Fig. 1 findet sich die Stauchgrenze in Abhingigkeit von der Beton-

1. Siche Bericht des Materialpriifungskengresses in Ziivich 1931,

E%
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wiirfelfestigkeit K, dargestellt. Die auf diese Weise sich ergebenden Punkte
sind 1n IFig. 1 mit Ringen eingezeichnet, wiihrend die Mittelwerte der Versuche
durch die starke Mittellinie gekenntzeichnel sind, welche am schwarzen Ring
endet. Es wurde dabei bereits der von Ziviling. Kvai ermittelte Umstand
beriicksichtigt, dass die Siulenfestigkeit, welche in diesem Endwert ihren
Ausdruck findet, ebenfalls eine Funktion der Wirfelfestigkeit ist. Diese
Funktion ergab sich zu

Ky = (0,8-0,00023 K,.) K+ [Ky, und K, in kg/cm?)]

Wir sehen also, dass der Endwert der Siulenfestigkeit mit zunehmender Giite
verhiltnismissig abnimmt, wihrend die Stauchgrenze steigt.

_|nges’
w
A
2
SE——
Y
J i
A
3
|
!
E%
| (7 25 7]
-2 +
e [
bl L L
d T
Fig. 2. — Stauchkurven der Stahlsdulen mit verbtigeltem Beton.

{(Betonsorte — Qualité du béton — Quality of Concrete).

Nachdem sich in den meisten Lehrbiichern die Stauchfihigkeit des Betons
mit 1.5- 2 o/, angegeben vorfindet, so sei noch bemerkt, dass bei einigen
amerikanischen Versuchen, wie in denen von Tatsor u. Lorp und neuerdings
in denen von Prof. Grar ! eine Stauchgrenze von 1.4°/,, auftritt, was mit dem
Belastungsvorgang insbesondere in der Niahe der Bruchlast zusammenhingt 2.
Bei den erwithnten Versuchen ist ein Beton etwa von der Qualitit 2 unter-
sucht worden. Es wire notig, iiber den Belastungsvorgang beim Bruch eine
Vereinbarung zu trelfen, um Vergleichswerte zu erhalten. Die bei niedrigen
Laststufen ablichen Entlastungen, Wiederholungen und Pausen sind ohne
Belang, wihrend eine verschiedene Art der Behandlung beim Bruch wider-
spruchsvolle Ergebnisse liefert. Hier kommt nur der sogenannte jungfriuliche
Verlauf der Stauchungskurve in Frage.

Wenn wir die Stauchungsfihigkeit des Betons bis auf jene der Lingseisen
erhohen, und so seine volle Mitwirkung sicher stellen wollen so miissen

1. Mitgeteilt am Kongress in Ziirich, 1931.
2. Slow and fast loading. Siehe Lehigh University, 1931, No. 10, S. 13, Fig. 6 und 37, Fig. 27.
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wir den Spielraum beriicksichtigen zwischen dem Mindestwert der Stauch-
grenze beim Beton und dem Héchstwert der Stauchgrenze beim Stahl.
Der erstere betrigt beim Baubeton etwa 1 °/,, und der letztere bei St 37
1.6-2 °/,,. Es handelt sich also darum, einen Unterschied etwa von 1 °/,, zu
tiiberbriicken.

Fiir einen Saulenquerschnitt nach Typus I wird diese Erhihung der Stau-
chungsfihigkeit des Betons durch die ihn umschliessende Stahlsiule besorgt,
welche wie eine Umschniirung wirkt.

3. Die Tragfahigkeit der nach Typus Il ausgebildeten Siule.

Fir den Querschnitt Typus II muss die Verbiugelung die Erhshung der
Stauchfihigkeit besorgen. Es gilt als strittig, ob sie dies zu tun im Stande
1ist. Die abfillige Meinung iiber die \Wirkung der Verbiigelung rihrt haupt-
sichlich daher, weil man auf diese wichtigste Aufgabe der Querbewehrung
bisher gar kein Gewicht gelegt hat, sondern es als ihre einzige Aufgabe
ansah, die Druckfestigkeit des Betons zu erhohen. IFir diese letztgenannte
Aufgabe ist die Verbiigelung wenig geeignet. Fiir die Erhohung der Stauchfi-
higkeit jedoch scheint dies der Fall zu sein. Die Verwendung von Bugeln
ist um so wichtiger, als der rechteckige Querschnitt fiir den Sédulenbau der
zweckmissigste ist. Hiefir bilden die hollindischen Versuche einen wichti-
gen Hinweis. Es wird unsere Aufgabe sein, die Zuverlassigkeit der Angaben
durch weitere Versuche festzulegen, Das Ergebnis fiir die beiden Betonsorten §
und 2 findet sich in der Abb. 2 dargestellt und zwar fiir Versuche mit Biigel-
abstinden von 5, 10, und 20 cm fiur Sdulenquerschnitte von 24 cm im
Gevierte. Wir sehen, dass mit der dichteren Anordnung der Biigel eine
gesetzmiissige Vermehrung der Stauchungsfihigkeit eintritt, wobei allerdings
ein grosserer Streuungsbereich festgestellt wurde.

Das bekannteste und verlisslichste Mittel zur Erzielung der Vermehrung
der Stauchfihigkeit ist die Umschniirung. Dort wo die Umschniirung auch die
Aufgabe hat, wie im Typus III, die Festigkeit des Betonkernes zu ver-
mehren, ist eine starke UUmschniirung (Querschnitt F, Fliessgrenze K,) ein
soweit verlassliches Mittel. Seine Wirkung ist im Heft X1 der Berichte des
osterr. Llisenbetonausschusses neuerdings untersucht. Fir diesen Zuwachs,
hervorgerufen durch die Umschniirung P, =+ I, K,,, wurde dort ~ als zwischen
1 u. 3 liegend, also mit starken Abweichungen, bestimmt. Der Gebrauch von
v =1 erscheint somit als verlisslich. Die hier in Betracht kommende Frage
der Vermehrung der Stauchungsfihigkeit wurde in Heft XII untersucht ; sie
kann trotz den dariiber bestehenden amtlichen Vorschriften noch nicht als
endgiiltig geregelt angesehen werden.

4. Die Tragfiahigkeit der nach Typus IV ausgebildeten Siulen.

Die neuesten Versuche des oster. Eisenbetonausschusses beschiftigen sich
mit der Frage, welche Umschniirung nétig ist, um die fiir St 37 notige Erho-
hung der Stauchung zu erreichen.

Der Querschnitt des Typus [V besitzt nur eine schwache Umschniirung.
Bei den Versuchen des Heftes XII wuarde auch nachgewiesen, dass auf diese
Weise die Stauchfidhigkeit des Betons der Schale bis auf 1.6 °/,, erhéht und
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dabei auch die Stauchgrenze der Lingseisen hinreichend ausgeniitzt werden
kann. Die holldndischen Versuche haben den Beweis erbracht, dass ein Zusam-
menhang zwischen dem Aufwand an Umschniirung und der Stauchfihigkeit
der Schale besteht, derart, dass bei der starken Umschniirung die Schale spiiter
abfillt als bei einer schwachen Umschniirung. Im Zusammenhang mit den-
selben haben die letzten osterreichischen Versuche iiber den grossen Einfluss
der Dehnungsfihigkeit des Umschniirungdrahtes auf alle Erscheinungen
withrend der Belastung Aufschluss gegeben. Beniitzt man zur Umschniirung
einen sproden Draht, mit einer verhiltnismiissig geringen Dehnung, bei dem
das Erreichen der Fliessgrenze und die Zugfestigkeit zusammenfallen, so
wird die Vermehrung der Stauchungsfihigkeit eine geringe scin, dagegen eine
bedeutende Erhohung der Siulenfestigkeit eintreten konnen. Bei Verwen -
dung eines weichen Drahtes ergibt sich die Moglichkeit, die Stauchungsfa-
higkeit wesentlich zu vermehren. Wollen wir daher beides vereinigen, so
miissen wir einen Draht von einer hohen Fliessgrenze und gleichzeitig ent-
sprechend grosser Dehnung verwenden. Bisher wurde mit Ausnahme der
amerikanischen Vorschriften die Festigkeit des Umschniirungsdrahtes wenig
beachtet bezw. nicht beriicksichtigt, was mit Hilfe von hochwertigem Stahl-
draht erzielt werden kann. Der Umstand aber, dass der Umschniirungsdraht
zur [irfullung seiner Aufgabe eine gewisse Dehnungsfihigkeit besitzen muss,
1st nach beiden Richtungen sowohl im Falle zu kleiner als zu grosser Dehnung
unberiicksichtigt geblieben. Es handelt sich dabei darum, sowohl die Verwen-
dung eines zu weichen Drahtes auszuschliessen, als auch eines Drahtes,
welcher zu wenig Dehnungsfihigkeit besitzt. Die ausgefithrten Versuche sind
nicht so umfangreich, um die hier in Betracht kommenden Grenzen angeben
zu konnen, sofern man auf die Angabe einer genauen Wirkung der Um-
schniirung mit Bezug auf Festigkeitserhohung und Stauchungsvermehrung
Gewicht legt.

Schliesslich kommt noch das Verhiiltnis der Lingsarmatur zum Gesamt-
querschnitt in Betracht. Die meisten ilteren Vorschriften waren der Meinung,
dass eine Ueberschreitung der Menge der Liingseisen iber 3°/, eine Vermin-
derung der Mitwirkung des Stahlquerschnittes zur Folge hat und haben
daher, mit Ausnahme der amerikanischen Vorschriften, stirkere Armaturen
verboten.

Die neuere Erkenntnis sagt, dass diese Zusammenarbeit von der Steifigkeit des
Teilquerschnittes beeinflusst wird, und durch eine entsprechende Querbeweh-
rung sicher gestellt werden kann. Die 6sterr. Versuche haben gezeigt, dass die
Auffassung, eine hohere Armatur als 3 °/, wirke nicht in gleicher Weise mit
nur insofern Berechtigung besitzt, als bei stirkeren Armaturen durch die blei-
benden Zusammendrickungen des Betons sich ein Unterschied in der Formén-
derung entwickelt, welche mit zunehmender Armatur in Abhiingigkeit von der
Qualitiit des Umschniirungsdrahtes deutlicher hervortritt. Derselbe erreicht mit
der Stauchgrenze, also bei Stahl St 37 bei 1.5 °/,,, ein Maximum. Er beginnt
etwa bei 0,7 °/,,, um sich nach Uberschreiten von 2 °/oo Wieder ganz anzuglei-
chen. Die volle Ausniitzung des Stahles wird demnach, wenn man die Stau-
chungsfihigkeit des Betons nur bis 1.5°/,, erhoht, nicht in dem Masse erreicht als
bei einer hoheren Stauchfiahigkeit, was irgendwie berticksichtigt werden muss,
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C. Die Knickabminderung einbetonierter Stahlsaulen.

Bei der Beurteilung dieser I'rage muss man unterscheiden zwischen der
Knickfestigkeit der Siaule als Ganzes und jener Versteifung, welche die einzelnen
Teilquerschnitte der Armatur erhalten miissen. Die letztere Irage trat beim
ersien Versuch mit einer Eisenbetonsiule 1im Jahre 1902 in Berlin in Erschei-
nung. Ihre endgiiltige Erledigung ergab sich viele Jahre spiater Hand in Hand
mit den Versuchen iber das Additionsgesetz. Der Vollstindigkeit wegen sei
auf die Versuche des verstorbenen Prasidenten dieses Kongresses Ing. Mitchell
Moxarierr in Teddington im Jahre 1924 verwiesen, woriiber eine kleine Verof-
fentlichung vorliegt!. Je schlanker die Eisensiiule, desto grosserist der Zuwachs
der Tragfihigkeit durch eine Betonhulle. Das diesbeziigliche Verstindnis war
bis vor kurzem nicht allgemein, wie dies aus eciner Reihe von Arbeiten
hervorgeht, welche ich kirzlich zusammenfassend mitge-
teilt habe?*. !

Die Versuche von Morkis und Siank 1928 in Canada? V A
mit torkretierten Saulen haben gezeigt, dass die heraus- 1
stehenden Stummeln der Stahlsiule (Iig.3) bis nahezu an nolon
thre Stauchgrenze beansprucht werden kénnen. Der il
Bericht spricht sich iiber die Ursache der Erhohung der no
Tragfihigkeit nur allgemein aus, und es fehlt selbst die |
Unterlage fir einen Nachweis durch Angabe der Stauch- bl
grenze des verwendeten Slahls. b

Einen ihnlichen Versuch hat Prof. Saricer, Wien, il
ausgefuhrt*. Er hat Sdaulen von 1200 mm Linge unter- 7 /;7 Z)
sucht, beil denen die Stahlarmaturen beiderseits um etwa '
10 mm herausgestanden sind. Dieselben wurden bei Beginn ‘
des Versuches in den Beton vollstindig hineingestaucht. ‘

Zur Erreichung der Stauchgrenze hitte eine weit gerin- ’:I:
~
¥

344 Sem

$7hm

gere Verkiirzung geniigt. Diese letzteren Versuche sind

. . N
besonders deshalb interessant, weil der verwendete Stahl
die ausserordentliche Stauchgrenze von 7500 kg/cm? =7
besass, und das Hineinstauchen der Stahlstummeln durch Fig. 5.

eine Umschniirung gesichert worden war, wihrend bei
den erstgenannten Versuchen nur ein leichtes Drahtnetz verwendet wurde,
und sich daher am Kopf kleine Zerstorungen eingestellt hatten.

Bei reinen Stahlsiulen und bei Eisenbetonsidulen bestehen tuber die Gesetze
der Knickung umfangreiche Versuche und amtliche Vorschriften. Fiir den
hier in Betracht gezogenen Mittelweg und den Grenzzustand sind die Versuche
so sparlich, dass man sich darauf beschrinken muss, die Abminderung
entweder nach den einen oder den anderen Gesetzen vorzunehmen. Eine genaue
Abgrenzung zwischen den beiden Formen und ihr Uebergang, wo die Eisen-
betonsiule durch eine zu starke Armatur ihren Charakter einbiisst, oder aber

Tests on Steel Beams in Concrete by Repratn, Browx et Co.

Bautechnik 1931, Seite 9% und Zeitschr. d. 6.1 u. A. Vereins, 1931, . 47.
Veréffentlichungen der kanadischen Gesellschaft, 1928.

Beton und Eisen, 1911,

[l odie
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wenn die Eisensiule eine schon geniigend starke Betonhiille hat, um als
versteift angesehen zu werden, i1st noch nicht ermittelt worden.

Meine eingehende Beschiftigung mit Siulen aus umschniirtem Gusseisen hat
mir diese Frage zunichst nahe gelegt, um so mehr als das Gusseisen weitaus
knickempfindlicher ist. Aus meinen diesbeziiglichen Versuchen konnte ich nur
ermitteln, dass eine Armatur mit 10 °/, Gusseissen noch zulissig ist, und ich
habe in der Form einer Tabelle die Uebergangsform der Knickgesetze von
Eisenbeton zum umschniirten Gusseisen dargelegt!. Bei der geringeren
Knickempfindlichkeit des Stahles darf man wohl annehmen, dass selbst eine
hohere Armatur als 8 °/, es erlaubt, die Knickabminderung der einbetonierten
Stahlsiule nach den Gesetzen des Eisenbetons zu behandeln. Iin Bedurfnis fur
hohere Armaturen als 8°/, besteht aus dem Grunde nicht, weil die Umhullung
far die notwendige Feuersicherung fast immer mehr als dieses Verhiltnis
ausmacht. Jedenfalls liegt fiir das Versuchswesen auf diesem Gebiete noch
ein weites Arbeitsfeld offen vor. Iis sei iibrigens hervorgehoben, dass in dem
mehrfach erwihnten Buch von Tausor und Lorp 1912 diese IFrage bereits
angeschnitten wurde und dass die diesbeziiglichen Arbeiten unter der Leitung
des bekannten Prof. ABraus ausgefithrt worden sind.

D. Der Querverband einer Stahlsaule innerhalb des Betons.

Im Zusammenhange mit den beiden vorerwihnten Problemen dringt sich
die Erkenntnis auf, dass bei Einbetonierung einer Stahlsidule durch Vergros-
serung der Abstinde der Querverbindungen eine wesentliche Vereinfachung
erzielt werden kann, weil ihre Teilquerschnitte durch den Beton eine Verstei-
fung erfahren. '

Bis zum Jahre 1910 bestand die Hauptschwierigkeit fiir die Losung dieses
Problems darin, dass die Berechnung der gegliederten Siaulen und vor allem
ihrer Querverbindungen ullgemein noch nicht geklart war. Der Einsturz
mehrerer grosser Bauten regte die Klarstellung des Zusammenhanges zwischen
der Knickfestigkeit einer Siule und ihrer Querversteifungen an, und erst damit
ergab sich die Moglichkeit systematischer Parallelversuche in Eisenbeton.

Meine damaligen Versuche sind unter dem Titel « Welchen Querverband
badarf cine Eisensdule » veroffentlicht worden 2. Ich habe dann Versuche mit
einbetonierten Stahlsitulen und zunehmendem Abstand der Querverbindungen
und dhnliche Versuche mit umschniirten Gusseisenwinkeln gemacht?. Um diese
I'rage zu l6sen, bedarf es umfangreicher Versuchsserien. Ich konnte bei den
Versuchen in Dresden, welche fiir den Bogen in Treptow bestimmt waren,
nur feststellen, dass eine Verdoppelung des Abstandes eine Verminderung der
Saulenfestigkeit nicht zur Folge hatte, ferner, duss bei den Versuchen mit
Gusseisen, beschrieben in Heft XI der Berichte des ésterr. Eisenbetonaus-
schusses, zu nahe Querverbindungen einen regelméssigen Abfall an Festigkeit
ergaben. Dort wo Umschniirungen angewendet wurden, scheinen Querverbin-

1. Betonkalender, 1931, Seite 112,
2. Beton und Eisen, 1909, Seite 96,
3. Beton und Eisen, 1916, Seite 225,
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dungen iuberflissig, sodass diesselben auf jenes Mass herabgesetzt werden
konnen, welches bei der Montage aus konstruktiven Grinden nétig erscheint.
Diese Frage bildet iibrigens einen Programmpunkt verschiedener Arbeiten, so
z.B. des deutschen Ausschusses fir Kisenbeton.

E. Die Feuersicherheit der einbetonierten Stahlsaule.

Die wichtigste Begleiterscheinung bei der Einbetonierung ergibt sich durch
den Feuerschutz der Stahlsaule. Die reine Stahlsiule beginnt bereits bei 600° C
ihre Tragfihigkeit einzubiissen, und knickt bei einer geringen Ueberschreitung
dieser Grenze schon unter der Eigenlast ein. Der Eisenbeton ist fiir solche
Wirmegrade unempfindlich und gilt duher allgemein als feuersicher.

Die Einbetonierung einer Eisensiule bedeutet selbst dann, wenn die Beton-
hiille nicht stark genug ist, um Temperaturen iiber 600° C abzuhalten, eine
gewisse Sicherung. Ein hoherer Grad von Feuerbestandigkeit verlangt die
Widerstandsfahigkeit gegen Brandtemperaturen von 1000°C wihrend einer
Branddauer von 1-8 Stunden, je nach dem brennbaren Inhalt des Gebaudes.
Bei gewohnlichen Bureaugebiauden und Hotels kommt eine Branddauer von
I Stunde in Betracht. Es ist demnach immer mit einer Zerstorung der feuer-
sicheren Betonhiille zu rechnen. Die Aufgabe der Feuersicherung besteht nicht
in der Erhaltung dieser Hiille, sondern in der des eigentlichen Baugerippes,
bezw. in der Vermeidung eines Linsturzes. Es empfiehlt sich daher, diese
Hiille bei hoheren Anforderungen aus besonders widerstandsfihigem Material
herzustellen, welches nach dem Brand ersetzt werden kann. Bezuglich wei-
terer Einzelheiten sei auf die diesbezigliche Literatur verwiesen .

F. Die Wirtschaftlichkeit der einbetonierten Stahlsiulen.

Mit der Frage der Wirtschaftlichkeit des einbetonierlen Stahlgerippes hat
man sich bisher 1im allgemeinen wenig befasst, weil die Unternehmer einseitig
entweder auf Stahl oder Eisenbeton eingestellt waren und ebenso die Vorschrif-
ten diese Losung unberiicksichtigt gelassen haben. Die amerikanische Litera-
tur enthidlt umfangreiche Angaben, wie man den spezitisch schweren Beton
durch die Anwendung leichterer und besserer Feuerschutzmittel vermeiden
kann, wobei natirlich seine Mitarbeit als Tragglied nicht in Betracht kommt.
In Europa hat man sich begnugt, darauf zu verweisen, dass das allgemein
iibliche Rundeisen wesentlich billiger als die Walzprofile ist, und hat damit
die I'rage als erledigt angesehen. Es sei desshalb der IFall eines 7 stackigen
Stahlgerippes erwihnt, das ich nach meinen Konstruktionsprinzipien umzuge-
stalten Gelegenheit hatte. Die Baupolizeivorschriften erforderten die Beibehal-
tung der dusseren Saulenabmessungen. Es ergab sich fiir die Saulen 47 %
Ersparnis an Stahl. Diese Ersparnis gibt ein ganz unzureichendes Bild, nach-
dem der Rechnung 1200 kg/cm? im Stahl und 60 kg/cm? in Beton zu Grunde
gelegt worden sind, wihrend die im Stahlbau ubliche zulissige in Anspruch-

1. Beton und Eisen, 1931, Seite 245.
Technological Papers, Bureaux of Standards, 1919, Nr. 130.
Firetests of Building Columns, 1925, Nr. 185 und 272.
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nahme 1400-1600 kg /cm?, also um ein Viertel mehr, hitte betragen konnen.
Ferner musste ich die oberen Stockwerke trotz der geringen Belastung mit
einem Stahlgerippe bewehren, trotzdem eine ganz leichte Rundeisenarmatur
geniigt hitte. In der amerikanischen Praxis werden, wenigstens bei niedrigen
Gebauden, fir die oberen Stockwerke Eisenbetongerippe eingefiithrt, welche
aul das darunter befindliche Stahlgerippe aufgesetzt werden. Eine weitere
Ersparpisméglichkeit besteht in der vorteilhafteren Bauorganisation, da die
Armatur aus fertigen Bestandteilen besteht, welche am Bau nur zusammen-
geschraubt werden. Es sei diesbeziiglich auf die Ausfitlhrungen von Dr. Bela
Envept! in Budapest verwiesen, welcher darauf hinweist, dass die Einwinde,
welche man gegen die Verwendung von Armaturen aus fertigen Stahlsiulen
macht, hauptsichlich von jenen herrithren, welche auf diesem Gebiete keine
Erfahrung besitzen, und die die einmal liebgewordene Praxis um jeden Preis
verteidigen. Ausschlaggebend fur die Wirtschaftlichkeit sind die zulissigen
Lasten fur deren Berechnung besondere Vorschlige im Nachtrag gemacht
werden sollen.

TRADUCTION

Les deux éléments principaux d une ossature métallique, colonnes et poutres,
ne sont pas équivalents quant & la combinaison rationnelle de 'acier avec le
béton qui I'enveloppe. Les colonnes seules permettent la réalisation d’une éco-
nomie sensible.

Nous ne nous occuperons ici que des colonnes. La supériorité écono-
mique de la colonne en bhéton armé par rapport a celle purement métallique
est si élevée, en tant qu'une faible armature suffit, qu’elle peut étre considérée
comme la cause principale de 'application si étendue du béton armé dans les
constructions. Elle diminue & mesure qu'il faut augmenter 1'armature, que ce
soit dans le but de réduire la section ou de supporter de plus fortes charges.
De la la tendance & remplacer les fers ronds par des fers profilés pouvant étre
disposés dans la section d'une maniére opportune. On arrive ainsi de soi-méme
aune forme intermédiaire entre les deux solutions, ¢’est-a-dire & un béton avec
armatures en fers profilés ou a4 une ossature metalllque rigide enrobée de béton.

Jusqu’a présent, on a calculé la colonne métallique purement comme telle,
sans s'occuper de l'enveloppe. Aucune des prescriptions européennes n'a reconnu
les avantages (ui provienneni tout naturellement de l'enrobement, telle que
par exemple la sécurité contre les dangers d'incendie. C'est ce qui explique
pourquoi non seulement la question en elle-méme, mais aussi toute une série
de détails qui s’v rattachent ne sont pas encore élucidés. Outre les essais sys-
tématiques que j'ai organisés ou proposés en Autriche et en Amérique, on a
fait bien peu jusqu'a présent pour éclaircir cette question. Nous allons donner
ici un apergu de son développement, des résultats des essais, et de toutes les
questions qui s’y rattachent et qui devront étre l'objet d’'essais a entreprendre
durant les années a venir.

A. Essais exécutés.

I1 est réjouissant de constater que différents rapports présentés a ce congres
s’occupent d’essais entrepris depuis le dernier congrés, qui permettront d’élu-

1. Cement, Berlin, 1931,
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cider un grand nombre de détails. Sans aucune intention d'anticiper, nous don-
nons ici un apercu de quelques-uns de ces travaux.

1) Essais entrepris sous les auspices de I'’American Concrete Institute &
I'Université d’Illinois a Urbana, par le Prof. E. F. Ricuarr, et & 1'Université
Leigh a Bethléem par le Prof. Siarer! (300 essais). Un rapport préliminaire
a été présenté a Zurich, des communications ultérieures suivent dans le
numéro de janvier 1932 du « Journal of Concrete Institute » 2.

2) Essais belges du Prof. Bags, Bruxelles.

3) Essais allemands, a Stuttgart, du Prof. W. Graret du Prof. Dr. E. Moerscu
(150 essais) et, a Dresde, du Prof. Dr. W. Genrer et du Reg. Baurat Amos
(Jusqu'a présent 30 essais).

4) Essais de la Société Néerlandaise du Béton 4 La Haye, par l'ingénieur
RexGERs (97 essais).

5) Essais italiens par le Prof. Sastarerra, Milan.

6) Essais du « Oesterr. Eisenbetonausschuss » Vienne, parle Dr. F. Expercer
(114 essais) : fascicule XI et XII des « Berichte », ainsi que 24 essais récents
par le Prof. Dr. SaLiger (env. 40 essais).

7) Essais suisses par le Prof. Dr. M. Ros & Zurich (50 essais).

8) Essais de la Société tchécoslovaque du Beton & Prague, par le Prof.
Dr. KrLockxer (20 essais).

9) Essais hongrois par le Prof. Czako (20 essais).

B. Calcul de la puissance portative.

Nous désignerons par K, la limite de déformation & la compression de l'acier,
par Ky, la résistance du béton dans la colonne, et par F. et I} les sections res-
pectives de la colonne, en diminuant I', de la valeur enrobée de F..

On aura d'abord a déterminer si I'on peut considérer que la section I}, est
active dans sa totalité ou seulement en partie (F’,). Nous distinguons quatre
genres de colonnes :

I. La colonne métallique avec noyau en béton

P = F.K. + I},’K,,
II. La colonne métallique avec béton bridé
P = F.K. 4+ Fy,’k,
III. La colonne métallique avec frettage puissant (IRésistance & la lension K,,).
P=FK.4+ F/Kk;, + F.,K,

IV. Lacolonne métallique avec frettage faible, I'enveloppe portant elle aussi.

P =F.K. + F,K,
1. LLa puissance portative de la colonne du typel.

C’est des le début des constructions en béton armé qu'on a posé, suivant les
conceptions d’alors, la question de la collaboration d'une colonne d’acier avec

1. La spécification des 1027 essais européens qui y sont indiqués n’est pas encore com-
pléte.

2. Voir aussi: Journal A. C,, 1¢r fascicule, n°s 6 et 7, ou 'on Lrouvera dans le numéro
6 de I'année 1930 un apercu complet de tous les 572 essais entrepris aux Etats-Unis.

3. Heft XIII der Berichte des Oesterr. Eisenbetonausschusses.
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une enveloppe en béton, et, des 1903, j'ai réussi a exécuter, & Stuttgart, des
essais avec toute une série de colonnes de ce genre. En 1906, je fis personnel-
lement des essais avec des colonnes d’acier avec ou sans béton armé, et les essais
que j’ai publiés en 1907 ! ont prouvé la loi de superposition. Lors de la publica-
tion ultérieure des essais précités de Stuttgart, j'ai eu l'occasion d’expliquer a
nouveau cette loi de superposition 2. Comme on s'était ancré i 1'idée du coefli-
cient d’équivalence, et qu'on doutait méme de la possibilité de l'addition, on
choisit comme essais de démonstration la collaboration de deux fers &4 U enve-
loppant un prisme de béton. Dans la suite, j'ai exécuté toute une série d’essais
avec colonnes d'acier de différentes formations et longueurs, avant et apres
leur enrobement 3.

2. La puissance portative de la colonne du type III.

Le premier programme des essais comportait des essais paralleles sur des
colonnes frettées en acier et en fonte4. Comme l'acier spécial était trés cher
4 ce moment, et que la fonte était non seulement meilleur marché que l'acier
ordinaire d'une limite de déformation a la compressionde 2.400 kg./cm2, mais
aussl beaucoup plus résistante & la compression, et qu'il était possible de la
solliciter jusqu'au double, je me suis occupé dans la suite exclusivement de
colonnes en fonte, avec lesquelles j i entrepris plusieurs centaines d’essais. Je
rappelleral brievement les nombreuses applications de ces colonnes, et notam-
ment le fait que ces colonnes, qui sont connues en Amérique sous le nom de
« colonnes Emperger », ont été utilisées pour la construction de gratte-ciel
jusqu'a 30 étages . Je renvoie aussi aux essais de l'ingénieur Menscu ' et du
« Bureau of Standards of the U.S. A. » ainsi qu'a mes rapports au Congreés
International de San Francisco en 1915. Le fait (que, en 1908 déja, le Mac Graw
Hall Building et le batiment de 1'Engineering News Record, érigés d’apres les
plans du Prof. Burr, se composaient d'ossatures en acier comprenant des
colonnes d’acier enrobées, prouve combien les nombreux ponts construits
d’apreés le systéme Mélan avaient contribué i la compréhension de la collabo-
ration du béton avec les ossatures rigides. Je rappelle de plus les essais exé-
cutés en 1912 par Tacsor et Loro 7. Il s'agit ici du plus important travail de
ce genre, qui, comme les miens, n'a d’abord pas trouvé I'appréciation méritée.
Ce n'est qu'en 1924 que nous la trouvons dans les Standard Specifications amé-
ricaines pour bhéton armé, qui distinguent déja entre les « Composite Co-
lumns » (art. 168) suivant le type Illet les « Structural Steel Columns » (art. 169)
d'aprés le type I. Elles appliquent déja la loi de superposition pour la déter-
mination de la puissance portative de ces colonnes, sans loutefois utiliser dans
le calcul une valeur uniforme n =E./Ej,.

1. Beton und Eisen, 1907, pages 101 et 172.
2. Forscherarbeiten aus dem Gebiete des Eisenbetons, Heft VIII. Versuche mil Séulen.
Berlin, 1908.
3. Beton und Eisen, 1908, page 149.
4. Berichte des Oesterr. Eisenbetonausschusses, IHeft III.
5. Eng. News Record, 1929, p. 129, el Beton und Eisen, 1931, p. 264,
6. Journal of Concrete Institute, 1930, Nr. 23, p. 263.
7. An investigation of the Value of Concrete as Reinforcement for Structural Steel

Columns,
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Comme, a défaut de prescriptions reconnues par les autorités, on ne pou-
vait prendre en considération, en Europe, l'application de colonnes métal-
liques enrobées, on a aussi renoncé 4 des essais, qui n'auraient tout de méme
pas été pris en considération par les autorités compétentes. Dans ces condi-
tions, je n’ai pu appuyer les demandes de classer ce type dans les prescrip-
tions existantes. Car on ne voulait pas renoncer i l'exigence impossible qui
base le calcul de la colonne sur un seul coeflicient d’équivalence. Je suis
d’avis qu'il n’est pas faisable de calculer des colonnes frettées munies d'une
solide armalure d'acier avec n = 15 el des colonnes en fonte frettées avec
n = 8 & peu prés, sans tenir compte des différentes qualités du béton et de
I'acier. J'ai donc préféré ne pas avoir & m'inquiéter de prescriptions officielles,
tout au moins en ce qui concerne les colonnes en fonte frettées, et n’ai repris
les essais avec les colonnes en acier frettées qu’en 1927, dans le fascicule XI
des « Berichte des Oester. Eisenbetonausschusses ». J'y ai prouvé, par un essai
unique avec de I'acier fretté d'une limite de déformation & la compression attei-
gnant 3.360 kg./cm?, qu'a l'intérieur du frettage les différentes limites de défor-
mation 4 la compression se manifestent d'aprés la lo1 de superposition !.

Il est clair que l'exactitude a laquelle on peut arriver déperid de celle avec
laquelle on peutl déterminer les limites de déformation de l'acier et du béton,
malgré les variations inévitables de la résistance du béton. On trouvera les
résultats d'essais de ce genre dans le fascicule XII de 1930 des « Berichte des
Oesterr. Eisenbetonausschusses », dans lequel I'ensemble des questions traitées
1cl a été examiné, tout au moins dans le cadre restreint du travail.

La loi de superposition, qui indique la collaboration de deux matériaux
jusqu'd la rupture, dépend de la possibilité d’augmenter la capacité de défor-
mation du béton i la compression de fagon qu'il arrive a la rupture au moment
ou l'acier atteint la limite de déformation. Il faut donc savoir quelle est la
limite de déformation de I'acier, si I'on demande qu'elle soit complétement
utilisée, et comment on peut l'atteindre pour le béton. Ces recherches sont
difticiles du fait que les courbes de déformation du béton et de l'acier se rac-
cordent & cet endroit tangentiellement a la droite et qu'il n'est pas possible
de les déterminer d’avance avec une précision suffisante. Pour assurer l'utili-
sation compléete de l'acier, il est nécessaire d'avoir un certain excédent de la
capacité de déformation de béton. En se basant sur les essais avec le méme
béton que celui qui a été utilisé pour les essais décrits dans le fascicule XII
précité, on a trouvé la limite inférieure de déformation du béton ordinaire un
peu supérieure a 1 °/,. Dans la fig. 1, les courbes reportées en dessous de l'axe
des x se rapportent & I'acier St 37, avec une limite de déformation a la com-
pressionde 2.400 kg./cm?, et & un acier spécial de 3.400 kg. /cm?, celles au-des-
sus de I'axe a différentes qualités de béton. Les essais faits en Hollande per-
mettent une comparaison entre cinq qualités de béton a, 2, v, 2 et ¢, le béton
dont il est question dans le fascicule XII correspond a peu preés a la qualité §.
Pour permettre de mieux comprendre ces valeurs moyennes, nous avons aussi
reporté dans la figure, en pointillé, les limites des écarts des mesures dont on
% K, communiquée au congrés de 1931

o .

I. Fascicule XI des « Berichte », page 66, tableau 6 et fig. 34.

a pris les moyennes. D’aprés la loi E =

39
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a Zurich, 1'élasticité initiale est une tangente a l'origine des différentes courbes
de déformation entre 200.000 et 360.000 kg./cm?!. La valeur moyenne entre
la tangente a l'origine et celle correspondant a la charge totale admissible est
plus petite, de 14.000 a 280.000, conformément & un coeflicient d’équivalence
de 15 a 7,5.

La fig. 1 donne la limite de déformation a la compression en fonction de la
résistance 4 la compression de cubes, K,,. Les points déterminés de cette
maniére sont indiqués par des cercles, tandis que les valeurs moyennes des
essais sont représentées par la courbe médiane a trait fort se terminant par un
point noir. On a déja tenu compte, ici, du fait constaté par I'ingénieur Kuer,
que la résistance de la colonne exprimée par cette valeur finale, est également
une fonction de la résistance de cubes. On a trouvé pour cette fonction l'ex-
pression

Ky = (0,8 —0,00023 K,,) K, (K, et Ky enkg./cm?).

On voit que la valeur finale de la résistance de la colonne diminue propor-
tionnellement & ’augmentation de la qualité, tandis que la limite de déforma-
tion va en ascendant.

La plupart des ouvrages indiquant la capacité de déformation du béton i
la compression comme étant de 1,5 & 2°/,, il y a lieu d’observer qu'a quelques
essais américains, tels que ceux de TaLsor et de Lorp, ainsi que, récemment,
a ceux du Prof. GraF 2, on a constaté une limite de déformation de 1,4°/,, ce
qui provient de la maniére d’application de la charge notamment a I'approche
de la rupture3. Aux essais mentionnés, on a examiné un béton correspon-
dant a peu prés a la qualité 2. On devrait s'entendre sur la maniére d'appli-
quer la charge & la rupture, pour pouvoir obtenir des valeurs comparables.
Les décharges, les répétitions et les interruptions habituelles durant les
degrés de charges inférieurs sont sans importance, tandis qu'a l'approche de
la rupture, des modes de charges différents peuvent donner des résultats
contradictoires.

Si nous augmentons la capacité de déformation du béton 4 la compression
jusqu’i celle des fers longitudinaux, pour assurer ainsi son plein concours, il
faut tenir compte de la marge entre la valeur minimum de la limite de défor-
mation du béton et la valeur maximum de celle de I'acier. Pour du béton ordi-
naire, cette valeur minimum est & peu prés de 1 °/y, tandis que pour de l'acier
doux la valeur maximum est de 1,6 & 2 °/,,. Il s’agit donc de compenser une
différence de 1 °/,, environ.

Pour une section du type I, ce sont les fers entourant la colonne qui se
chargent de l'augmentation de la capacité de déformation du béton, car ils
agissent comme un frettage.

3. La puissance portative d’une colonne du type 1I.

Dans la section du type II, on cherche a augmenter la capacité de déforma-
tion au moyen de brides. On n’est toutefois pas d’accord sur I'efficacité de ces
brides en ce sens. L'opinion défavorable provient notamment de ce qu’on n'a

1. Voir le Rapport du Congrés pour I'Essai des Matériaux, Zurich, 1931.
2. Communiqué au Congrés de Zurich en 1931.
3. Slow and fast loading. Voir Lehigh University, 1931, No 10, p. 37, fig. 27.
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attaché aucune valeur, jusqu’a présent, a leur rdole d’armature transversale,
mais qu'on a considéré comme leur but unique d’'augmenter la résistance du
béton & la compression. Or, les brides ne conviennent guére a cet effet, alors
qu'elles semblent étre utiles pour I'augmentation de la capacité de déforma-
tion. Leur emploi est d’autant plus important, que la section carrée est la plus
avantageuse pour des colonnes, comme il résulte des essais hollandais. La fig. 2
donne les résultats des essais effectués avec les sortes de béton 3 et 3 et avec
des brides distantes de 5, 10, et 20 ecm. pour des sections de la colonne de
24 >< 24 ecm. On voit que la capacité de déformation augmente suivant une loi
définie avec la densité des brides, les écarts étant, toutefois, assez importants.
Il sera utile d’entreprendre de nouveaux essais dans le but de vérifier ces
résultats.

Le moyen le plus connu et le plus siir pour augmenter la capacité de défor-
mation est le frettage. La ou le frettage a en méme temps le but d’augmenter
la résistance du noyau de béton, comme c'est le cas pour le type III, un fret-
tage puissant (Section I, limite d'allongement K,) répond au besoin. Son effet
a été étudié récemment dans le fascicule XI des « Berichte des Oesterr. Eisen-
betonausschusses ». L’augmentation provenant du frettage a été déterminée
entre 1 et 3, c'est-a-dire avec de forts écarts. L'emploi de v = 1 semble donc
Jjudicieux. La question de 'augmentation de la capacité de déformation pour
ce cas-ci a été examinée dans le fascicule XII. Malgré les prescriptions offi-
cielles quis’y rapportent, elle ne peut pas encore étre considérée comme réglée
définitivement.

t. La puissance portative des colonnes du type IV.

Les essais les plus récents du « Oesterr. Eisenbetonausschuss » s’occupent
de déterminer le frettage nécessaire pour obtenir la capacité de déformation
correspondant a I'acier doux.

La section du type IV na qu'un faible frettage. Les essais décrits dans le
fascicule XII ont aussi montré qu’on peut augmenter de cette maniére la capa-
cité de déformation du héton de 'enveloppe jusqu’a environ 1,6 °/,, et quon
utilise ainsi suffisamment la limite de déformation des fers longitudinaux. Les
essais hollandais ont prouvé qu'il existe une relation entre la quantité du fret-
tage et la capacité de déformation de l'enveloppe, en ce sens que celle-ci se
détache plus tot d'un frettage faible que d'un frettage puissant. Les derniers
essais autrichiens ont montré la grande influence de la capacité d’allongement
du fil de frettage sur tous les phénoménes se produisant pendant la charge.
Si l'on fait usage d'un fil cassant, d'une faible ductilité, pour lequel la limite
d’allongement correspond a la résistance a la tension, I'augmentation de la
capacité de déformation sera faible, tandis que celle de la résistance de la
colonne pourra étre trés importante. D'un autre co6té, I'emploi d'un fil ductile
permet d’augmenter sensiblement la capacité de déformation. Pour obtenir les
deux effets, il faudra donc utiliser un fil ayant en méme temps une limite d’al-
longement élevée et une grande ductilité. A 'exception des prescriptions amé-
ricaines, on a peu tenu compte, jusqu’a présent, de la résistance du fil de fret-
tage, et de ce qu'il était possible d’obtenir avec des fils d'acier spécial. Quant
au fait que le fil doit avoir une certaine ductilité pour répondre a son but, on
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n'en a pas tenu compte du tout. Il s’agit d’exclure tant I'emploi d'un fil trop
ductile que celui d'un fil trop cassant. Les essais entrepris ne sont pas assez
nombreux pour permettre de fixer les limites appropriées, en tant qu’on attache
(quelque importance & un effet exact du frettage par rapport a 'augmentation
de la résistance et de la capacité de déformation.

Enfin, il faut tenir compte de la proportion de I'armature longitudinale par
rapport a la section totale. La plupart des vieilles prescriptions étaient d’avis
(qu'une guantité de fers longitudinaux dépassant 3°/, diminue la collaboration
de la section du fer; ces prescriptions, a part les américaines, n’autorisent, par
conséquent, pas d'armatures plus puissantes.

Les notions récentes montrent que cette collaboration est influencée par la
rigidité de la section partielle et qu'elle peut étre assurée par une armature
transversale appropriée. Les essais autrichiens ont donné la preuve que I'opi-
nion mentionnée qu'une armature de plus de 3°/, n’a plus la méme efficacité
est justifiée ; car la déformation permanente du béton donne lieu a des diffé-
rences entre les déformations du béton et celle de 'armature. Leur influence
s'accentue lorsqu’on augmente la section de I'armature, tout en dépendant de
la qualité du frettage. Pour armatures en acier doux, le maximum de cette dif-
férence est obtenu a la limite d’écoulement du fer, donc pour 1,5°/,. Elle
commence a se manifestera 0,7 °/,, et disparait de nouveau apreés avoir dépassé
2°/5. Si 'on n’augmente la capacité de déformation du bhéton a la compression
que jusqu'a 1,5°/,,, on n’arrive donc pas a une utilisation totale de I'acier, ce
dont on devrait tenir compte d’'une maniére ou d'une autre.

C. L’augmentation de la résistance au flambage
de colonnes en acier enrobées.

I1 faut distinguer entre la résistance au flambage de la colonne entiére et la
rigidité qu il fdut donner aux sections partlelles de I'armature. Cette derniére
questlon s'est présentée lors du premier essai avec une colonne en bhéton armé
exécuté en 1902 a Berlin. Elle n’a été résolue définitivement que beaucoup
d’années plus tard, lors des essais sur la loi de superposition. Nous rappelons
A ce sujet les essais du président défunt de ce congrés, M. 'ingénieur Mox-
GrIEFF, a Teddington en 1912, sur lesquels il a été publié un petit rapport .
Plus la colonne est mince, plus I'enveloppe en bhéton augmente la capacité
portante. Il y a peu de temps, cette conception n’était pas encore générale,
comme le prouvent une série de travaux sur lesquels j’ai publié un résumé il
Y aquelque temps 2.

Les essais de Monrris et Suank, en 1928, au Canada 3, avec des colonnes
exécutées en gunite, ont montré que les extrémités des fers qui dépassent
(hw 3) peuvent étre sollicitées jusqua la limite de déformation. Le rapport ne
s'exprime que d'une maniére générale sur 'augmentation de la capacité porta-
tive, et la limite de deformatlon de l'acier utlllse, qui permettrait un contréle,
n'y est méme pas indiquée.

1. Tests on Steel Beams in Concrete by Reppath, Browx & Co.
2. Bautechnik 1931, page 9%, et Zeitschrift d. Oesterr. Ing. et Arch. Vereins, 1931, N°47.

~

3. Publications de la Société Canadienne, 1928.
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Un essai semblable a été entrepris par le Prof. SaLicer 4 Vienne! avec des
colonnes de 1.200 mm. de longueur auxquelles les armatures dépassaient aux
deux bouts d’environ 10 mm. Ces exirémités ont été complétement écrasées
dans le héton dés le début de l'essai. Un raccourcissement bien moindre aurait
suffi pour atteindre la limite de déformation. Ces derniers essais sont particu-
lierement intéressants par le fait que l'acier utilisé avait la limite de déformation
extraordinaire de 7.500 kg Jem? et qu "un frettage pdralt a I’écrasement des extré-
mités de l'acier, alors qu'aux essais cités en premier lieu on n'avait fait usage
que d'un réseau de fil léger, de sorte que les tétes de la colonne avaient été
quelque peu endommagées.

Pour les colonnes purement en acier et pour celles en héton armé, on dis-
pose d'une quantité d’essais et de prescriptions officielles sur la loi du flambage.
Pour la solution intermédiaire traitée ici, les essais sont si clairsemés quon
est obligé de se borner a procéder a la réduction d’aprés I'une ou l'autre des
lois. On n’a pas encore déterminé la limite exacte entre les deux formes, ou la
colonne en béton armé perd son caractere par suite d'une armature trop puis-
sante, ou alors ou la colonne en fer a une enveloppe de béton déja assez forte
pour pouvoir étre considérée comme renforcée.

Le fait que je me suis occupé de colonnes de fonte freltées m’a amené a
approfondir cette question, d’autant plus que la fonte est bien plus susceptible
au flambage. Les essais respectifs m’ont permis de déterminer qu'une arma-
ture en fonte de 10°/, est encore admissible, et j’ai publié dans un tableau la
forme transitoire de la loi du flambage du béton armé i la fonte frettée®. Vu la
susceptibilité moindre de I'acier au flambage, on peut bien admettre que méme
une armature supérieure a4 8°/, permet de traiter la réduction du flambage
d'une colonne d’acier enrobée d’apres les lois valables pour le béton armé. Des
armatures supérieures & 8°/, ne sont pas nécessaires, parce que l'enrobage
qu’exige la sécurité contre les dangers d'incendie est presque toujours supé-
rieur a cette proportion. En tous cas, il y a encore de nombreux essais a
entreprendre dans ce domaine. Ily a du reste lieu d’observer que, dansle livre
déja plusieurs fois mentionné de TaLsor et Lorp, 1912, cette question a déja
été entamée, et que les travaux s’y rapportant ont été exécutés sous la direc-
tion du Prof. ABrams, bien connu.

D. L’entretoisement d’'une colonne en acier & l'intérieur du béton.

Des deux problémes précités, il s’ensuit que par l'augmentation de la dis-
tance des entretoises on peut obtenir une simplification notable, leurs sections
étant renforcées par le béton.

Jusqu'en 1910, la solution de ces problémes se heurtait notamment a la dif-
ficulté provenant du fait que le calcul des colonnes & treillis, notamment de
leurs entretoises, n’était pas encore complétement élucidé. L'effondrement de
plusieurs grands édifices a fait penser & la nécessité d’éclaircir la relation entre
la résistance au flambage d'une colonne et son renforcement transversal, et ce
n’est qu'alors qu'on put entreprendre systématiquement des essais paralléles
avec le béton armé.

1. Beton u. Eisen, 1911.
2. Betonkalender, 1931, page 112.
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Mes premiers essais qui s’y rapportent ont été publiés sous le titre « Wel-
chen Querverband bedarf eine Eisensiule? » 1. J’ai entrepris ensuite des essais
avec des colonnes d’acier enrobées ayant des entretoises de distances différentes,
et des essais analogues avec des angles en fonte enrobées?. Pour résoudre cette
question, il faut un grand nombre de séries d’essais. Des essais entrepris a
Dresde, pour l'arc de Treptow, m’ont seulement permis de constater que la
résistance de la colonne ne diminuait pas quand on doublait la distance, alors
(qu'aux essais avec de la fonte, décrits dans le fascicule XI des « Berichte des
Oesterr. Eisenbetonausschusses », la résistance diminuait réguliérement quand
les entretoises étaient trop rapprochées. Quand on fait usage d’un frettage, les
entretoises semblent superflues, de sorte qu'on peut se restreindre a celles qui
sont nécessaires pour le montage. Cette question figure du reste dans le pro-

ramme de différents travaux, entre autres de ceux du « Deutscher Ausschuss
’
fir Eisenbeton ».

E. La résistance au feu de la colonne d’acier enrobée.

Un effet trées important qui résulte de I’enrobement est la protection de la
colonne en acier contre le feu. La colonne nue en acier commence a perdre sa
résistance a une température d’environ 600° et elle flambe par I’effet de son
poids propre dés que cette limite est dépassée. Le béton armé, insensible &
de telles températures, est considéré comme résistant au feu.

L’enrobement d'un montant en acier représente une certaine sécurité, méme
dans le cas ou la couche de béton n’est pas assez épaisse pour supporter des
températures au-dessus de 600°. Lorsqu’'on demande une résistance au feu
encore plus grande, on exige que la construction supporte une température de
1.000° pendant une durée de une a huit heures, selon les matiéres inflammables
que contient le batiment. Pour des batiments commerciaux et pour des hétels,
on admet une durée d'incendie d’'une heure: il faut donc toujours compter
avec la destruction de I'enrobement en béton. Pour garantir la résistance de la
construction au feu, il ne s’agit donc pas de préserver cet enrobement, mais
I'ossature méme de la construction, c¢’est-a-dire il faut éviter son effondrement.
Il est donc recommandable de prévoir cet enrobement en une matiére spécia-
lement résistante et pouvant étre remplacée aprés l'incendie. Pour de plus
amples détails, nous renvoyons a la littérature spéciale 3.

F. Le rendement économique des colonnes en acier enrobées.

Jusqu'a présent, on ne s'est pas beaucoup occupé de cette question, d'une
part, parce que les entrepreneurs étaient spécialisés soit dans l'acier, soit dans
le béton armé et, d’aulre part, parce que les prescriptions ne tiennent pas
compte des colonnes enrobées. La littérature américaine donne beaucoup d’in-
dications sur le moyen de remplacer le béton par des matiéres plus légeres et
plus résistantes au feu, en renon¢ant évidemment & la collaboration entre
'ossature et l'’enrobement.

1. Beton und Eisen, 1909, page 96.
2, Beton und Eisen, 1916, page 225.

3. Beton und Eisen, 1931, page 245. Technological Papers, Bureau of Standards, 1919,
N¢ 130. Firetests of Building Columns, 1925, No 185 u. 272,
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En Europe, on s’est contenté de considérer le probléeme comme résolu, en
faisant ressortir que l'acier rond était beaucoup meilleur marché que les aciers
profilés. Je citerar le eas d'une ossature en acier d'un batiment de sept étages,
transformé d’aprés mes principes. Les prescriptions de la police des construc-
tions exigeaient qu'on maintienne les dimensions extérieures des colonnes. On
a obtenu, pour les colonnes, une économie d’acier de 47 °/,. Encore faut-il tenir
compte du fait qu'on avait admis dans les calculs des sollicitations de 1.200 kg./
cm? pour l'acier et de 60 kg./cm? pour le béton, tandis que pour les construc-
tions en acier il est usuel d’admettre des fatigues de 1.400 a 1.600 kg./cm?,
soit un quart de plus. On a été forcé aussi de prévoir dansles étages supérieurs,
ou une armature légére en acier rond aurait suffi, une ossature en acier profilé.
En Amérique, il est d’'usage, tout au moins pour des batiments peu élevés,
d’employer des ossatures en béton armé, posées sur l'ossature en fer profilé
des étages inférieurs. L'ossature composée de piéces toutes faites est facile &
monter, ce qui représente une autre source d’économie. A ce sujet, il y a lieu
de mentionner 'opinion du Dr Béla ExyeEm & Budapest!, que les objections
contre I’emploi des ossatures en colonnes d’acier toutes faites proviennent sur-
tout de ceux qui manquent d’expérience dans ce domaine et qui défendent i
tout prix leur pratique habituelle.

Zusammenfassung.

Das reine Stahlskelett erfihrt durch die Umhiillung der Siulen mit Beton
mehrfache Verbesserungen :

1) in seiner Tragfihigkeit,

2) in seiner Knicksteifigkeit,

3) in seiner Querverbindung,

k) in seiner Feuersicherheit, und alles zusammenfassend,

5) in seiner Wirtschaftlichkeit.

Diesen Vorteilen stehen abgesehen vom Eigengewicht keine Nachteile
gegeniiber.

1) Die Tragfahigkeit einer Siule dieser Art ergibt sich nach dem von
mir aufgestellten Additionsgesetz als die Summe der Festigkeiten des Stahles
(Fo K.) vermehrt um jene des Betons (Fy, Ky).

Die volle Ausniitzung beider Baustoffe gleichzeitig bis zur zulissigen Grenze
von K. u. Ky, ist natiirlich von einer Reihe von Voraussetzungen abhingig.

2) Eine Knickabminderung der einbetonierten Stahlsiule kann unter
bestimmten Voraussetzungen ebenfalls entfallen und der Stahlquerschnitt bis
zur Fliessgrenze (K.) ausgeniitzt bezw. bei schlanken Séulen auf das beim
Eisenbetonbau iibliche Mass herabgesetzt werden.

3) Die Querverbindungen, welche bei der reinen Stahlsiule eine sehr
wichtige Rolle spielen, um die einzelnen Teilquerschnitte zu einer einheit-
lichen Wirkung zu bringen, kénnen durch den Beton wesentlich vereinfacht
werden und, unterstiitzt durch die Umschniirung, unter Umsténden ganz
entfallen.

1. Cement, Berlin, 1931.
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4) Die Feuersicherheit einbetonierter Stahlsiulen héngt von der Dicke
der umhillenden Betonschicht ab. Die erforderliche Widerstandsfahigkeit
wird bestimmt nach dem brennbaren Inhalt des Gebidudes.

5) Die Wirtschaftlichkeit der Verwendung einbetonierter Stahlsiulen
gegeniiber der reinen Stahlsiule zeigt sich in einer oft bedeutenden Stahlersparnis
und in der vorteilhafteren Bauorganisation.

Résumé.

Pour un enrobement de béton, les colonnes a ossature métallique peuvent
étre améliorées en ce qui concerne

1) la puissance portative

2) la rigidité au flambage

3) I'entretoisement

4) la résistance au feu

5) I'économie

Ces avantages ne sont diminués par aucun inconvénient, & part le poids
propre plus élevé de la colonne.

1) La puissance portative d'une colonne de ce genre est déterminée,
d’apres la loi de superposition que j’ai développée, par la somme des résistances
de lacier (F. K.) et du béton (Fy Kj).

L'utilisation compléte simultanée des deux matériaux dépend naturellement
de toute une série de conditions.

2) L'augmentation de la rigidité au flambage de la colonne enrobée
est superflue dans certaines conditions, et la section de I'acier peut étre uti-
lisée jusqu’a la limite d’allongement, ou, pour des colonnes minces, étre réduite
a la valeur nécessaire pour le béton armé.

3) Les entretoisements, qui jouent un réle trés important pour les mon-
tants purement métalliques, peuvent étre sensiblement simplifiés par I'enrobe-
ment et méme parfois complétement supprimés au cas de frettage.

k) La résistance au feu dépend de 1'épaisseur de l'enveloppe, qui sera
choisie selon les matiéres inflammables que contient le batiment.

5) L’économie que présente 'application de colonnes métalliques enrobées
par rapport a celles purement métalliques consiste en une économie d’acier
souvent importante et en une organisation de travail plus avantageuse.

Summary.

By being enveloped in concrete, the steel framework itself is improved in
many respects :

1) in its load carrying capacity,

2) in its resistance to buckling,

3) 1n its transverse connections,

%) in its fire resisting properties, and summing up all,

5) in its economy.

No drawbacks can be advanced against these advantages, except that the
weight of the structure is increased.



Colonnes en acier enrobées avec du béton ou du béton armé 617

I) Theload carrying capacity of a column of this kind is given according
to the addition law drawn up by the author, as the sum of the strengths of the
steel (F. K.) increased by those of the concrete (F}, Ky).

The full utilization of both building materials simultaneously up to the
permissible limits of K. and K, depends of course on a number of suppositions.

2) An increase in the resistance to buckling of a steel column by
enveloping 1t in concrete may be obtained under certain circumstances and the
cross-section of the steel may be used up to the yield point (K,), or, in the case
of long thin columns, may be reduced to the size customary in reinforced
concrete work.

3) Thetransverseconnections, which are of great importance in purely
steel columns in order to make the several parts of the cross-section uniformly
effective, may be considerably simplified and, because of the support given by
the reinforcement wound round the column, may under certain circumstances
be omitted altogether.

%) The fire resisting properties of concreted steel columns depend on
the thickness of the layer of concrete. The resistance required is determined
according to the inflammability of the contents of the building.

5) The economy obtained by adopting concreted steel columns as compar-
ed with steel alone, is shown in a saving in steel, which is often considerable,
and in the more advantageous organisation of the building work.
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VII A3

EINBETONIERTE STAHLSAULEN UND TRAGER,
IHRE BEDEUTUNG IM SKELETTBAU

COLONNES EN ACIER ENROBEES DE BETON ET LEUR IMPORTANCE
DANS L'OSSATURE METALLIQUE

COMPOSITE COLUMNS AND THEIR IMPORTANCE TO STEEL STRUCTURES

Dr.-Ing. Alfred HAWRANEK,
Professor an der Deutschen Technischen Hochschule, Briinn.

I. Einleitung, Kennzeichnung der Bauweisen.

Mit der Einfithrung des Stahlskelettbaues im neueren Bauwesen, besonders
im Grossgeschosshau und bei dessen baulicher Entwicklung sind vielfach
konstruktive Aufgaben gelost worden, die ihn schon zu einer gewissen
Vollkommenheit gebracht haben. Eine Frage ist heute noch offen, die der
zweckmassigen und wirtschaftlichen Ausbildung der Stiitzen, sowie der Unter-
zuge und der Deckentrager, wenn sie einbetoniert werden.

Bisher hat man die Stiitzen von Stahlskelettbauten mit Ziegeln ummantelt
und den Innenraum mit Beton ausgegossen, oder hat die Stiutze ganz mit Beton
umhiillt, ohne dass man mit der tragenden Mitwirkung der Umhiillungstoffe
gerechnet hat. Die Stahlstiitze musste die ganzen Lasten und Momente fiir
Eigengewicht, Nutzlast und Wind allein iibernehmen und musste hierfiir
bemessen werden. Die Umhullung war bloss Feuerschutz und auch vom bau-
kiinstlerischen Standpunkt anoeordnet worden,

Heute ist man geneigt, einer Umhillung der Stiitzen mit Beton den Vorzug
zu geben und diesen Beton bei entsprechender Festigkeit tragend mitzurech-
nen, Die Folge davon ist, dass man die Stahlsdulenquerschnitte viel schwicher
als frither wihlen kann und daher Ersparnisse an Kosten erzielt, die sich
nicht nur auf die ersparte Stahlmenge bezieht sondern sich auch bei der Anar-
beitung, der leichten und schnellen Montage des Stahlgeristes auswirkt.
Inwieweit die erforderlichen Betonmengen in diesem Falle grosser werden
als bei der bisherigen einfachen Umhiillung muss gleichfalls geklart werden.

Die Gesamtheit der Stitzen mit den stahlbaumaissig angeschlossenen Unter-
ziigen und Tragern behalt den Charakter eines Stahlskelettbaues bei, er wird
auch als solcher vorher montiert. Nachtraglich werden die Stiitzen und die
nach beiden Richtungen laufenden Unterziige einbetoniert, so dass sie nun
ein Gerippe mit einbetonierten steifen Stahlprofilen bilden, in das dann die
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Decken und Winde eingezogen werden. Die Einbetonierung der Unterziige
und die Deckenherstellung kann auch gleichzeitig erfolgen.

Diese Bauweise unterscheidet sich von den Bestrebungen, die die Eisen-
betonbauweise bei solchen Stockwerkbauten verfolgt, die wohl die Stiitzen
mit steifen Profilen bewehrt, die Unterziige und Deckentriiger jedoch in der
ublichen Weise mit Rundeisen ausfithrt. Dabei werden die Stahlbewehrungen
der Stiitzen wieder erst nach Massgabe des Fortschrittes der gleichzeitigen
Herstellung der Stitzen und Decken jeweilig weiter geschossweise aufgesetzt,
wie dies beispielsweise beim: Bau des Bata-Hochhauses in Briinn ausgefiihrt
wurde !, im Gegensatz zum Arbeitsvorgang beim Stahlskelettbau.

Beide Gesichtspunkte verfolgen den gleichen Zweck, den Grossgeschoss-
bau wirtschaftlicher zu gestalten.

In vorliegender Abhandlung wird bloss der erste Gesichtspunkt verfolgt.

Es soll nicht unerwihnt gelassen werden, dass der Verfasser bereits im
Jahre 1906 beim Bau des Landesamtsgebiudes in Briinn die Siulen des
doppelten Prunktstiegenhauses mit steifer Stahlbewehrung und mit tragendem
Beton ausgefiihrt hat.

Bei dem vorhergeschilderten Arbeitsvorgang muss aber eine neuartige
Berechnung des Stahlbaues erfolgen, die sich nicht nur auf die Stitzen, son-
dern auch auf die Unterziige erstreckt, die der nachtriglichen Betonierung
Rechnung triagt. Bei den Stahlstiitzen ist einmal zu beriicksichtigen, dass sie
schon vor der Betonierung in Spannung sind und das Gleiche tritt bei den
steifen Unterziigen durch das Eigengewicht und das Schalungsgewicht
ein. Dann ist das Zusammenwirken von Stahl und Beton zu untersuchen,
wobei verschiedene Anordnungen der Querbewehrung zu beriicksichtigen sind.
Ausserdem muss die Wirkung der Schwindspannungen untersucht werden,
was in Folgendem geschehen soll. _

Vorher werden die allgemeinen Berechnungsgrundlagen auf Grund von
Versuchen nach dem derzeitigen Stande der Forschung kritisch auseinander-
gesetzt und anschliessend behufs Ueberprifung alle Fragen an einem Hochhaus
mit einem Kellergeschoss und zwanzig Geschossen uber der Erde behandelt
und geklart. Dabei ist es moglich, auch fiir eine geringere Zahl von Geschos-
sen fir die Praxis ausreichende Schliisse zu ziehen.

Die Untersuchungen erstrecken sich sowohl auf St 37, wie St 52. Das
Hochhaus wurde fiir sechs verschiedene Falle vollig durchgerechnet, die alle
Moglichkeiten der Ausfithrung beleuchten. Dann wurden die Ersparnisse
gegeniber der bisherigen Bauweise ermittelt und Schlussfolgerungen gezogen.

II. Die Wirkung einbetonierter Stahlsaulen beim
Stahlskelettbau.

Firr die Berechnung eines Stahlbaues, der dann einbetoniert wird, wobei
der Beton mittragend angenommen wird, sind noch einige Erwigungen anzu-
stellen, die auf den Arbeitsvorgang bei der Betonierung Riicksicht nehmen.

1. Dr.-Ing. A. Hawranek. Der Stahlskelettbau mit Beriicksichtigung der Hoch- und
Turmbéuser. Berlin, 1931 Verl. J. Springer. Seite 273.



Einbetonierte Stahlsiiulen und Tréger 621

Erstens ist es nétig zu iberlegen, wie die Lasten, die die Decken bringen in
die Saulen iibertragen werden. Die Stahlunterziige sind unmittelbar an die
Stahlsdulen angeschlossen. Mit dem Gewicht der aufgehangten Deckenscha-
lung ist daher unbedingt bloss die Stahlsiule zusitzlich beansprucht, diese
Belastung kommt wohl dann wieder fort, aber bei der Einbetonierung der Siaule
wird der Stahlkern diese zusitzliche Spannung haben und beim Erhirtungs-
prozess des Saulenbetons teilweise, vielleicht sogar ganz behalten. Genaueres
kann man daciiber nicht sagen, da diesbeziigliche Versuche und Messungen
fehlen. Diese Vorspannung wird also noch zu jener, die das Stahlgewicht der
dariiberliegenden Geschosse bringt, hinzu treten und wird sich in den unteren
Geschossen wegen der stirkeren Querschnitte weniger auswirken als in den
oberen.
Es sind zwei Arbeitsvorginge moglich :

Arbeitsvorgang 1.

Praktisch werden wohl vorerst die Stiitzen betoniert werden und dann erst
die Decken. Iis wird also die Art der Kraftiibertragung des Deckeneigenge-
wichtes von dem Zeitintervall zwischen Stiitzen-und Deckenbetonierung abhin-
gen. Will man also die Stahlkerne der Stiitzen durch die Deckenausfithrung
nicht zusitzlich belasten, so muss man entweder zwei bis drei Tage nach der
Stiitzenbetonierung erst die Decken herstellen, oder frithhochfesten Zement
verwenden. Erst bel diesen Massnahmen kénnte man die neuhinzukommenden
Lasten der Verbundsiule zuweisen.

Arbeitsvorgang 2.

Werden hingegen Siulen und Decken in einem betoniert, was bei forciertem
Betriebe oder bei Betongiesseinrichtungen wohl vorkommen wird, so gehen
die Deckeneigengewichte vorerst in die Stahlstiitzen. Ob im Laufe der Erhir-
tung des Saulenbetons ein Ausgleich eintritt, und wenn dies der Fall ist, in
welchem Ausmass, kann ohne Versuche leider nicht gesagt werden.

Zu dem treten dann noch auch in den Stiitzen Schwindspannungen auf, die
gleichfalls im Stahlkern weiteren Druck erzeugen. '

Es tritt also in diesem Arbeitsvorgang 2 nach dem heutigen Stande der
Forschung eine gewisse Unsicherheit in der Verteilungsweise der Lasten auf
den Beton und den Stahlkern ein und es durfte sich die Tragkraft solcher
Stiitzen gegeniiber der bei Versuchen mit reinen Siulen ermittelten etwas
indern.

Man koénnte sich zwar etwas helfen, um die Auswirkung der Spannungs-
verteilung fir den Stahl giinstiger zu gestalten, wenn man schon mit der
Betonierung beginnt, sobald das Stahlgeriist noch nicht zur vollen Hohe
montiertist, aber die Entlastung ist dabei verhiltnismissig gering. Ausserdem
bringt eine solche Massnahme Storungen der Montagearbeit.

Schliesslich muss hervorgehoben werden, dass die gerade erwahnte Unsi-
cherheit in der Verteilung der Krifte auf den Beton und den Stahlkern, wegen
der grosseren Bewehrungsziffern von bedeutenderem Einfluss ist, als bei den
mit Rundeisen bewehrten Eisenbetonsiulen.

Es darf auch nicht vergesson werden, dass bei einbetonierten Stahlsdulen im
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Beton infolge der Schwindwirkung waagerecht durchgehende, wenn auch
feine Risse in der Praxis vorgekommen sind.

Die Nutzlasten werden im allgemeinen wohl erst dann wirken, wenn das
ganze einbetonierte Gerippe schon einen monolitischen Charakter besitzt, so
dass die Verteilung der Beanspruchungen auf Beton und Stahl den Gesetzen
des Eisenbetons gehorcht.

Es muss gleich betont werden, dass die Vorspannungen und jene der primi-
ren Schwindwirkung wohl vorhanden sind, beide aber die Stahlbewehruug
besser ausniitzen lassen.

III. Umschniirte Saulen bei Beanspruchung
auf exzentrischen Druck.

Soweit bekannt, sind umschniirte Eisenbetonsiulen mit steifem Stahlkern
bis jetzt nur wenig auf exzentrischen Druck geprift worden. Zwei Versuche
des oesterreichischen Eisenbetonausschusses liegen weit zuriick!'. Fur den
Stahlskelettbau mit Beriicksichtigung der Mitwirkung des Betons sind aber
solche Versuche besonders notwendig. Verfasser hat bereits Anfangs 1931 ein
diesbezugliches eingehendes Programm entworfen ; infolge der Wirtschafts-
krise konnte es leider bis jetzt nicht durchgefithrt werden, wiewohl das
Stahlmaterial schon zur Verfigung steht. Deshalb ist man genostig, Ergebnisse
von Versuchen mit exzentrischen Kraftangriff bei Rundeisenbewehrung von
Stiitzen heranzuziehen. Solche liegen unter anderen von Bach und Graf vor 2.

Bei der Berechnung der umschniirten Stiitzen fiir exzentrischen Kraftangriff
kommt das Verhalten des Betons sowohl bei Druck wie im Zugteil in Frage.
Besonders das Mass der Steigerung der Betondruckfestigkeit, gegeniiber der
Prismenfestigkeit des Betons, das von der Bewehrungsziffer, der Lage der
steifen Bewehrung, von der Grosse der Exzentrizitit neben anderen Umstinden
abhingt, ist dabei von Wichtigkeit, aber noch nicht geklart. Die Versuche
Bacus und Grars zeigen dies ganz deutlich, Seite 53 der genannten Quelle
betrug die Betondruckspannung fiir einen quadratischen Betonquerschnitt
40 >< 40 cm bei 2,50 m Saulenlinge (und je 4 Rundeisen zu 16 mm auf zwei
gegenitberliegenden Seiten, einer Umschniirung von 5 mm Stirke und 7 em
Ganghohe) unter der Héchstlast bei zentrischer Belastung ¢, = 183 kg/cm?.
Die Wirfelfestigkeit betrug oy = 225 kg/cm?. {Prismenfestigkeit = 0,81
der Wiirfelfestigkeit). Bei einer Exzentrizitit der Last von 10 cm stieg die
rechnungsmissige Betonspannung ohne Beriicksichtigung des Betonzuges auf
255 (1,3965,), bei 20 cm auf 288 kg/em?(1,5764,) und sank dann bei noch grosse-
rer Exzentrizitit herab. Die Zerstorung erfolgte auf der Druckseite des Betons.
Diese Tatsache ist auch mit anderen Versuchen in Uebereinstimmung und

1. Ing. J. Serrzer. Versuche mit Eisenbetonsiulen. Heft 3 der Milteilungen iiber Ver-
suche des Eisenbeton- Ausschusses des oesterr. Ing. u. Arvchitckten Vereines. 1912, Seite
220,

2. Bacu und Grar, Versuche mit bewehrten Betonkorpern, die durch zentrischen und
exzentrischen Druck belastet werden. Heft 166-169 der Forschungsarbeiten aufdem Gebiete
des Ingenieurwesens, Berlin, 1914.
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sagt, dass der Beton bei dieser Beanspruchung noch grossere Druckspannun-
gen vertragt als seiner Prismenfestigkeit entspricht. Wichtig ist aber, dass die
Biegedruckfestigkeit von Kontrollbalken nicht erreicht wird.

Auch die zwei quadratischen Siulen der Versuche des oesterreichischen
Eisenbetonausschusses (Hohe 3 m, 25 cm Seitenldnge des Querschnittes, Beweh-
rung mit vier Winkeleisen 40/40/6, Alter 149 Tage, lixzentrizitat 5 cm) zeigten
rechnungsmissige Betondruckspannungen, die, 1,18 bezw. 1,36 grosser
waren als die Prismenfestigkeit des Betons.

Es ist aber noch ein zweiter Umstand von Bedeutung, und zwar der Verlauf
bezw, die Verteilung der Stauchungen und Dehnungen im Querschnitt.

Bei den Versuchen Bachs und Grafs mit den gleichen Versuchsiulen ergab
sich fur die Héchstlast eine Stauchung des Betons von 2,2 mm auf 1 m,
withrend die Dehnungen auf der Zugseite nur 0,64 mm auf1 m betrugen. Wie
der Uebergang der spez. Formanderungen von der Druckseite auf die Zugseite
erfolgt, ist unbekannt, da keine Messungen dariiber vorliegen. Er ist gewiss
nicht geradlinig. Auch das Verhalten der Versuchsiule in dieser Hinsicht bei
kleineren Zwischenbelastungen ist bloss durch Randmessungen bekannt.

Das Gesetz der Verteilung der spezifischen Lingeninderungen iiber den
Querschnitt wird aber bei steifen Bewehrungen gewiss ein anderes sein und
ist ausser anderem von der Grosse, Form und Lage der steifen Bewehrung
abhingig. Nun erhalten aber Stiitzen des Skelettbaues bei Einbelonierung in
den obersten Stockwerken vielfach infolge der lotrechten Lasten und Wind
auch Zugspannungen, sodass diese Frage bei der Berechnung solcher Siulen
Bedeutung gewinnt. In den unteren Geschossen treten keine Zugspannungen
mehr auf.

Will man bei der Annahme des Ebenbleibens der Querschnitte bleiben, so
ergibt sich nach den Versuchen (siehe Seite 61 der Quelle), dass fiir die
Gebrauchslasten die rechnungsmissige Lage der Nullinie mit den Messungen
besser iibereinstimmt, wenn man bei kleinen Lastexzentrizititen den Zug im
Beton nicht beriicksichtigt.

Bei einbetonierten Stahlsiulen ergeben sich die Exzentrizitdten relativ klein.
Sie betragen fiir ein spater behandeltes Hochhaus mit 21 Geschossen 4,23 cm
oben und 6,41 cm unten, das ist ca 1/6 bis 1/12 der Seitenlinge des Séulen-
querschnittes. Behalten wir nun die Ergebnissc der Versuche Bachs und Grafs
bel und nehmen wir an, dass fiir solche kleinere Exzentrizititen das Verhiltnis
zwischen Betondruckfestigkeit bei exzentrischer Belastung und jener fur zent-
rischen Druck fiir umschniirte Sdulen v, = 1,4 sei, so konnte man die zulis-
sige Betondruckbeanspruchung fiirexzentrisichen Druck mit 65 ><1,4 = 91 kg/
cm? in Rechnung stellen. Dabei ist die zulassige Inanspruchnahme fiir reinen
Druck mit 65 kg/em? angenommen worden.

Bei diesem Werte der zulissigen Betondruckspannung (s, = 91 kg/cm?)
treten in der Schale ausserhalb der Umschniirung nach den Versuchen noch
keine Risse ein (Bacn), auch nicht bei rechteckigen Querschnitten (SaLiGER).

Deshalb konnte man mit dem gesamten Betonquerschnitt rechnen, wenn
man sonst die Stahleinlagen und die Umschniirung richtig den Versuchergeb-
nissen entsprechend beriicksichtigt, was dann in Abschnitt IV geschehen soll,
In dem im Abschnitt V gerechneten Beispiel ist allerdings die in den Vor-
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schriften angegebene Zilfer s, = 85 kg/cin? beibehalten. Hier soll nur gesagl
werden, dass man mit der Beanspruchung hoher gegen kénnte.

Da mit grosserer Ganghohe der Umschniirung bei exzentrischem Druck
nach den Versuchen die Betondruckspannungen beim Bruch sinken, wiren
kleinere Ganghohen zu wihlen, etwa 5 cm.

Wird hochwertiger Stahl fir die Umschniirung beniitzt, so wirkt sich
dessen grosserer Einfluss auf die Betonfestigkeit bei der Berechnung aul
exzentrsichen Druck, wenn man die iiblichen Biegungsformeln beniitzt, rechne-
risch nicht aus. Es kann deshalb nur mit einem hoherenv, gerechnet und damit
eine hohere zulassige Betondruck-Inanspruchnahme s, beriicksichtigt werden.
Wie weit man hier gehen kann, ist noch durch Versuche zu klaren.

Betonzugspannungen.

Nach den Versuchen von Bacu und Grar (Seite 47 der Quelle) ergibt sich,
dass die rechnungsmaissigen Befonzugspannungen bei den rechteckigen Siulen
mit Umschniirung und geringen Exzentrizititen etwa 12 °/, kleiner ausfallen
als bei Saulen ohne Umschniirung.

Da man aber bei rechteckigen Siulenquerschnitten die Umschniirung ohne-
hin nicht mitrechnen kann, und im Stockwerkbau nur verhiltnismissig kleine
Exzentrizitaiten vorkommen, wire es wohl moglich mit etwas grdsseren
Ganghdohen der Umschniirung auszukommen, soweit die Betonzugspannungen
massgebend sind. Mann musste aber den Betonquerschnitt entsprechend gross
wihlen, damit die Betonzugspannungen nicht allzuhohe Werte erreichen. Diese
Vergrosserung der Ganghohe steht aber mit den in diesem Belange vorhin bei
den Druckspaunungen angefithrten Forderungen in Widerspruch. Deshalb
wird man wohl, besonders in den oberen Geschossen, Vergleichsrechnungen
machen miissen, um die richtige Ganghohe zu ermitteln. Ausserdem gilt dies
so lange man n == 15 fur die Rechnung beibehalt, was fiir die Gebrauchs-
lasten zutreffend erscheint. I'ar das Bruchstadium kommt allerdings ein klei-
neres n in Betracht.

Das Verhiltnis der Rissbildungslasten zu den Bruchlasten zeigt mit wach-
sender Exzentrizitat keine Gesetzmissigkeit. Fiir kleine Exzentrizititen (10cm)
war das Verhilnis 0,66.

IV. Formeln fiir die Berechnung einbetonierter Stahlstlitzen
mit Umschniirung.

1. Reiner Druck.

Fir umschnirte Rechtecksiulen mit steifer Bewehrung bestimmt
sich die Brachlast P einer Siule nach Saliger ! mit

P=F, op + 1,03 F, 5. + Fu 50,
darin hedeuten :
sp = Prismenfestigkeit des Betons.
s. = Stauchfestigkeit des Stahles.

1. D R. Sauiger. Versuche an Betonumschniirten Stahlsiiulen. Der Bauing, 1934,
Seite 285,
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ges = Streckspannung der Umschniirung. ’
F, = Reiner Betonquerschnitt einschliesslich der Schale.
F. = Querschnitt der Lingsstahlbewehrung.

Foo = » » Umschniirung.

Die Wirkung der Umschniirung soll nach Saligers Versuchen bei recht-
eckigen Saulenquerschnitten vernachliassigt werden. Morsch hat ibrigens
auf Grund seiner Versuche dies ebenfalls festgestellt. Ausserdem treten die
ersten Risse im Beton schon bei einer Belastung auf, die 30 ¢/, unter der
Bruchlast liegt. '

Fir umschniirte Siulen mit kreisformigem Querschnitt und steifer
Bewehrung ist die Bruchlast

P=F, ap + 1,10 Fo 0e + Feg 0es
Ist fir St 37 ¢, = 2800 kg/cm?, fiir St 52 5, = 3600 kg/cm?2

und die Prismenfestigkeit des Betons nach 28 Tagen 0,8 der Wirfelfestigkeit,
so ergibt sich fiir einen flissig eingebrachten Beton in der lschechoslowa-
kischen Republik mindestens.
s, = 208 kg/ecm?, in Oesterreich o, = 200 kg/cm?,
wir rechnen mit 5, = 200 kg/cm?

a) Rechteckige Querschnitte.

Dann erhalten wir fiir die Bruchlast der Sdule mit rechteckigem
Querschnitt die Formeln

far St 37 : P = 200 F, + 2884 F, = 200 (F, 4 14,42 I',)

« « 52 P = 200 F, + 3708 . = 200 (F, + 18,54 F.)

Dies giibe bei einer Rechnung auf reinen Druck einschliesslich aller Neben-
wirkungen (Wind) und s, = 65 kg/ecm? zulissiger Inanspruchnahme des Betons,

eine Sicherheit von = 3,08, einschliesslich der Biegung mit s, = 85 kg/cm?
eine Sicherheit von 2,36.
Man erhilt also firr die Bemessung der Stiitzen bei reiner Druckbeanspru-

chung und der 3,08 fachen Sicherheit die zulissigen Lasten der Séule aus

fir St 37 : P =63 [Fy + 14,42 F.]) )
fﬁ[‘ St 52: ) qul: 65 [Fb _|_ 18,5!& Fe] ‘ 4 . & i i 8

woraus sich der erforderliche reine Betonquerschnitt ergibt

P,

fiir St 37 ‘ Fp= — — 14,42 F,
65 Lo
P (2)
. . i _Z _ § 1 <v .
fiur St 52 : . Fy, = 5 1‘2,5;[6,

Und die volle Gesamtquerschnittsflaiche samt Schale F,

P.

fur St 37 : Fi=TF,+ F.= &5 13,42 I,
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fur St 52 : F, 55 17,54 F.

Man ersieht aus den Formeln (1), dass man auf reinen Druck fiir steife
Bewehrung und Umschniirung, sowie beim gewohnlichen Eisenbetonquer-
schnitt zu rechnen hat, nur dass man fiic n bei St 37 den Wert 14 42 und bei
St 52 den Wert 1854 setzt.

b) Kreisformiger Querschnitt.
Die Bruchlast der Siule ist
P = Fb O'p + 1,1 Fege '+‘ Fs Ces

wird die Umschniirung aus dem gleichen Baustoff genommen wie die steife
Bewehrung, so wird ¢ = 6. und

P=TFyo,+ 0. (1,1 F. + F,)

bei der Ganghsohe h°™ und der Stiarke 3*™ der Umschniirung, dem Durch-
messer d°™ derselben (Kern} und bei D*® dem Durchmesser der Siule, ist das
Gewicht g der Umschniirung auf 1 m Hohe.

g = 100 Fyy und
d3%z?
Fo=T7
Wird fiir die Schale eine Stiarke von 3 cm angenommen, soist D=d - 6

F, = D%z _

e

Setzt man diese Werte in die Gleichung fiir P ein, so erhilt man, wenn v den
Sicherheitsgrad bedeutet

y= P
Sb zul
D2z D — 6) 32 x2
P=<T_F>GP+UO[’I’1 Fe +(‘TL—T‘]=‘I.PZ

und fir eine gegebene Sdulenlast P, den erforderlichen 4dusseren Durchmesser

D aus der Gleichung
e by E’+Fe<§—4%4 , c_e>+632”0

3%z
) 0 O'p Gp h . O'p

Q

D2—|—D— :

Q

i

worin alle Werte in kg und cm einzusetzen sind.
Sonderfille :

Ganghohe h = 3§ em, 3 = 0,7 cm, mitv = 3,08 (s, ,y = 65 kg/em?2.) wird
Fur St 37

se _ 2800

S 200

D2 + 4,31 D=0,0196 P, — 18,34 F, 4 25,9

= 14

Far St 52

Ganghohe h = 5 em, 3 = 0,7 cm,
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sc 3600
.= 200 '8
D24 5,55 D = 0,0196 P, — 25,52 F. + 33,3
2. Exzentrischer Druck.

Nach den Ergebnissen des Abschnittes III wiren also bei exzentrischem
Druck die fir nichtumschniirte Saulen iblichen Formeln zu beriicksichtigen.
Eine Abénderung ist jedoch notwendig. Sie betrifft die Grosse der Normal-
kraft N. Da die Saule des reinen Stahlgeriistes eine Vorspannung s, durch
das Stahlgewicht der Siitze, Unterziige und Deckentriger erfihrt, die schon
vor der Betonierung vorhanden ist, so wird die in Rechnung zu setzende
Normalkraft, um die Last P, zu vermindern sein, die dieser Vorspannung
entspricht. Uebertrigt sich je nach dem Arbeitsvorgang auch noch ein Teil des
Deckeneisengewichtes P, unmittelbar in die Stahlstiitzen, wir bezeichnen ihn
mit y Py, (. <1) und die beziigliche Druckspannung ¢,, so wird die im
ganzen auf eine Stiitze wirkende Last auch vermindert. Wir bezeichnen mit P
die Last einer Stiitze bei voller Ausmauerung des Gebiudes einschliesslich
der Windzusatzkraft und die zulissige Inanspruchnahme des Stahles mit s,.

Es ist daher fiir die Berechnung der Stiilze die Normalkraft

Ne=P—P,—uP .. .........(05)

und das Moment M anzunehmen.
Bei der Bemessung muss dann die auftretende grosste Stahlspannung c.

kleiner sein als die reduzierte zuldssige Inanspruchnahme
5c<se_°'1‘—°'2- e+ e+ o+ & s & e o« . (6)

Ist noch die Schwindspannung o, im Stahl, eine Druckspannung zu beriick-
sichtigen (Siehe Abschnitt V. 7), so muss dann

Ge <S03 ——0p 03 « - o « « + & « + « . (7)

Dann kann man aber auch im Beton die Schwindspannung o, (Zugspan-
nung) beachten, sodass die rechnungsmissige Betondruckspannung o4, bezw.
Betonzugspannung g,

T N |

Ohbz <Sb_ 04

Fithrt man die Rechnung nach obigem Gesichtspunkte durch, so erhilt man
kleinere Betonquerschnitte als ohne Beriicksichtigung der Vorspannung.

V. Anwendung der Untersuchungen auf ein Hochhaus
mit 21 Geschossen.

Um die Auswirkung derin den vorstehenden Abschnitten gegebenen Erorterungen
auf Stahlskelettbauten bei Beriicksichtigung des tragenden Betons gegeniiber der
bisher iiblichen Bauweise mit gewéhnlicher Ummantelung zu sehen, um fiir die mog-
lichen Ersparnisse im Stahlaufwand und fiir die notige Vergrosserung der Betonmenge
ein Bild in Zahlen zu erhalten, wurde ein Hochhaus mit einem Kellergeschoss und
weiteren 20 Stockwerken herangezogen. 7
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Alle Rechnungsergebnisse
sind,in den beigefiigten Zahlen-
tafeln und zeichnerischen Dar-
stellungen derart eingetragen,
dass man fiir alle behandelten
Fragen auch ein Bild gewinnt,
wenn es sich um eine gerin-
gere Zahl von Stockwerken
handelt.

Es sollen hierbei auch alle
Einzelheiten behandelt wer-
den, die fiir den Konstrukteur
wichtig sind. Bei den Berech-
nungen mussten manche An-
nahmen gemacht werden, wie
etwa die Abminderungen der
Nutzlasten fiir die Siulenbe-
rechnung, doch sind sie die
allgemein iiblichen. Auch der
Typus des Hochhauses wurde
bisherigen Ausfithrungen ange-
passt. Fir stirkere Abwei-
chungen in den Stiitzenentfer-
nungen und Belastungen wer-
den sich natirlich die Ergeb-
nisse dndern.
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Das Hochhaus {Abb. 1.) hat
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1. Voraussetzungen fiir die Berechnungen.

a. Eigengewichte und Nnizlasten.

Als Deckeneigengewicht samt den Stahltrigern wurden 250 kg/m2 angenom-
men. Die Nutzlasten betragen auf der Dachdecke 75 kg/m2 in den ibrigen Ge-
schossen 500 kg/m?2. Diese sind in der Dachdecke und jene des obersten Geschosses
voll gerechnet, Wdhrend in den ddnuntel liegenden Geschossen fiir die Stiitzenberech-
nung eine Abminderung um je 5 °/, der Nutzlast pro Geschoss eingefiihrt wurde,
bis die Abminderung 40 °/, erreicht hat, dann ist in den Geschossen weiter abwiirls
die 40 °/, Abminderung beibehalten worden, sodass in den untersten 10 Geschossen
mit 300 kg/m? Nulzlast gerechnet wurde. Diese abgeminderten Nulzlasten sind 1n
Abbildung 1 eingetragen. Der Winddruck wurde iiber die ganze Hohe mit 150 kg/m?
angenommen.

Die Untersuchungen wurden sowohl fiir gewohnlichen Baustahl St. 37, wie fiir
hochwertigen Baustahl St 52 durchgefiihrt und die spiiter ausgewiesenen Stahigewichte
auf Grund vollstindiger konslruktlver Auftragung nach genauer Berechnung ermxtlell

Der Rechnungsgang glledert sich in vier Stufen.

Fall. 1. Berechnung des reinen Stahlgeriistes bloss fiir das Eisengewicht und Wind.
Die Stiitzen sind auf Knicken nach den Tschechoslowakischen Vorschriften gerechnet
und auf Biegung.

Fall T a. Berechnung des reinen Stahlgeriistes, wie ad I fiir Eisengewicht und
Wind. Die Stiitzen sind jedoch auf Druck und Biegung gerechnet.

Fall 11. Berechnung der einbelonierten Konstruktion einschliesslich der eingezoge-
nen Winde und Decken fiir Eigengewicht, Nulzlasten und Wind, wobei die in I
ermiltelten Stahlquerschnitte beibehalten und die eventuelle Verstiarkung der Stiitzen-
stahlquerschnilte ermittelt wurden. Die Siiulen sind auf Druck und Biegung gerechnet
unter Milwirkung des Betons.

Fall [1I. Berechnung des Skelettes als reiner Stahlgerippebau, wobei die Ummante-
lung als nicht mitwirkend angenommen wurde, was der bisherigen iiblichen Rech-
nung- und Ausfithrungsweise entspricht

Fall IV. Berechnung der primiren Schwindspannungen.

Fir die Einbetonierung der Stiitzen bei Fall I1Tund der Trager bei Fall II und I1I,
war der Grundsatz massgebend, dass die Stiitzen eine Deckung von 5 cm nach allen
Seiten wegen der [Feuersicherheit erhalten, die Unterziige und Deckentriger unlen
und seitlich von 3 cm, oben von 4 ecm. Die einbetonierten Querschnitte sind recht-
eckig oder quadratisch. Es wurden aber auch kreisformige Querschnitte untersucht.
Fiir die Stiitzen bei Fall I[ waren stirkere Betondeckschichten erforderlich.

b. Wind.

Der Wind in der Querrichtung auf das reine Stahlgeriist (Fall 1) wurde in einer
solchen Schiefe angenommen, dass er sowohl alle Siaulen, wie alle an die Stiitzen
angeschlossenen Deckentriger eines Geschosses, also vier Deckentriger, trifft. Dies
ist zwar sehr unginstig, kann aber vorkommen. Die hierbei erforderliche Schiefe des
Windanfalls ist verhaltnismiissig gering. Als Angriffsfliche wurde ein mittleres Siu-
lenprofil, 2 [ Nr. 22 mit rund 20 cm Flanschbreite angenommen und die Bindebleche
sowie Anschlussbleche fiir die Untlerziige beriicksichtigt, wobei fiir die hinteren
Bindebleche ein Zuschlag von 30 °/,, fiir die hinteren Anschlussbleche ein solcher von
20 °/, berechnet wurde.

Is ergeben sich daher nachstehende Windangriffslasten.

a. Stiitze : pro Stiitze 42,40 kg/m
fiir vier Stiilzen 4 > 42,4 = 170,00 kg/m
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B. Windknotenlasten.
1) Dachgeschoss 993 kg.
2) Normale Decke 810 kg.

Diese Belastungen wurden sowohl fiir eine Ausfithrung in St 37 wie in St 52 beibe-
halten und angenommen, dass jeder Stockwerkrahmen den auf ihn entfallenden
Winddruck selbst iibertrigl. Da sich herausstellte, dass die Stiitzenquerschnitte der
Aussen- wie der Innenstiilzen nahezu gleich sind, wurden die beziiglichen Windmo-
mente auf alle vier Stiitzen gleichmissig aufgeteilt.

Bei der Berechnung der Windmomente wurden die Momentennullpunkte der Stijt-
zen im Dachgeschosse und in den iibrigen Geschossen im Abstande 0,46 h.,
im Erdgeschoss mit 0,55 h, im Kellergeschoss mit 0,80 h von unten, entsprechend
genaueren Berechnungen angenommen (h = Geschosshohe). Fiir die Riegel sind die
Momentennullstellen in der Feldmitte angenommen worden.

Der Winddruck auf das vollausgemauerte Gebiude (Fall Il und III) wurde mil
900 kg/m Hohe eingeselzt, die Windmomente pro Sliitze sind in Abb. 2 wiedergege-
ben und zwar gilt die Kurve A fir das reine Stahlgeriist, die Kurve B fiir den vollen
Ausbau pro- Stiitze.

c. Knicken.

Fiir die Berechnung der Stahlstiitzen auf Knicken wurden die w-Werte nach
der tschechoslowakischen Norm fiir gew6hnlichen Baustahl C 38 eingesetzt, der dem
deutschen Stahl St 37 entspricht und fiir hochwertigen Baustahl jene fiir C 55
gewaihlt, die sich von den deutschen Vorschriften fiir St 52 nur wenig unterscheiden.

d. Zulé'issige Inanspruchnahmen.

Stahl.
Die zulissigen Inanspruchnahmen betragen :
Fiir St 37 ohne Wind s¢ = 1200 kg/cm?
mit » = 1400 »
Fiir St 52 ohne Wind s¢ = 1800 kg/cm?
mit Wind = 2100 »
Beton. ‘

Fiir die Einbetonierung der Siulen wird man wohl den besten Zement verwenden.
Nach den tschechoslowakischen Normen 1090 vom Jahre 1931 ist hierbei eine
Wiirfelfestigkeit des besten Betons nach 28 Tagen vorgeschrieben :

Firr erdfeuchten Beton von 400 kg/cm2.
weichen » » 330 »
fliissigen » » 260 »

Letzterer wird angenommen.
Als zulassige Inanspruchnahmen des Betons wurden im Folgenden beriicksichtigt :
Fiir reinen Druck sy == 95 kg/cm?, mit allen Nebenkriften 65 kg/cm?
» Druck und Biegung s, =65 » » > » 8 »
In Oesterreich ist fiir eine Wiirfelfestigkeit nach 28 Tagen bei fliissigem Beton
von 250 kg/cm?, bei Umschniirung fir reinen Druck 60 kg/cm?, fiir Druck und Bie-
gung 70 kg/cm?2 zugelassen.

2. Deckentriger und Unterziige.

Die Deckentriger wurden durchwegs als freiaufliegende Triger fiir ihre kiinf-

tige Belastung gerechnet mit s, — 1200 kg/ecm® fiir St 37, bezw. 1800 kg/cm? fiir
St 52,
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Die Unterziige sind als durchlaufende Triger iiber vier Stiitzen berechnet wor-
den, ebenso ihre Stiitzendriicke fiir die Sdulenbelastungen. Bei ihrer Bemessung wur-
den auch.die vom Winddruck auf das voéllig ausgemauerte Gebiude herriithrenden
Momente beriicksichligt und zwar niherungsweise. Bedeuten A M den Zuwachs an
Windmomenten im Geschoss, B die Entfernung der Aussenstiitzen (18 m), b die Ent-
fernung der Innenstiitzen (6 m) und V und S die Querkrifte im Momentenullpunkt
des Riegels im Aussen-bezw. Mittelfeld, so ist

B «_ B4b
Ve AN i T e

die zur Berechnung der Unterzugwindmomente benutzt wurden.

Bei der Bemessung sind durchwegs deutsche Normalprofile angenommen worden,
die heute auch in der Tschechoslowakei und in Oesterreich fiir solche Bauten gewalzt
und verwendet werdeu. Als zulassige Inanspruchnahme kamen die héheren Werte
1400 fiir St 37 bezw. 2100 kg/cm? fiir St 52 in Betracht.

Fiir die Unterziige waren Verstirkungen durch Kopfplatten iiber den Stiitzen erfor-
derlich, die angeschweissl gedacht sind und daher ohne Nietabzug gerechnet wer-
den konnten. Die Gewichte wurden auf Grund einer Materialverteilung berechnet.

AM;

a. Berechnung ohne Mitwirkung des Belons.

Es ergaben sich nachstehende Profile und Gewichte der Stahldeckenkonstruktion
samt Anschliissen fiir beide Stahlsorten und fir 1 m2? Decke und | m® umbauten
Raum.

Gewichte der Deckentrager.

St 37 St 52 Ersparnis
Gewicht in Gewicht in gsiggr-}
Profil Profil in o
kg/m? | kg/m? kg/m? | kg/m? °
Dachdecke Id 19 | 16,8 4,8 [ 1d 17 14,1 ’ 4,03 16
Normale Decke | Id 26 | 29,30 | 838 Id 22 22 4 | 6,38 23,6

Gewichte der Unterziige und Deckentrager fiir 6 m Gebaudelange.

St 37 St 52

Zahl d. Ersparnis
Geschosse Gesamt Gewicht Gesamt Gewicht gegen St 37

von oben Gewichte kg. inkgmf Gewichte kg. in kg/m3 in o/°

3 15428 13,6 11696 10,3 24,2

6 31440 13,8 23916 10,5 23.9

9 48036 14,1 36660 10,8 23,6

12 65214 14,4 49926 11,0 23,4

15 82974 14,6 63716 11,2 23,2

18 101504 14,9 78242 1,5 22,9

21 120804 15,1 93502 1,7 22,6

Aus der ersten Zusammenstellung ist zu entnehmen, dass man bei den Deckentri-
gern 16 bis 23,6 °/, bei der Wahl hochwertigen Stahles an Gewicht ersparen kann.

In der zweiten Zusammenstellung finden sich die gesamten Deckentrigerge-
wichte im Ganzen und auf | m® umbauten Raum bezogen, wobei die Ziffern abge-
stuft fiir je drei noch hinzukommende Geschosse angegeben sind.
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Man beachte die mit der Geschosszahl steigenden Raumeinheitsziffern. Die
Gewichtsersparnisse sind dabei abnehmend, betragen aber doch 24,2 bis 22,6 °/,.

Schlussfolgerung : Die Anwendung von hochwertigem Stahl fiir die Decken-
triger, die bei der reinen Stahlskelettbauweise nur ummantelt werden, empfiehlt
sich vom Standpunkte der Gewichtsersparnis wenn nicht der Preisunterschied diese

Ersparnis wieder wettmacht oder zu grosse Durchbiegungen einer Ausfithrung in
St. 52 hinderlich sind.

b. Berechnung bei Miwirkung des Betons.

Werden die unter a gerechneteu Deckentriger und Unlerziige einbetoniert und
der Belon mittragend gerechnet, so inderl sich das Bild teilweise. Dabei wurde eine
ausreichende kleinste Deckung der Stahitriger durch den Belon von 3 cm unten
und seitlich vorgesehen, und von 4 cm oben, entsprechend der ublichen Driickbe-
tonschichle bei Steineisendecken. Bei den Deckentrigern wurde eine Stelzung ange-
nommen mit einer trapezfdrmigen, oben breiteren Einhiillung, bei den Unterziigen
ist der Betonquerschnitt rechteckig vorausgesetzt.

Die Untersuchungen sind sowohl fiir St 37 wie fiir St 52 ausgefiihrt.

«) Deckentriger.

St 37. Es zeigt sich, dass die mil den vorhin genannien Abmessungen einbelo-
nierten Trager bei Rechteckform nur Betonspannungen von 70 kg/cm?® (Dachdecke
Id 19) bezw. 68 kg/cm? (Normale Decke Id 26) bei gemeinsamer Wirkung erhalten,
withrend die Stahlspannungen in diesen zwei Fillen 1072 kg/cm? (gegen frither 1177)
bezw. 1069 kg/cm? (gegen 1146) belragen. Um also die Belonspannungen herabzu-
selzen, muss bei den erwihnlen Minimaldeckungen die Einbetonierung nach dem
Trapezprolil erfolgen.

Es gelingt aber auch unter Beibehaltung des Trapezprofiles durch die Wahl nie-
drigerer Deckentriger auch den Stahl ziemlich auszuniitzen, wenn man bei der
Dachdecke statt Id 19 das Profil Id 18 und bei der normalen Decke statt 1d 26 das
Profil Id 24 wihlt. Dabei sind die Betonspannungen 66,4 bezw. 63,3 kg/cm?, die
Stahlspannungen 1174 bezw. 1257 kg/cm?. Man kann also in diesem Falle an Stahl-
sewicht bei den Triigern der Dachdecke 8,8°/,, bei der normalen Decke 13,7/, gegen-
iiber einem normalen Stahlskelettbau (Fall III) sparen, wenn man fiir den Beton
die gleiche zuliissige Inanspruchnahme festlegt, wie bei den Siulen. Dagegen gelingt
es nicht, die Betonspannungen wesentlich herabzuselzten, ausser man wiihlt stir-
kere Umhiillungen, die jedoch die Siulenlasten vergrossern wiirden. Deshalb ergibt
sich, dass man die Einbetonierung der Deckentriger auch mit einem hochwertigen
Beton durchfithren muss.

St 52. Ganz anders liegt der Fall bei St 52. Hier kann man den hochwerligen
Stahl keines Falls in Form von Profil-eisen ausniitzen. Man miisste wesentlich nie-
drigere Triager wihlen, die sich infolge des Eigengewichtes schon stark durchbiegen
und die Anschlussmoglichkeit an die Unterziige verschlechtern. Selbst bei sehr breit
angenommener Betondruckzone kann manim Stahl hochstens 1300 kg/cm? Beanspru -
chung erzielen, wenn die zulissige Betondruckspannung selbst mit 65 kg/cm? ange-
nommen wird, Auch wiirde die Lingssleifigkeit des aufzuslellenden Stahlskeletles
darunter leiden. Deshalb ist die Ausfiihrung der Deckentriger in hochwertigem Stahl
nicht zu empfehlen.

8) Unlerziige.

Betoniert man die Stahlunterziige ein, die fiir Eigengewicht, Nutzlast und Wind-
momenle bei St 37 mit 1400 kg/cm?2, bei St 52 mit 2100 kg/cm? ohne Nietabzug und
angeschweissten Kopfplatten bemessen wurden und wihlt die oben angefithrten
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Betondeckungen, so zeigt sich fiir die Stellen der gréssten negaliven Momente und
bei dem Rechteckquerschnilt des Belons folgendes.

St 37. Die Stahlspannungen werden nur unwesentlich niedriger, die Betondruck-
spannungen erreichen aber bei den Unterziigen in den oberen Geschossen 82, in den
anderen 88 kg/cm?. Sie sind also ausserordentlich hoch. Wollte man bloss 65 kg/cm?
Betondruckspannung erzielen, so miissten die seitlichen Deckungen stalt 3 je 7 cm
betragen, was einen Mehraufwand an Beton und damit eine Gewichtserhohung bringt.
Jedenfalls muss man mit hochwertigem Beton arbeiten. Dié Nullinie liegt im Durch-
schnitt etwa im Abstande 0,44 h vom Druckrande.

St 52. Auch hier werden die Stahlspannungen um 100 bis 60 kg/cm? geringer,
dafiir erreichen die Betondruckspannungen in den oberen Geschossen 110 kg/cm?,
in den anderen bis 130 kg/cm?, also ganz unzuliissige Werte.

Es ergibt sich also fiir die Unterziige ebenso wie bei den Deckentrigern, dass der
hochwertige Stahl bei Beriicksichtigung einer Mitwirkung des Betons unwirts-
chaftlich ist.

Selbstverstandlich muss in allen Fillen, wo man mit der Milwirkung des Betons
rechnet, der Verbund durch Biigelanordnungen gesichert sein.

Diese Ergebnisse sind rechnungsmissig erhalten, es wire aber nicht ausgeschlossen,
dass Versuche die Schlussfolgerungen eltwas abéndern.

3. Das reine Stahlskelett. Fall I.

Bei der Berechnung dieser ersten Phase war der Grundsatz massgebend, dass das
reine Slahlskelett fiir sich in allen seinen Teilen bis zu seiner vollkommenen Fer-
tigstellung unter Einhaltlung und Ausniitzung der zulissigen Inanspruchnahme, unter
seinem Eigengewicht (ohne Umhiillung, Decken und Wiinde) und bei Wind vollig
slandsicher sei. Das derart bemessene Stahlgeriist soll dann einbetoniert werden
(KFall IT). Bei einem solchen Vorgang ergeben sich gegeniiber einem reinen Stahlske-
lettbau. bisheriger Ausfithrungsweise (Fall I11} Gewichtsersparnisse. Diese sollen fest-
gestellt und erhoben werden, ob die derart bemessenen Stahlquerschnitte auch bei
Mitwirkung des Belons (Fall Il) fiir diese Zwecke wirtschaftlich sind.

Im Folgenden sollen nur die Stiitzen behandelt werden. Als Stiitzenprofil sind
"~ zwei I-Trager gewihlt mit 16 cm lichtem Abstand zwischen den Flanschenenden.
Die Stiitzenstosse sind in jedem dritten Geschoss angeordnet, so dass jeder Stiitzen-
strang aus 7 Schiissen besteht. Die Querschnitte der Stiitzen sind auf Knicken und
Biegung infolge Windmomente (Linie A Abb. 2) berechnet und zwar mit Nietabzug.
% wurden alle Schiisse sowohl fir die Innen-wie die Aussenstiitzen gerechnet.

Die Beanspruchung auf Wind gibt den Ausschlag. Sie nimmt von der Gesamt-
beanspruchung bei den Innenstiitzen im obersten Siulenschuss 83 °/, im untersten
noch 76 °/, in Anspruch, bei den Aussenstiitzen 89,5 bezw. 70 °/,.

Die Rechnung ist fiir St 37 und St 52 durchgefiithrt worden. Ihre Ergebnisse sind
in den Tabellen | und 2 fiir St 37 in den Tabellen 3 und 4 fiir St 52 eingetragen, aus
denen auch alle angreifenden Lasten und Momente, wie die Profile und Spannungen
entnommen werden koénnen.

Fiir alle diese Siulen wurde eine genaue Gewichtsberechnung unter Beriicksichti-
gung aller Bindebleche, Unlerzuganschliisse und Stésse fiir jeden Siulenschuss durch-
geliihrt. Thre Ergebnisse sind in Kurven (Abb 3) eingelragen, und zwar fiir Innen-
und Aussensliilzen getrennt. Die Gesamtgewichle sind in Abb. 4 und in Tabelle 13
eingetragen. Die Gewichtseinheitswerle fiir ein m3 umbautlen Raum finden sich in
Abb. 5.

Die Innen-und Aussenstiitzen haben in den einzelnen Geschossen bei St 37 und
St 52 tatsiichlich das gleiche Profil, was sich mit der getroffenen Annahme [liir die
Aufteilung der Windmomente deckt.
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Schlussfolgerungen und Vergleiche beziiglich des Stahlaufwandes gegeniiber dem
Fall. I a sind im Abschnitt V. 4., gegeniiber Fall III im Abschnitt VI behandelt.

Tabelle 1.
Pelastungen, Querschnille, Spannungen.
S} 37 Innenshitzen.
L 37 Sal I,
Drvck i | Drvck snf | Drock it | Gesamt - |tnd- ) @ . R
Beschor3. {-sgmg- kzbmwgfm"sm m':d:fm/A Stitrendr |-Moment| Profil o o W™’ 6 hgfem
A9 kg 49 Ag n
3 e [T =
19 . 4480 s10 101 5397 | 7489 | Z30H]  4re 170 7051
:: . 6:,8‘: II 20| 1402
16 - 9700 4260 7540 12500 | 3490|9772 1 67 333 /230
:f : {‘ZZ IIaz4| #ass
73 . _eg_z 2260 3420 20600 | 5000 P9*72% | gpp s7/ 1178
2 e
L : W II g26| 7336
10 Z 20440 3450 6300 | 29890 | gs75 P~ 838 | s06m 704 7373
9 p 21880
s - eze I1azs| ¢22r
7 , | 25360 | 4840 | 9380 | 39550 | 8280 [P 9% | 4222 | ses 1381
j- ,, ;7”" IIa32| rze7
% ; j;;fg 6460 | ¢3450 | s0490 | g9m VI 7??2 *| sa56 | 4220 7238 |
3 " 7322
43
2 | 450 | 34060 | 8240 | 47070 | 59340 | :7s20 II 52 ©l one 1678 7423
7 | 300 [ 35800 | 8830 | 78450 | 63080 | s¢az0 K- 752 “lax 4269 | 7678 7417

Fabelle 2. '
Pelastungen, &uer.szchmﬂe, Spannungen.
Auensiilzen.

Jal I

2rvck rmf | Druck snfg | orock rnf. |Gesame- | Wind- @
Geschors |beschord-|\Dackenesen stiveneisers- | Winctheroft |Stiteendlr. Mloment | Profrl 2 | Woeto e 6 Hgfom”
frohm. |-Bewecht. | -feavort. v - f rotto S
”. kg .1 Kg Ay Im.
24 4% s IT«t6 | 483
19 T 1667 570 | q204 3381 | 4a9|9° 3788 456 | 470 986
& 237. .
:7 " T “3 ITaz0 | 7402
76 p 3608 7260 4620 9488 | gm0 |9 526 | &7 333 1157
3 » 4255 .
:1, ] TTaze | 7355
43 v 5549 2260 | 40250 78059 | s000 |9 724 | 932 | 577 1141
é796
;f : e , TI«26 | rsse
40 A 7490 3450 | 18092 | 29032 | é575 % 838 *| s069 701 7302
8137
: ; 8784 ITa% | 492/
7 | « 9431 | 4840 | 28048 | 42989 | e280 |9: 96°°| 4823 | ses | 1441
& 70978
5 {70725 T1d%2 | r297
Z v 71372 | 6460 | 40476 | 58248 | 9970 | 1222 | 4556 | 4220 /303
) " {2079 I8 7372 :
2 [ 450 |12é66 | 8390|5322 | 72276 | gryso | Lt | 2040 | 1968 /373
1 300 (#3373 | 9070 | 55430 | 776¢3 | 16430 % 768° s 7353 | (968 | 7309

4. Berechnung der Stiitzen des reinen Geriistes auf
blossen Druck und Wind. Fall 1 a.

Ausgehend von dem Gesichtspunkt, dass infolge der Mitwirkung des Belons bei
nachtraglicher Einbetonierung der Stiitzen die Bemessung der Stahlsiulen auf Druck
und Biegung, ohne die Knickung zu beriicksichtigen, weitere Ersparnisse an Stahl-
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gewicht erzielt werden konnten, wurde untersucht, ob und wie weil eine solche
Berechnung zulissig sei.

Tabelle 3.
Belastungen, Querschniffe, Spannungen.

Innensiitzen, ‘

'St 52. Gall T,

\Wuct . | Druck inf | Druckomy | Gesamt- | wwnet- i
Oesdlors. |Oeschosd- | Deok ll}’ /2 ’9’ o0 _,61'. -Stfrendr |-Moment | Profi? & . W,,,//o“'.a o @/’"z
ohe. |-Gemvht | -bewcht | + - Bruto®™
Ag. hg. L V> Im
21 IS0 | 830 | II<t6 | 1554
20 [ 2186 358 Wi
49 . 3552 510 401 4453 | 449 | T 4560 170 102
78 . 4§98 T T«te 1,558
17 [ 6254 358 ¢
76 . 7640 | 1020 4540 | 40170 | 3490 | 9% 4560 179 2193
15 ! ”‘zg ' TTa20 | 1454
7 403 .
73 T #ter6 | 1770 | 3420 | qebes | 5000 | 9% ‘| sp00 | 333 | 1466
42 ) 13034 I T2z 1423
41 ] 14390 -6218 *
40 ' 275% 6300 _| 24799 | 4575 | 9% 2200 | 422 2005
9 ' I T2 1,394
8 . 18458 7238 *
7 ' 19814 | 3753 | 9380 | 32947 | 4280 | 97% 9220 | 57/ | 1948
S ) 24170 I T26 137
5 ' 22526 B3I -
% v | 23882 | 4593 | 43450 | 42225 | 9970 | 95 "|q06%0 | 74f 1968
3 ' 25238 II‘N 1386
2 | 450 | 265% 6293 | 17070 | 49957 | 471290 po s o[ 15500 | 1220 1857
7 o0 | 27950 6793 | 48450 | 53793 | 146420 | 972" ‘|- 4296 | 1220 1822
Jabelle 4.
RBelastungen, Querschnitte, Spannungen.
52 52 QuBensililzen. 7
. 52. gal I,
Drvck mf | Drock x 2ruch mf. |Gesamt- | Wend - )
Geschors. | Seschors-| Deck so| St .’,7' Windaeft |Stoizenatr  [Women/ | Profil d . Woeno ™’ | o L 7Za
-Move |-Oewidt | -bawort +- Lorulte™™
» | ko ho ko ho | b
21 350 Jog [I«1¢ 1558
20 ! a1 3520
19 , 1314 510 1204 3028 | 1489 | 93308 4560 | 170 979
18 ; 1817 [I4176 | 4558
17 + | 2320 580
16 . 2823 4020 4620 #2463 | 3190 ) 9-%58° 1| 4540 179 2779
/5 ) 3326 | IIe20 | 1454
1% ' 3829 é0
73 | 4332 1770 | 10250 | 16352 | 5000 | 9°5%%° ‘| 4700 333 1855
42 \ 4235 422 142
<1 . 533 I‘I,z N ’
70 ; 241 2753 | 18092 | 26686 | 6575|9678 "\ 7900 | 422 | 2040
] ] 6344 d2t%
8 ' 7§f‘7,7,4 II 39 {/-’91’
T I [ 50 | 97853 28748 | 39291 | peso |97 | 9w | 5yr | 2048
I3 ' 7853 d2 13
5 . I I,,I,,,, A7
4 ) 4859 4893 | 40476 | s4168 | 9970 |9 106,80 707 2114
3 i 9362 [Io22 | %%
2 45 65 6293 | 57232 | 7360 \417120) " .., |15560 11220 2008
7 | 800 |03 6793 | 55430 | 72591 | 16820 197" " Jo- 4296 | 4220 | 4985 ],

Deshalb wurde nachgesehen wie hoch die Beanspruchung steigl, wenn diese
Querschnitte nachher auf Knickung nachgepriift werden.

Da das reine Stahlskelett nicht lange Zeit ohne Einbetonierung bleibt und mit die-
ser nicht erst gewartet werden muss, bis der ganze Skelettbau fertig ist, konnte eine
hohere zulassige Inanspruchnahme voriibergehend zugelassen werden ; wie dies ja
bei Montierungen von grdsseren Briicken zulissig ist. (Beltbriicke).
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Man kann in diesem Fall eine Erhohung der zulissigen Inanspruchnahme fiir die
kurze Zeit um 25 °/, empfehlen. :

Es wurden deshalb vorerst die Stiitzenquerschnitte fiir reinen Druck und Biegung
far das Eigengewicht des Stahlgerripes berechnet. Die Querschnitte sind ohne Niet-
abzug ermittelt, wobei fiir St 37 die zulassige Inanspruchnahme mit s = 1400 kg/cm?,
fir St 32 mit s = 2100 kg/cm? angenommen wurde. Schliesslich wurden die
Gewichle der Stahlskelettstiitzen einschliesslich aller Stossdeckungen, Bindebleche,
Anschliisse bestimmt. Die erhaltenen Werte sind in den grafischen Darstellungen
(Abb. 3) unter Fallla eingetragen. Die Gesamtstahlgewichte finden sichin Tabelle 13.

Hinzugeftigt moége werden, dass bei den Spannungen die Momentenwirkungen
den Ausschlag geben und diese bei St 52 grosser sind als bei St 37.

Die derart ermittelten Querschnitte sind dann auf Knicken und Biegung nachge-
prift worden, wobei die Nietabziige beriicksichtigt wurden. Die zulissigen Inan-
spruchnahmen wurden fiir St 37 mit s = 1750 kg/cm?, fiir St 52 mits = 2625 kg/cm?
angesetzt.

Es stellte sich heraus, dass diese erhohten zulissigen Inanspruchnahmen erst in
den untersten Geschossen erreicht werden und dass sich in dieser Hinsicht St 37
giinstiger verhalt als St 52. In beiden Fillen sind die Aussenstiitzen empfindlicher
als die Innenstiitzen, nur bei den Aussenstiilzen von St 32 mussten zwei Siulen-
schiisse verstirkt werden, damit auch bei diesen die erhohte zulissige Inanspruch-
nahme eingehalten wird.

In den obersten sechs Geschossen sind die tatsichlichen Beanspruchungen nur
missig hoher als s = 1400 kg/cm? bezw. 2100 kg/cm?, da die Stiitzenquerschnitte
fitr die erste Berechnung auf Druck und Biegung aus konstruktiven Griinden nicht
ausgenutzt waren.

Die Ersparnisse an Gesamtgewicht gegeniiber Fall ‘I sind allerdings nicht sehr

gross.
Fiir 21 Geschosse betrigt das Gesamtgewicht :
St 37 St 52
Fall 1 156,72 ¢ 121,04 ¢
Fall la 151,08 ¢ 117,02 ¢
Ersparnis 5,64 ¢ 4,02
Fiir 12 Geschosse betragt das Gesamtgewicht :
St 37 St 32
Fall 1 80,17 ¢ 61,78 ¢
Fall Ta 77,94 ¢ 60,08 ¢
Ersparnis 2,23 ¢ 1,70 ¢

Die Gewichte beziehen sich auf sechs Meter Gebiudelinge.

Schlussfolgerung.

Wenn auch bei der vorliegenden Untersuchung im Querschnitt des Skeleltl)aq_es
gleiche Stiitzenentfernungen angenommen worden sind, kann der Schluss gezogen
werden, dass es zulissig ist, die Stitzenstahlquerschnitte auf reinen Druck und
Biegung zu bemessen. Die voriibergehenden Inanspruchnahmen geben bei St 37
dann noch eine Sicherheit von 1,6, bei St 32 von 1,36 gegen das Erreichen der
Streckgrenze. St 37 verhilt sich also in diesem Punkte giinsliger als St 52.

Die Zulissigkeit dieser Berechnungsweise dndert sich nicht wenn die hier aus-
gewiesenen Sicherheiten als zu klein angesehen werden sollten. Eine elwaige Er-
hohung der Sicherheiten wirkt sich allerdings in der Gewichtsersparnis aus.
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Die Beanspruchungen der Stiitzen werden noch giinstiger ausfallen, weun ge-
schweisste Konstruktionen angewendet werden, weil dann die Nietabziige fortfallen
und wenn man mit der Einbelonierung der Stiitzen in den unteren Geschossen beginnt
bevor das ganze Stahlskelett aufgestellt ist, da die unteren Stiilzenteile kleinere Bean-
spruchungen erhalten. Ausserdem werden dabei die Vorspannungan in dem Stahl-
kern geringer. Dieser Bauvorgang wird sich also bei einer grosseren Zahl von Ges-
chossen empfehlen.

Wendet man diesen Rechnungsvorgang an, so werden allerdings bei Mitwirkung
des Betons im einbelonierten Zustand die Betonquerschnitte grosser als im Fall I,

3. Berechnung des Stahlskelettes bei Mitwirkung
des Betons. Fall I

Als Bewehrung der Stitzen waren die bei Fall I fiir Knicken und Biegung er-
mittelten Stahlquerschnitte herangezogen worden. Die Belonquerschnitte sind in den
oberen zwei Siulenschiissen, also fiir die sechs obersten Geschosse rechteckig, in den
iitbrigen Geschossen quadratisch angenommen. Die Berechnung der Stiitzen erfolg-
te fiir den endgiltigen Belastungszustand fiir Eigengewicht, Nutzlast und Wind.

Die Bemessung der Betonquerschnitte ist vorerst nach den im Abschnitt IV fir
umschniirte Rechteckquerschnitte gegebenen Formeln 2) auf zentrischen Druck ohne
Wind und zwar sowohl fiir eine Bewehrung mit St 37 wie fiir St 52 durchgefiihrt.
Die zulissige Betonspannung war dabei zu s, = 63 kg/cm? angesetzt. Die aufl diese
Weise errechneten Betonquerschnitte waren aber fiir die Berechnung einsschliesslich
Wind fiir exzentrischen Druck mit dem erhohten s, = 83 kg/cm? zuklein. Sie mus-
slen durchwegs vergrosserl werden.

Da die Umschniirung an Rechteckquerschnitten bei Versuchen mit zentrischem
Druck keine Erhéhung der Tragkraft brachte wurde die Berechnung auf exzentrischen
Druck nach den Formeln fiir gewo6hnliche Eisenbelonquerschnitte durchgefithrt und
zwar unter Beriicksichtigung der Zugspannungen im Beton. Es hat sich gezeigt,
dass bei Bewehrung in St 37 die Zugspannungen des Betons die zuldssige Inan-
spruchnahme von 135 kg/cm?2 nicht tberschritt. Sie war in dem Querschnitt des obersten
Siulenschusses 2,8 kg/cm? und in einem anderen 13,3 kg/cm?. Eine geringe Quer-
schniltsvergrosserung hitte auch diese herabgedriickt. Sonst waren die Normalkrifte
im Kern des Querschnittes geblieben. Bei der Rechnung fir St 52 war dies bei
den gewihlten Querschnitten durchwegs der Fall. Allerdings sind die Seitenlingen
der Betonquerschnitte in letzterem IFalle um ca 2 cm grosser als fiir St 37.

Die nachgepriiften Spannungen in der Slahlbewehrung blieben bei St 37 um 200
bis 400 kg/cm? unter der zulissigen Inanspruchnahme von 1400 kg/cm?2, wihrend
sie sich bei St 52 zwischen 970 und (128 kg/cm? bewegten, gegen 2100 kg/cm® zu-
lissige Inanspruchnahme. (Tabellen 5-8) Dieses Ergebnis lisst sehr wichtige
Schlussfolgerungen zu.

Schlussfolgerungen

Uuntersucht man jene Spannungen, die in den noch nicht einbetonierten Stahlsiulen
infolge des reinen Ilisengewichtes des Stahlskelettes ohne Wind auftreten, so findet
man, dass sie sowohl bei St 37, wie bei St 52 innerhalb der Grenzen 210 bis
230 kg/cm’ liegen. Diese Vorspannungen haben also die Stahlsiulen, wenn sie einbe-
toniert werden.

Da die Beanspruchungen der Sdulen bei St 37 nach der Einbelonierung ein-
schliesslich Wind nur 1000 bis 1200 kg/cm? gegeniiber der zulissigen Inanspruch-
nahme von 1400 kg/cm? betragen, ist es moglich, die Stahlsiulen in St 37 mit
Riicksicht auf die noch hinzukommende Vorspannung auszuniitzen.
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Bei St 52 isl dies aber bei den gewiihlten Querschnitlten nicht der Fall, denn die
Siulen haben samt der Vorspannung bloss eine Inanspruchnahme von etwa 1180
bis 1358 kg/cm?2, gegen die zulissige von 2100 kg/cm?. Sie sind also nicht aus-
geniitzt.

Tabelle !,

Pelastungen, Querschmite Spannungen.
52 37 Tnnenstitzen. it T
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Tibolle 6.
~ .ﬂdas}unqm,dw.scz:gzﬂeﬁpannungm.
SF 37 AuBenshitren Soll I,
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Wiirde man die Betonquerschnitte in diesem Falle verkleinern, so steigen die
Betonspannungen bald stark an, sodass auch dieser Weg ungangbar ist. Bedenkt
man, dass sogar die Betonquerschnitte bei St 52 grosser sind, als bei St 37, so
ergibt sich, dass bei diesem Rechnungsvorgang die Anwendung von St 52 bei Mit-
wirkung von Beton in der Siule unwirtschaftlich ist.
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Das Ergebnis fiir St 32 wird etwas giinstiger. wenn man eine andere Quersch-
nittsform der Stahlbewehrung als die iibliche annimmt und die Stahlquerschnitte
nahe den Ecken des Betonquerschnitts konzentriert, elwa durch vier starke Winkel-
isen samt Verstarkingen. Der Betonquerschnitl wurde kreisférmig angenommen.

Taselle 7.
PBelastungen, Querschniite, Spannungen.
S2.52 Tneensiitzen. ol T

Stirzancr: |swraenar | stirznat:

Besarord | Gesc Jecke 724 « 2 ; 3
Co oA A N e T R e
Xo. . ; Ag. Zn. am.* om?* Agfemt| S
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20 . « 4\ 3s
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2L — 750653| €200 | 3310 |je2/63 | 698 |N\[X6LIP7 1951|7397 |F129 | 324
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 Sabolla &
Delastungen, Quersdhnitte, Snannungen.

S152 AuBenstilzen. T

Stitzandr: |Stitzendr | Stitanar:
Bescror8 | Beschon-|nDacke » o Stitze » 4 Gesamt- | Rind - | Querschmt V4 .
-rine  |eTaotziast |-uwitng W‘Z/n Stmmar: | momene | 27 | Brerro N ¢ Barer
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21 3,50 N 61
20 ’ A e 2
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s ; 63662 | 7750 9920 | #1332| 695 ok 1809 456 |55, 296
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29 +2 56
1% . 1 |20 22,5
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11 . E?I #3
70 T 116131 22795 | 39690 |170614 | 14,59 3169 792 |&- { iy 885
[ y g
Z . 215443
" £52
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o K . |
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=20 .
3 ' &4
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2 200 2713 | 123 7267 | 3840 el 6085 | 1550 ¢ ng" 2uuk

(Abb. 11). Firr das Kellergeschoss (siebenter Schuss von oben) geniigt eine Rund-
siule von 75 cm Durchmesser und 10,3 °/, Bewehrung gegeniiber der Quadratsiule
von 90 cm Seitenlinge und 2,27 °/, Bewehrung.

im 3. Schuss Rundsaille 65 cm. Durchmesser, 7,3 °/, Bewehrung.
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Quadratsiule 27 cm. Durchmesser, 2,3 °/° Bewehrung

im 3. Schuss Quadratsiaule 53 cm. Seitenlinge, 3,39 °/, »

Rundsidule 35 cm. Seitenliinge, 6,5 °/, »

Die Stahlspannungen in der Rundséule betragen :

ohne Vorspannung mit Vorspannung
im 7. Schuss 1216 kg/cm?® 1436 kg/cm®
3. » 1220 » 1440 »
3. » 1149 » 1379 »

Eine bessere Ausnutzung des Stahls gegeniiber dem Quadratquerschnitt ist also in
dem unterem Geschosse schon vorhanden, wird aber mit einer stirkeren Bewehrung
erreicht. Die Betonquerschnitte werden kleiner. Erginzend seien noch fiir den Fall
Il und rechteckige Betonquerschnitte die Bewehrungszilfer, auf den vollen Beton-
querschnitt bezogen, angegeben,

Sie bewegen sich bei St 37 zwischen

4,1

2 °/, oben, bis 2,94 °/, unten fiir die Innenstiitze

4,28 °/, » » 3,61 °% » » » Aussenstiitze

bei St 52 zwischen

3,98 °/, oben, bis 2,27 °/, unten fiir die Innenstiitze
4,38 0/0 » » 2,49 0/0 » » » Aussenstiitze

Die Querschnittsabmessungen des Betons sind aus den Zahlentafeln 5, 6. 7 und
8 zu entnehmen.

Geschoss
19-21

\
\
\

Die erforderlichen Betonmengen aus Abb. 6 und 7. In diesen
Abbildungen sind auch die Beton-
mengen fiir den Fall IIl einge-
tragen, sodass die Unterschiede

= \ £ig.6. Befonmengen in den Stilzen. beurteilt werden konnen.

, N St 52

o \ 6. Berechnung eines Stahl-

0z \\\ skelettes nach der iibli-
\\\\ chen Bauweise mit blos-

L+ BN ser Umhiillung. Fall IIL

€2 1\, 4\\%5 Die Berechnung der Stiilzen

N ep @,&N erfolgte nach der iiblichen Weise

sesnls v 5 2 25 wnsewn  der bisherigen Ausfithrungenvon

vz Stahlskelettbauten. Es wurden

die Eigengewichte und Nutzlasten

\ £7g.7. Betonmengen i den Stitzen. der Decken, der Ummantelungen,
B2 NS 5t 37 der Stiitzen und der Winddruck
“\ auf das vollig ausgemauerte Ge-

— Q\ biude beriicksichtigt.
72 \\\ In den Tabellen 9, 10, 11 und
'—;::\ 12 findensich die Lasten, Stiitzen-
i I ‘}\ querschnitte und Spannungen
o \\A:'&Q’I\ | angegeben. In Abbildung 3 sind
0 P 15 2 % wasern - die Stiitzengewichte, in Abbildung

4) die Gesamtgewichte und in

Abbildung 3) jene fiir ein m*® umbauten Raumes angegeben.
Schliesslich sind in Tabelle 13 die Ersparnisse an Stahlgewicht angegeben, wenn
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statt St 37 hochwertiger Baustahl verwendet wird. Diese betragen bei 3 Ge-
schossen 24,10 °/, und bei 21 Geschossen 23,33 °/,
Die Stahlgewichte pro umbauten Raum betragen fiir St 37 bei 3 Geschossen

Tballe 9.
Pelastungen, Querschnilfe Spannungen.
S8 3% Trmenstiiizen. Fall T,

2revct imf ok inf | Drockng |Gesami- | Wird- w N
Jesobord |GeschoB-|Decke & |Stotrenepengl Windhrapt |- Shieencrr |-tooment| Frofl. d wem'| 6 kgl
-tone, |sndziast \rthmhilling. .- % om
m_ | Ao k9. 49. 49. .
24 350 TIx26 | #s%¢
20 ’ ety
<9 . g0920 | 5270 830 | 7yo20 | 3v7 Jg-nwl,# 1068 884 | 1322
18 L4 1;' 36 | 4280
77 4 255
16 7 750653 | 13285 3310 | 167248 | €98 92440 1942 2178 | 7423
75 . Jla4s | 1258
14 4 55,60
PZ] s 221528 | 24485 7430 | 253442 | 4078 lg:230807] 2940 4074 | 1349
12 L4 IJaso | £252
P24 ¢ 60x63
20 | « 286495 | 36925 13280 | 336650 | 4468 | 9-282-60v] 3600 5500 | 4435
9 ‘ ITace | 243
& I 0169
7 v | 857463 | 53735 | 20680 |425878 | 48:38 lo.3988e+| 568 9264 | 1239
é 7 aage | 7243
5 L4 £ x 70
4 v | 416434 | 7fo4s | 29750 | 547226 | 2248 [9i460:984| 5872 | (/360 | 1289
3 v E‘:;;g 125/
2 4,50 |459F46 | 86725 37760 | SB4231 | 3834 |mm ,, 6664 713480 | 7399
4 8,00 |481402 | 92265 | 44000 |614667 | 3840 Yg-52316 ~|w:7230 | 43 1479

Zchelle 10.
Belastungen,Guerschnitte, Spannungen.
shiltzen.

ol .

51 3%

Drockmf | 2rock sy |pnehb/.‘ Lesarmi- | G - . @ s Py
| Seschors. | Gesghars-| Dacke + ow)| sachraft|-Sietcernclr -2 Profri W em |6
Hohe. \wmizizst |sthmbibng. | - - 7 e &
Ap. 4o 4v. 4. ben
Fd 3,50 JIa22z | #s7¢
20 s 32«46
49 ] 33 040 4280 2480 | 34800 397 lo: 6278k9 o 792 £56 1263
48 v 30 | ps08
47 . ;15/ ’
16 | - 63662 | 12530 9920 | 844712 698 l9. pa4s +| 7382 7306 | 7330
ji ” Te¢36 | r280
v 6155
45 | | 90994 | 18545 | 22320 | 137859 | 4098 lpigss gy 1042 | 2178 | 1363
:5 E . TTzwzhl ¢260
Sh 5
40 e | 613 | 28725 | 39690 | 181546 | 1458 g-zg.-zir 264 3480 | 1286
; L :5;1472‘: 1254
v (34
7 v 147268 | 40685 | 62010 | 243963 m-z:}om s26 | 4756 | 4325
6 ’ dS55 | 9247
£l L 5166
4 1| o+ | 166405 | 54625 | 89300 |370330 | 2248 l9-38442-| 426 7244 _| 1246
k] . déo | 7372
2 450 | 189494 | 68235 | 413/20 |370846 | 3834 :; /69 | 508 9264 | 71342
4| 300 | 201554 | 73025 | 723000 |397579 | 3840192398 80-\w27229 | 9264 | 7376

17,64 kg/m3, bei 21 Geschossen 27,16 kg/m3, fiir St 52 bei 3 Geschossen 13,40 kg/m3,
bei 21 Geschossen 20,20 kg/m3, firandere Geschosszahlen sei auf die Abbildung
3 verwiesen.
Die umhiillten Stiitzen fiir diesen Fall haben kleinere Abmessungen als in Fall II.
Beispielsweise hat fiir St 32 der Betonquerschnitt im Kellergeschoss 70 cm Seiten-
41
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linge gegen 90 cm im Fall II. (Abb. 8, 9). Fiir St 37 ist die Kellersiule 74 x 70 cm,
also massig grosser als bei St 52. Der Unterschied wird in den oberen Geschossen
kleiner. _

Tabdle 11.

PBelastungen, Ruerschnitle, Spannungen.
252 Innenstilzen. T
. Arock iy, \Woching | Drock o | Gesame- vu';d-l Prost @ w oo’ | o
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Zabells12.
Pelastungen, Querschniltte, Spannungen. _
QuiBenshitzen.
It52. Sall I,
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7. %chwmdepannungee Fall 1V,

Es wurden bloss die rechnerischen primiren Schwmdspannungen ermittelt, jene
jedoch welche infolge der Wirkung auf das vielfach statisch unbestimmte System
des Stockwerkrahmens entstehen, sollen an anderer Stelle nachgewiesen werden.
Ebenso ihr Einfluss auf die Bemessung mittragender Betonquerschnitte.
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Jabelle 13.

Sesamtsiablgewichte fir 6m Gebdudeldnge in/ und i kg pro fm3umbauten Raurnes.

Yo samtslahigewichie. GewiAlsurferschrech a 9.
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E= Erspornis o

Das Schwindmass ist mit ¢ , = 0,15 mm auf 1 m angenommen worden

reine Betonquerschnittsfliche, F, die
Stahlquerschnittsfliche, so ist die
Schwindspannung im zentrisch bewehr-
ten Eisenbetonstab.

Ec Fb gs
e = Fy,+nF,

E.F.¢,
T F,nl,

Mit E¢ = 2,100.000 kg/cm? wird Ee,
= 315 kg/cm?. Fiir die in Fall II fir
die Stiitzen errechneten Flichen F, und
F. liegen die Schwindspannungen
im Stahl méssig verschieden zwischen
6, = 192 bis 220 kg/cm? Druck fiir St
37, zwischen ¢, = 195 bis 238 kg/cm?
fiir St 52.

Die Betonspannungen
sich mit.

7, == 8,2 kg./em?2 bis

rechnen

6,4 kg./cm?
Zug bei St 37
3,1 kg. /ecm?
Zug bei St 52

s, = 8,0 kg./em? bis

Diese Werte wiiren also in die Gleich-
ungen 7 und 8 in Abschnitt IV zu beniit-
zen Sie entsprechen den Bewehrungs-
prozenten von 4,12 bis 2,94 ,/, bei St

. Ist ¥y die

Derschecerse Quersobrniife fir azs Bolkrgesaaorn
M= 564262 kg, 2- 600970 by

M2 3840000 hgen, 22 3840000 kgcm
£24830cm’  Ges1866jyim' [ »8100cm®, bgr HEOMKm",

e 508 -, 6 = L= 18387cm? by:816
1
1 .Lm""
| 85
r -+
v; a‘
R 5
29¢
| |
* |
b 690 '
abe.8. .4
asksg
B 779 4 Jall 1,
21: 600970 Ag, 2= 600970 kg .
7= 3840000 kgern, 111=3840000 kgcm,
e TBShcm>, Gox1224hgfm® [y e4400cm?®, &= 1216 A9fcm*

£e22628cm* <846 *  [obShb8cm! 6873 ¢
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37 und 3,98 bis 2,27 °/, bet St 52. Bei hoheren Bewehrungsziffern nelimen die Stahl-
spannungen ab, die Betonspannungen zu.

Wennalso fur die Stiitzen kleinere Betonquerschnilte gewihlt werden mit stirkerer
Bewehrung, um gegebenem N und M zu geniigen, so wird der Stahl nur dann bes-
ser ausgeniitzt, wenn die Schwindspannungen noch grosser sind, als die Spannungs-
erhohung durch die Lasten bei dieser Massnahme.

Bei dem in Abschnitt V. 5. behandeltem Fall einer Rundsiule (Kellergeschoss)
sind etwa bei 10°/, Bewehrung die Schwindspannungen dieser genannten Spannungs-
erhohung gleich. Das ist aber aus konstruktiven Griinden des Stahlbaues wohl auch
die obere Grenze der Bewehrung.

VI. Ersparnisse an Stahl.

Wiihlt man den 1n Fall Ibehaﬁdelten Weg der Bemessung des Stahlske-
lettes fiir die Wirkung seines Eigengewichtes und Wind auf das reine Stahl-

geriist um es spiiter einzubetonieren, so kann man nach Tabelle 13 gegeniiber
der bisher iiblichen Ausfithrungsweise des Stahlbaues (Fall III) bei Mitwir-
kung des Betons bei

St 37: 10,7 °/, beir 3 Geschossen, 21,2 ¢/, ber 12 u. 27,9 °/, be1 21
St 52: 1,4 °/o » » » ’18 6° » » u. 25 2°, » »

Geschossen an Stahlgewicht sparen.
Rechnet man jedoch die Stiitzen des reinen Stahlgerustes auf Druck und
Biegung (Fall I a), so betragen die Erspanisse gegeniiber I1I
bei St 37: 12,4 °/, bet 3 Geschossen, 23,4 °/, ber 12 u. 30,9 °/, bei 21
St 52: 11,1 ¢/, » » » 20,85 ¢/, » 12 u. 27,62°/c » 21

Es erhohen sich allerdings dabei die Betonmengen. In beiden IFdllen schneidet
St 37 etwas gunstiger ab als St 52, Bei der Behandlung des Falls I a (Ab-
schnitt V. 4.), wurde schon besprochen, dass beim Entschluss die Stiitzen
nur auf Druck und Biegung zu rechnen die Ersparnis nicht sehr gross ist gegen-
iiber einer Rechnung auf Knicken und Biegung. Die Sicherheit ist auch in dem
Fall Ia ausreichend mit Riicksicht auf die kurze Zeit, die das Gerust allein
frei steht, wenn sie auch bei St 52 knapp ist. Es werden bei Ausfithrung des
Skelettes nach Ia bei der Montage zweckmiissig provisorische Windverbiinde
einzulegen sein.

Die angefiihrten Ziffern entsprechen der Anordnung, dass die Stahlkerne der
Stiitzen nach den gleichen Formen und Kombinationen der Walzprofile aus-
gebildet werden und diese rechteckige oder quadratische Betonquerschnitte
haben. Auf diese Weise sind Bewehrungen in den Grenzen von 4,28 °/, bis
herab auf 2,27 ¢/, des Betonquerschnittes ausreichend. Muss man die Beweh-
rungszilfer steigern um geringere Abmessungen der Siulen mit Kreisquer-
schnitt zu erhalten, so werden natiirlich die Gewichtsunterschiede der oben
behandelten Fille kleiner.

VII. Betonaufwand.

Gegeniiber dem Stahlskelettbau gewohnlicher Ausfithrung sind die erfor-
derlichen Betonmengen im Fall II beiSt 52 grosser bei Gebduden mit iiber
sechs Stockwerken. Die beziiglichen Werte sind aus Abb. 6 zu entnehmen. Sie
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erreichen im Keliergeschoss einen Mehrbedarf an Beton bei den Innenstiitzen
von 54 ¢/, bei den Aussenstiitzen von 46 °/, gegeniiber Fall IIl. Dabei ist
dieser Mehrbedarf an Beton in den Stiitzen hochwertiger Baustoff.

Bei St 37 ist die Betonmenge der Innenstiitze erst bei Gebiuden von mehr
als 10 Geschossen, jene der Aussenstiitzen erst sogar bei 20 Geschossen
grosser als in Fall I1l. Fur geringere Geschosszahlen in den beziiglichen Strin-
gen ist bei den gewiihlten Stahlquerschnitten der Betonbedarf fiir Fall III
grosser als bei 1I. Auch hierin liegt eine Ueberlegenheitdes St 37 uber
St 52.

Diese Zahlenergebnisse werden fiir kreisfsrmige Querschnitte und stiirkere
Bewehrung bezuglich des Betons giinstiger, wenn dieser mittragend gerech-
net wird.

Um den Gesamteinfluss in den betrachteten Fillen beziglich der Kosten zu
uberblicken, miissen die jeweiligen Einheitspreise fiir Stahl, Beton und Scha-
lung beriicksichtigt werden, was hier wegen der allzugrossen Verschiedenheit
der Preise nicht untersucht wird.

Zum Schlusse kann ich nicht umhin, meinen Assistenten den Herren Ing.
J. Schier, Ing. E. Haulena und H. Forberich fiir ihre besondere Mitwir-
kung bei den sehr umfassenden Berechnungen bestens zu danken.

Zusammenfassung.

Bei der beabsichtigten Mitwirkung des Betons soll das Stahlgerist aus
St 37 gemacht werden, wihrend St 32 sowohl in den Deckentrigern, Unter-
ziiggen, und Stiitzen unwirtschaftlich ist. Es ist schon bei St 37 schwer, die
steifen Bewehrungen voll auszuniitzen, bei St 52 ist dies nicht maglich.

Deckentriger und Unterziige sind auch fiir St 37, wenn der Beton mittra-
gend gerechnet wird, unwirtschaftlich, weil zu grosse Betonquerschnitte erfor-
derlich sind, wenn die zuliissige Betondruckspannung eingehalten werden soll.

Um aber auf jeden I‘all die steifen Bewehrungen besser auszuniitzen, wire
noch ein Mitielweg gangbar und zwar folgender : Die Deckentriger und
Unterziige sind wie bisher nichitragend mit Beton zu umhiillen, oder es sind
Deckenarten mil fertig zu verlegenden Deckenelementen zu verwenden und nur
die Stiitzen einzubetonieren. Dann erhalten die steifen Bewehrungen dieser
Stiitzen grossere Vorspannungen und lassen sich besser ausniitzen. In diesem
Falle wiren die Ersparnisse an Stahl geringer und die Betonmengen der Stit-
zen kleiner. In welchem Ausmasse sich dann die Nutzlasten auf den Beton
und die steile Stahlbewchrung verteilen, miisste erst durch Versuche festge-
stellt werden.

Résumé.

L’ossature métallique d'une construction enrobée de héton doit étre exécu-
tée en acier doux. L’emploi des aciers a haute résistance n’est économique
ni pour les poutres, ni pour les colonnes.
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Méme en utilisant de l'acier doux, on ne peut pas construire d'une fagon
économique des poutrelles et poutres enrobées, dont le béton fait partie du
matériau portant, car cela exige de trop ﬂrandes sections du béton, si 'on
tient & ne pas dépasser les tensions admlsslbles

Dans tous les cas, si I'on veut utiliser 4 fond l'ossature métallique rigide, il
faut adopter la solution suivante :

Pour les poutrelles et poutres, on se servira de fers profilés que l'on enro-
bera de béton, sans toutefois tenir compte de ce revétement dans les calculs
statiques ; ou, si l'on préfére, on utilisera, pour les plafonds, des systémes
spéciaux, composés d’éléments tout préts pour le montage. Quant aux supports,
on pourra les exécuter d’aprés la nouvelle méthode, qui consiste & admettre le
revétement de la charpente metalllque comme partle intégrante de la con-
struction portante.

De cette fagon, les tensions préliminaires provenant du poids propre et du
poids des coffrages, qui ne sollicitent que I'armature rigide, seront plus éle-
vées et il sera plus aisé de tirer de 'acier le rendement maximum. Dans ce cas,
I’économie réalisée sur 'acier sera moins grande, mais par contre les quantités
de béton nécessaires pour les colonnes diminueront sensiblement.

Summary.

Taking count of the cooperation of the concrete, the steel framing ought lo
be made of soft steel (St 37). Steel of high strength (St 52 for example) on the
other hand is uneconomical in the ceiling beams, joists and supports. With
St 37 it is already difficult to utilize the shf'f reinforcement completely ; with
St 52 it is impossible.

Ceiling beams and joists are also uneconomical for St 37, if the concrete is
reckoned as taking a share of the load, since too great concrete cross-sections
are required if the compression stresses in the concrete shall be kept within the
permissible limits. »

However, in order to utilize the stiff reinforcement better, a middle way
as follows is still available : The ceiling beams and joists are as formerly to be
enveloped with concrete which is considered as not taking share of the load,
or types of ceilings with ceiling elements ready to be laid in position are to be
adopted ; afterwards the supports are to be enveloped in concrete and to be
calculated as real composite columns. The stiff reinforcements of these supports
then get greater preliminary stressing and can be utilized better. In this case
the saving in steel would be slighter, but the quantity of concrete on the
supports less. To what extent the working load is then distributed between the
concrete and the stiff steel reinforcement, must first of all be determined by
tests.
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GIRDERS, COMBINED WITH
CONCRETE OR REINFORCED CONCRETE,
SUBJECT TO BENDING

POUTRELLES METALLIQUES COMBINEES AVEC DU BETON
OU DU BETON ARME ET TRAVAILLANT A LA FLEXION

PROFILTRAGER, KOMBINIERT MIT BETON ODER EISENBETON,
AUF BIEGUNG BEANSPRUCHT

C. H. LOBBAN, D. Sec.
Chartered Civil Engineer, London.

Some years ago a series of tests of filler joist floors was made at the
National Physical Laboratory London, and the writer was recently engaged
in analysing these tests and in seeking to fit the results to theory. The method
adopted for calculating the strength of the combined section of concrete and
steel joist was that due to Mohr.

In the N.P.L tests, separate tests were made of the concrete for elasticity,
and these tests showed that the modular ratio varied between somewhat wide
limits. The writer has been able to show that the calculated deflections of all
the test specimens canbe made to agree with the measured deflections, provided
thata suitable value for the modular ratio is adopted for each test — such values

lying within the range fognd in the test for elasticity. dg”"’"’“”””g,
. ecouvr
Mohr’s method of calculation. blcover "
For the purpose of obtaining the position of the y [T —'{{-———T—”
neutral axis, the whole area of steel is considered -
as concentrated at its centre of gravity, and the ™
. ’ ‘igure 1.
value of n is then : A = area ofseclion of joist.
mA /mz Az 2mA I = depth to cenlre of gra-
= — _I_ + : vity of jaist.
b \/ b d = overall depth Lo under-

side of joist.

. 4. : b = width of slab acling
Equivalent Moment of Inertia and Section with joist [cenlres

Modulus. of joists.)
m = the modular ratio.

The value of n having been obtained, the values
ofthe equivalent Moment of Inertia and Section Modulus are then, in steel units:

b n3 |
A Nk z—(dfn..

Where I, is the moment of inertia of the joist.
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Variables in Calculations.

In any series of calculations on filler joist floors, there are three variables
which affect the results :

1. Working stresses.

2. Percentage of steel, or centres of joists.

3. The modular ratio.

Economic Spacing.

For any given joists and depth of floor, there is a certain spacing which will
develop the maximum stresses in the concrete and steel simultaneously, for a
fixed value of the modular ratio. This may be termed the economic spacing.

If ¢ and ¢ are the maximum permissable stresses in concrete and steel,
then the essential equations are :

c n
t m(d—n)
2
%‘ = Am(l — n)
or, b=2Am(2l—ll)
n

The First Report of the Steel Structures Research Committee, issued by
the Department of Scientific and Industrial Research, recommends that the
limit of stress in filler joists be 9 tons per square inch. Adopting this value,
and limiting the stress in the concrete to 600 lbs. per square inch, the econo-

mic spacing for 6” ><3" joists and 4" <1 I " joists for two different values
of the modular ratio have been worked out and are tabulated below :

Table 1. m = 15.

. LEconomic spacing b in inches
Joist Ecarlement économique en pouces
Poutrelle »
cover 1 on 3 e
recouvrem*” s
6" x 3" £1.8 44.0 44 .3 43.6
" -
4"xi% 27.0 7.5 26.9 25.6
Table 2. m — 24,
. Economic spacing b in inches
Toist Ecarlement économique en pouces
Poutrelle sover 1" o -
14 ~ «
recouvrement {
6" x 3" 21.6 25.3 : 26.9
"
11")(12— 14.9 16.9 17,3
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For any breadth less than those given in the above tables, the maximum
permissable stress in the concrete will be reached before the steel is fully
stressed. The value of the section modulus as calculated in steel units must
therefore be reduced proportionately, or if

Z, == The section modulus in steel units reduced to ensure that the
concrete stress is limited to 600 lbs. per square inch,
¢’ = The concrete stress when the steel is fully stressed,
600

Then, Z,—7 xX —.

If now, the modulus be worked out for each of the sections given in table 2,
first on the basis of m equal to 15, and then with m equal to 24, we get the
values as set oul in table 3. In the case of m equal to 15. the modulus is
reduced to keep ¢ equal to 600 lbs. per square inch.

Table 3.
Section Modulus per foot | Increase 2/,
Joist Cover |Module de la section par pied| for m = 24

Poutrelle | recouvrem augmenlation
m—=15% m—= 24 en°/,
6" >< 3" 17 3.49 & 43 26.9
» 2" 3.60 5.45 23.6
» 3" &.15 4.98 20.0

Y4

4"><1% 1" 1,465 1.855 26.6
» 2" 1.80 2.15 19.4
» 3" 2.30 d 2.1 17.8

Some interesting points arise from this table. For instance, a floor 7” thick
with 6” X 3" joists at 21.6 inches centres calculated on basis of m = 24 is
6.75 o/, stronger than a floor 9’ thick with similar joists at 26.9 inches
centres, calculated for m —= 15.

From the point of view of load carrying, it would seem that nothing is to
be gained by increasing the thickness of floors with 6”x 3" joists above 7",
since the extra dead weight more than absorbs the extra modulus.

Comparison of the Strength and Rigidity of Filler Joist Floors
with reinforced concrete floors of the same effective depth.

For the purpose of this comparison, the breadth of filler joist floor in each
case is taken such that the maximum stresses in both materials are developed
at the same time.

- The values worked to are :
¢ = 600 lbs. per square inch.
t = 20,160 lbs. per sq. inch.

m = 13.
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For further comparison, the corresponding figures for reinforced concrete
floors when £ = 16.000 lbs. per square inch are given. '

The values of the moment of inertia and section modulus for each section in
steel units (inches* and inches3 respectively) are also given. The moments of
resistance are in 1000 inch pound units. g

Table 4. — Tableau 4.

Filler Joist Floors.
Poutrelles en acier enrohé de béton.

.. Percentage Moment of
Joist / b of steel 0 7 resistance
Poutrelles ¢ Pourcentage ’ Moment de
del'acier résistanee
6”7 >< 3" i 41.8" 1.15 42.3 8.74 176
6" ><3” 87 4%.0” 1.003 58.3 10.53 212
6" ><3” 9” 46 3" 0.886 8.6 12.65 255
”y«f 5 27.0” 1.96 9.0 2.59 52.2
'”><lé 6” 27.7" 1.59 14 .4 3.45 69.5
LLE 3" 26.9” 40 21.6 §.45 89.6
7 .
)
Reinforced concrete Floors.
Plancher en béton armé.
' bd bd3
—9 — = 1€ —
t_-o,m()(I - 1) { 10,000(1 26&15)
d b . 1 M. R. p. { i M. R.
7" .8 0.458 40.9 170.5 0.675 5.5 | 195
8" %%.0 0.458 64 .1 233.0 0.675 85.5 267
9” 44 .3 0.458 92.0 297.0 0.675 123..0 342
b 27.0 0.458 9.63 | 56.0 0.675 12.8 64
6” 27.7 0.458 16.25 82.7 0.675 21.7 9%.8
i 26.9 0.458 26.3 109.4 0.675 35 .1 125

It is clear that the plain reinforced concrete floors have in most cases the
advantage both in stiffness and in strength, while the area of steel per foot
width is very much less. Reinforced concrete floors have the further advan-
tage of being able to be made continuous.
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Deflection of reinforced concrete beams and filler
joist floors under uniform loading.

The deflection of a steel beam for which E = 13,000 tons per square

inch, and whose depth is 1 th part of the span, is th of the span when

24

the flexural stress is 8 tons per square inch.

1
325

Reinforced concrete beams.

The equation connecting deflection and span is :
8 8.7 12L
12L  48.y. E’

where L is the span in feet, 3 is the deflection in inches.

span

If the deflection is to be limited to 395 then
12 L ARE .
y —395.7.5. from which we get :

a) Beams with less than the economic percentage of steel,

12.L 2240 x 16,000  83.76 x 16,000
(d-n) M. 6T7¢ T ¢ ’

b) Beams with more than the economic percentage of steel,

12.L 860,160

n m.c

These expressions hold good for any reinforced concrete beam since they
depend merely on the stresses in the materials and on the modular ratio.
They hold also for filler joist floors, and the ratio of deflection to span for a
filler joist floor is therefore the same as that for a reinforced concrete floor
or the same effective depth, modular ratio and maximum stresses.

Effect of varying the stress in the steel.

[f for example we take two cases, in both of which ¢ = 600 lbs, and m — 15,
the effect of increasing the steel stress is shown by the value of the limiting
span :

¢=16,000, %‘:34.4
£=20.160, “(;L=29.:;

A variation in the value of the modular ratio has a similar effect.

Graphs for design.

If the values of the section modulus per foot width of floor for any given
joist and depth of floor be plotted against the spacing or centres of joists, on
logarithmic section paper, they lie on a straight line. This is true whether the
value of the modulus is obtained by allowmcr the concrete to be overstressed, .
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by reducing it to 600 lbs. per square inch (or other fixed value), or by taking
suitable values of the modular ratio so as to obtain maximum stresses in both
materials.

) Figure 2 gives the values
Jpon ~ Portée — Jponnweite

b 12 15 5 m 20 feet- Piads-fuss of Z, t_he section modul};s, Pe,l,'
EE" \L«L Zoit posrelle foT)t Wldt.}'l }(l)f ﬂg?,r for 6 ><f3 ‘
:EEB 1 "f\?,’@ fover-/fecouvremyen/ +—‘ ‘]OIStS wik COVGI‘. ot
%%, HRY - Ueberdeckung | ¢ = 600 lbs per square }nch,
§§ B E O:EO?AG | t = 195 tonls peil" square m.ch,

3%%6 /\g}s;{%g’ 1 Sy - ;n = 15, a sc;4 .01: m.varyl?lg
§b':‘ 3, > ;/-,,;:‘;:Q - %L i SN N rom to ;o .g.lves t e
35% 7 Y5 L D K ﬁ“' ! values for the same joists with
A S | 2" and 1"cover when m varies

§§2' ] between the same limits.
'hré'?, Similar lines may be added
3 for other joists. On the same
~§ ';'E graph are plotted the necessary
"33§ values of the section modulus
58S required for various weights
§§§2 per square foot on various
‘3§§ spans. It becomes a simple
gEE matter to choose a section of
""§§ | floor suitable for any weight
o3 | per square foot and span. The
§.§ i i only drawback 1s that the
== 2 76 16 78 20 ;5 55 5o~ weight of the floor is included
[(_;ﬂffes of /{0;'36 F4 '3”‘,’}" - in the total weight, but as there
£ 2::7:; o@r’z,ci‘,’,,ii,-,;i,”,’;, oy are so many variables it is not

Fig. 2. possible to elim.inate all.
Disgrans. — Disgrammme. The dotted line on figure 2

shows the method. For a span
of 15’ 6" and total load of 180 lbs. per square foot, the modulus required per
foot width is 3.2 and any suitable section can then be chosen.

TRADUCTION

L’auteur de cet article a été chargé derniérement de l'analyse des essais
entrepris, il y a quelques années, par les soins du National Physical Labora-
tory a Londres, qui concernent la question des poutrelles de planchers. Il
s'agissait de mettre en rapport les résultats des essais avec ceux de la théorie.
L’auteur base ses calculs sur la théorie de Mohr, c’est-a-dire sur la théorie du
calcul des fatigues dans une section non homogene.

Des essais spéciaux ont été faits pour déterminer 1'élasticité du béton. Quant
aux modules d’élasticité ils ont donné une variation considérable. En choisis-
sanl un coefficient d'équivalence convenable, mais ne sortant pas des limites
trouvées par les essais d’élasticité du béton, 'auteur obtient une coincidence
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satisfaisante entre les résultats des essais et les fléchissements déterminés par
calcul.

Méthode de Mohr (Voir fig. 1).

Soit : A =section de la poutrelle ;
I = distance du centre de gravité de la poutrelle du bord supérieur du
plancher ;
d = hauteur totale du plancher ;
b =largeur de la dalle travaillant avec la poutrelle {distance entre deux
poutrelles) ;
m = coeflicient d’équivalence.
Pour déterminer la position de I'axe neutre, la section entiere de la poutrelle
en acier est supposée concentrée au centre de gravité du profil. La valeur de n
se détermine de la facon suivante :

mzA2 2mAl
T+ T

Moment d'inertie équivalent ¢t module de la section.

Aprés avoir déterminé n, les valeurs du moment d’inertie équivalent et du
module de la section (rapportées a I'acier comme base du calcul) se calculent
d’apres les formules suivantes :

(= o T A (I—n)® = !

Io est le moment d'inertic de la poutrelle.

Valeurs variables dans les calculs.

Dans les calculs des poutrelles trois variables ont une importance prépondé-
rante :

1. les tensions admissibles ;

2. le pourcentage de l'acier ou la distance entre deux poutrelles :

3. le coefticient d’équivalence.

Ecartement économique.

Pour une hauteur du plancher et une poutrelle donnée d’avance, il existe
une distance bien déterminée entre deux poutrelles pour lesquelles les tensions
admissibles maxima correspondant & un coefficient d’équivalence doiné sont
atteintes en méme temps dans le béton et dans I'acier. Cette distance est dési-
gnée sous le nom d’écartement économique.

Si c et ¢ désignent les tensions admissibles maxima dans le béton et dans
'acier, les équations fondamentales nous donnent

c n

t (d—n).m

2 —
.b.n =A.m{l—n) ou bien b;W'
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Dans le premier rapport du comité chargé des recherches sur le domaine des
constructions en acier publié parle département des recherches scientifiques et
industrielles, la tension admissible a la flexion pour les poutrelles est fixée a
9 tonnes par pouce carré. En admettant cette valeur et limitant les tensions

.1dm1551bles dans le béton a 600 livres par pouce carré 1'éloignement écono-
U4

mique des poutrelles de 6" X 3 et de 4" x 1 3 a été calculé pour deux valeurs

3
différentes du coefﬁment d’équivalence. Les tables 1 et 2 donnent les résultats
des calculs,

Pour des éloignements inférieurs a ceux que donnent les tables précédentes,
la contrainte admissible maximum du béton se produil avant que I'acier ne
travaille au taux maximum. La valeur du module de la section rapporté &
l'acier doit étre réduite proportionnellement, c’est-a-dire que Z, = module de
la section doit étre réduit de telle facon que la contrainte du béton est
limitée & 600 livres par pouce carré ;
¢’ =la tension du béton correspondant au taux de travail maximum de 'acier;
on en déduit :

/2——"/ 6000

Si I'on calcule le module pour toutes les sections de la table 2, d’abord pour
une valeur m égale a 13 et ensuite pour m égal & 24, on obtient les valeurs de
la table 3. Pour m égal 4 15, le module est réduit de sorte que ¢ correspond &
600 livres par pouce carré.

La table ci-dessus conduit a des conclusions fort intéressantes. Par exemple,
un plancher d’une épaisseur de 7" avec des poutrelles de 6” x 3’ a un écarte-
ment de 21,6” calculé pour m = 24 est de 6,75 °/, plus résistant qu'un plancher
de 9" d'épaisseur avec les mémes poutrelles mais écartement de 26,9, si l'on
admet m = 15.

Si U'on juge sunplement au point de vue de la surcharge que peut supporter
- le plancher, il semble qu'on ne puisse rien gagner en augmentant I'épaisseur
du plancher avec des poutrelles de 6” X 3 et une hauteur de 7’, I'augmenta-
tion du poids mort absorbant totalement le gain réalisé sur le module.

Comparaison de la résistance a la flexion et de la rigidité
du plancher composé de poutrelles en acier enrobées de béton
et du plancher en béton armé.

Pour pouvoir mieux faire la comparaison, I'écartement des poutrelles en
acier a été déterminé de sorte que les tensions maximum sownt atteintes en
méme temps dans le béton et dans l'acier.

Les calculs sont basés sur :

¢ =600 livres par pouce carré
t =20.160 — —

En outre, on a aussi déterminé les valeurs correspondant a £ = 16.000 livres

par pouce carré.

Le moment d’inertie ainsi que le module de la section (le premier en pouces?,
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le dernier en pouces3) et le moment de résistance (en 1.000 pouces livres)
sont indiqués dans la table 4. A

Il est évident que le plancher en héton armé est supérieur quant a la rigidité
et la fatigue des matériaux et que la section des armatures par pied dans le sens
de la largeur est beaucoup plus faible. En outre, les planchers en béton armé ont
le grand avantage de pouvoir étre également disposés comme dalle continue.

Fléchissement des deux systémes de plancher
sous une charge répartie uniformément.

Le fléchissement d'une poutrelle pour laquelle E =13.000 tonnes par pouce
carré et dont la hauteur correspond au vingt-quatriéme de la portée atteint un

398 de la portée, si latension due a la flexion est de 8 tonnes par pouce carré.

Poutre en béton armé.
Le rapport entre l'infléchissement et la portée est le suivant :

5 _ 8.fA2L L. désignant la portée en pieds

120L &S.y.E 2 l'infléchissement en pouce.

) . : ' e L ) 12L AS8E
Si le fléchissement doit étre inférieur a == on a besoin de

323 y 325

ce qui nous donne :

a) Poutres dont le pourcentage de 'armature est inférieur au pourcentage
économique

12 2,240 X 16.000  53.76 x 16.00
(d —n) 41,67.¢ - t '

b) Poutres dont le pourcentage de I'armature est supérieur a la valeur éco-
nomique

121 860.160

n m.c

Ces expressions sont valables pour une poutre (uelconque en béton armé
parce qu'elles ne dépendent que des tensions et du coefficient d’équivalence.
Elles sont valables en méme temps pour des planchers avec poutrelles
enrobées de béton. Ces derniéres subissent le méme fléchissement que le plan-
cher en béton armé dont la hauteur utile, le coefficient d’équivalence et les ten-
sions maximum sont les mémes.

Influence de la variation du taux de travail de 1’acier.

Pour deux cas analogues, avec ¢ = 600 livres et m = 15, l'influence de l'aug-
mentation du taux detravailde I'acier s’exprime par la valeur de la portée limite.

{ = 16.000 ’_%l“ — 304
£ =20.160 1%1“ — 295,

La variation du coefficient d'équivalence exerce influence analogue.
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Graphiques.

Si I'on porte les valeurs du module de la section pour une largeur du plan-
cher d'un pied, et pour des poutrelles et épaisseurs différentes du plancher
sont portées en fonction de 1’écartement des poutrelles sur du papier logarith-
mique, on obtient des lignes droites. Ce résultat ne change pas dans le cas ou
le module correspond a une plus grande contrainte du béton que celle que 1'on
admet ordinairement, ou & une valeur quelconque, ou si 'on admet le coeffi-
cient d’équivalence tel que les tensions soient en méme temps maxima dans
I'acier et le béton.,

Le diagramme donne les valeurs du module 7 de la section pour une largeur
d’un pied d'un plancher composé de poutrelles de 6" x 3" avec recouvrement
en béton de 3" et pour ¢ =600 livres par pouce carré, { =9 tonnes par pouce
carré, m =15, ainsi que pour m variant entre 15 et 24. Le diagramme donne,
en outre, les valeurs de Z pour les mémes poutrelles avec une couverture de 2"
el 1" et m variant entre 15 et 24. '

Des courbes analogues pourraient étre tracées pour d’autres poutrelles. Sur
le méme graphique on a porté les valeurs du module de la section nécessaire
pour différenles charges par pied carré. 1l est trés simple de déterminer une
section du plancher convenable pour une charge et une portée quelconque. Le
seul inconvénient est que le poids du plancher se trouve compris dans la charge
totale; 4 cause du grand nombre de variables, il n’est pas facile de les ¢limi-
ner toutes. _

La courbe pointillée du diagramme montre I'application de la méthode. Pour
une portée de 15'6" et une charge totale de 180 lbs. par pied carré, le module
correspondant i une largeur d’un pied est de 3,2 et une section convenable peut
étre choisie.
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Summary.

The author has undertaken to evaluate the results of the tests with concret-
ed steel I beams, carried out a few years ago by the National Physical Labo-
ratory, Teddington, near London. The tests simultaneously carried out to
determine the modulus of elasticily of the concrete, showed that it varied
greatly. The author bases his calculations on the method indicated by Mohr
for calculating non-homogeneous cross-sections. For given values of the per-
missible stresses and of the modular ratio he tries to determine the most eco-
nomically favourable distance apart of the concreted 1 beams, the concrete
covering being chosen of different thicknesses.

From the graphic summary at the end, the dimensions of the necessary
ceiling beams and the thickness of the ceiling may be determined for various
loads and spans.

Résumsé.

L’auteur a entrepris I'exploitation des résultats des essais faits il y a quelques
années au « National Physical Laboratory » a Londres sur des poutrelles métal-
liques enrobées de béton. D’essais exécutés simultanément pour la détermina-
tion du coefficient d'élasticité du béton, il résulte que celui-ci est trés variable.
Dans ces calculs, 'auteur se base sur la méthode de Mohr pour la détermina-
tion des tensions dans une section hétérogene. En admettant diverses épais-
seurs de la dalle de béton, il s’efforce, pour dilférentes valeurs des tensions
admissibles et du coeflicient d’équivalence, de trouver la distance la plus éco-
nomique des poutrelles enrobées.

Ala fin de son exposé, nous trouvons un graphique permettant de déter-
miner pour des charges et portées diverses, les dimensions des poutrelles néces-
saires et 'épaisseur de la couche de béton.

Zusammenfassung.

Der Verfasser hat es unternommen, Versuchsergebnisse, die vor einigen
Jahren durch das National Physical Laboratory in London mit einbetonierten
eisernen [-Balken durchgefithrt wurden, auszuwerten. Die gleichzeitig vorge-
nommenen Versuche zur Bestimmung des Elastizititsmoduls des Betons erga-
ben eine starke Veranderlichkeil des Letzteren. Der Verfasser stiitzt seine
rechnerischen Untersuchungen auf die von Mohr gezeigte Methode zur Berech-
nung inhomogener Querschnitte. Er sucht bei gegebenen Werten der zuliissi-
gen Spannungen und der Wertigkeit den wirtschaftlich giinstigsten Trigerab-
stand der einbetonierten I-Triger zu bestimmen, wobei die Stirke der Beton-
deckschicht verschieden gross gewiihlt wird. Aus der graphischen Zusammen-
stellung am Schluss konnen fiir verschiedene Belastungen und Spannweiten
die Abmessungen der erforderlichen Deckentriger und Deckenstirken er-
mittelt werden.
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