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VII A3

EINBETONIERTE STAHLSÄULEN UND TRÄGER,
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, Brunn.

I. Einleitung, Kennzeichnung der Bauweisen.

Mit der Einführung des Stahlskelettbaues im neueren Bauwesen, besonders
im Grossgeschossbau und bei dessen baulicher Entwicklung sind vielfach
konstruktive Aufgaben gelöst worden, die ihn schon zu einer gewissen
Vollkommenheit gebracht haben. Eine Frage ist heute noch offen, die der

zweckmässigen und wirtschaftlichen Ausbildung der Stützen, sowie der Unterzüge

und der Deckenträger, wenn sie einbetoniert werden.
Bisher hat man die Stützen von Stahlskelettbauten mit Ziegeln ummantelt

und den Innenraum mit Beton ausgegossen, oder hat die Stütze ganz mit Beton
umhüllt, ohne dass man mit der tragenden Mitwirkung der Umhüllungstoffe
gerechnet hat. Die Stahlstütze müsste die ganzen Lasten und Momente für
Eigengewicht, Nutzlast und Wind allein übernehmen und müsste hierfür
bemessen werden. Die Umhüllung war bloss Feuerschutz und auch vom
baukünstlerischen Standpunkt angeordnet worden.

Heute ist man geneigt, einer Umhüllung der Stützen mit Beton den Vorzug
zu geben und diesen Beton bei entsprechender Festigkeit tragend mitzurechnen.

Die Folge davon ist, dass man die Stahlsäulenquerschnitte viel schwächer
als früher wählen kann und daher Ersparnisse an Kosten erzielt, die sich
nicht nur auf die ersparte Stahlmenge bezieht sondern sich auch bei der
Anarbeitung, der leichten und schnellen Montage des Stahlgerüstes auswirkt.
Inwieweit die erforderlichen Betonmengen in diesem Falle grösser werden
als bei der bisherigen einfachen Umhüllung muss gleichfalls geklärt werden.

Die Gesamtheit der Stützen mit den stahlbaumässig angeschlossenen Unterzügen

und Trägern behält den Charakter eines Stahlskelettbaues bei, er wird
auch als solcher vorher montiert. Nachträglich werden die Stützen und die
nach beiden Richtungen laufenden Unterzüge einbetoniert, so dass sie nun
ein Gerippe mit einbetonierten steifen Stahlprofilen bilden, in das dann die
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Decken und Wände eingezogen werden. Die Einbetonierung der Unterzüge
und die Deckenherstellung kann auch gleichzeitig erfolgen.

Diese Bauweise unterscheidet sich von den Bestrebungen, die die
Eisenbetonbauweise bei solchen Stockwerkbauten verfolgt, die wohl die Stützen
mit steifen Profilen bewehrt, die Unterzüge und Deckenträger jedoch in der
üblichen Weise mit Rundeisen ausführt. Dabei werden die Stahlbewehrungen
der Stützen wieder erst nach Massgabe des Fortschrittes der gleichzeitigen
Herstellung der Stützen und Decken jeweilig weiter geschossweise aufgesetzt,
wie dies beispielsweise beim Bau des Batä-Hochhauses in Brunn ausgeführt
wurde im Gegensatz zum Arbeitsvorgang beim Stahlskelettbau.

Beide Gesichtspunkte verfolgen den gleichen Zweck, den Grossgeschossbau
wirtschaftlicher zu gestalten.

In vorliegender Abhandlung wird bloss der erste Gesichtspunkt verfolgt.
Es soll nicht unerwähnt gelassen werden, dass der Verfasser bereits im

Jahre 1906 beim Bau des Landesamtsgebäudes in Brunn die Säulen des

doppelten Prunktstiegenhauses mit steifer Stahlbewehrung und mit tragendem
Beton ausgeführt hat.

Bei dem vorhergeschilderten Arbeitsvorgang muss aber eine neuartige
Berechnung des Stahlbaues erfolgen, die sich nicht nur auf die Stützen,
sondern auch auf die Unterzüge erstreckt, die der nachträglichen Betonierung
Rechnung trägt. Bei den Stahlstützen ist einmal zu berücksichtigen, dass sie
schon vor der Betonierung in Spannung sind und das Gleiche tritt bei den
steifen Unterzügen durch das Eigengewicht und das Schalungsgewicht
ein. Dann ist das Zusammenwirken von Stahl und Beton zu untersuchen,
wobei verschiedene Anordnungen der Querbewehrung zu berücksichtigen 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 auseinandergesetzt

und anschliessend behufs Ueberprüfung alle Fragen an einem Hochhaus
mit einem Kellergeschoss und zwanzig Geschossen über der Erde behandelt
und geklärt. Dabei ist es möglich, auch für eine geringere Zahl von Geschossen

für die Praxis ausreichende Schlüsse zu ziehen.
Die Untersuchungen erstrecken sich sowohl auf St 37, wie St 52. Das

Hochhaus wurde für sechs verschiedene Fälle völlig durchgerechnet, die alle
Möglichkeiten der Ausführung beleuchten. Dann wurden die Ersparnisse
gegenüber der bisherigen Bauweise ermittelt und Schlussfolgerungen gezogen.

II. Die Wirkung einbetonierter Stahlsäulen beim
Stahlskelettbau.

Für die Berechnung eines Stahlbaues, der dann einbetoniert wird, wobei
der Beton mittragend angenommen wird, sind noch einige Erwägungen
anzustellen, die auf den Arbeitsvorgang bei der Betonierung Rücksicht nehmen.

1. Dr.-Ing. A. Hawranek. Der Stahlskelettbau mit Berücksichtigung der Hoch- und
Turmhäuser. Berlin, 1931 Verl. J. Springer. Seite 273.
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Erstens ist es nötig zu überlegen, wie die Lasten, die die Decken bringen in
die Säulen übertragen werden. Die Stahlunterzüge sind unmittelbar an die
Stahlsäulen angeschlossen. Mit dem Gewicht der aufgehängten Deckenschalung

ist daher unbedingt bloss die Stahlsäule zusätzlich beansprucht, diese

Belastung kommt wohl dann wieder fort, aber bei der Einbetonierung der Säule
wird der Stahlkern diese zusätzliche Spannung haben und beim Erhärtungs-
prozess des Säulenbetons teilweise, vielleicht sogar ganz behalten. Genaueres
kann man darüber nicht sagen, da diesbezügliche Versuche und Messungen
fehlen. Diese Vorspannung wird also noch zu jener, die das Stahlgewicht der
darüberliegenden Geschosse bringt, hinzu treten und wird sich in den unteren
Geschossen wegen der stärkeren Querschnitte weniger auswirken als in den
oberen.

Es sind zwei Arbeitsvorgänge möglich :

Arbeitsvorgang 1

Praktisch werden wohl vorerst die Stützen betoniert werden und dann erst
die Decken. Es wird also die Art der Kraftübertragung des Deckeneigengewichtes

von dem Zeitintervall zwischen Stützen-und Deckenbetonierung abhängen.

Will man also die Stahlkerne der Stützen durch die Deckenausführung
nicht zusätzlich belasten, so muss man entweder zwei bis drei Tage nach der
Stützenbetonierung erst die Decken herstellen, oder frühhochfesten Zement
verwenden. Erst bei diesen Massnahmen könnte man die neuhinzukommenden
Lasten der Verbundsäule zuweisen.

Arbeitsvorgang 2.

Werden hingegen Säulen und Decken in einem betoniert, was bei forciertem
Betriebe oder bei Betongiesseinrichtungen wohl vorkommen wird, so gehen
die Deckeneigengewichte vorerst in die Stahlstützen. Ob im Laufe der Erhärtung

des Säulenbetons 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 Stützen 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 dürfte sich die Tragkraft solcher
Stützen gegenüber der bei Versuchen mit reinen Säulen ermittelten etwas
ändern.

Man könnte sich zwar etwas helfen, um die Auswirkung der Spannungsverteilung

für den Stahl günstiger zu gestalten, wenn man schon mit der
Betonierung beginnt, sobald das Stahlgerüst noch nicht zur vollen Höhe
montiert ist, aber die Entlastung ist dabei verhältnismässig gering. Ausserdem
bringt eine solche Massnahme Störungen der Montagearbeit.

Schliesslich muss hervorgehoben werden, dass die gerade erwähnte
Unsicherheit in der Verteilung der Kräfte auf den Beton und den Stahlkern, wegen
der grösseren Bewehrungsziffern von bedeutenderem Einfluss ist, als bei den
mit Rundeisen bewehrten Eisenbetonsäulen.

Es darf auch nicht vergesson werden, dass bei einbetonierten Stahlsäulen 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 primären

Schwind Wirkung wohl vorhanden sind, beide aber die Stahlbewehruug
besser ausnützen lassen.

III. Umschnürte Säulen bei Beanspruchung
auf exzentrischen Druck.

Soweit bekannt, sind umschnürte Eisenbetonsäulen mit steifem Stahlkern
bis jetzt nur wenig auf exzentrischen Druck geprüft wrorden. Zwei Versuche
des oesterreichischen Eisenbetonausschusses liegen weit zurück1. Für den
Stahlskelettbau mit Berücksichtigung der Mitwirkung des Betons sind aber
solche Versuche besonders notwendig. Verfasser hat bereits Anfangs 1931 ein
diesbezügliches eingehendes Programm entworfen ; infolge der Wirtschaftskrise

konnte es leider bis jetzt nicht durchgeführt werden, wiewohl das
Stahlmaterial schon zur Verfügung steht. Deshalb ist man genötig, Ergebnisse
von Versuchen mit exzentrischen Kraftangriff bei Rundeisenbewehrung von
Stützen heranzuziehen. Solche liegen unter anderen von 5ac/i und Graf vor'2.

Bei der Berechnung der umschnürten Stützen für exzentrischen Kraftangriff
kommt das Verhalten des Betons sowohl bei Druck wie im Zugteil in Frage.
Besonders das Mass der Steigerung der Betondruckfestigkeit, gegenüber der
Prismenfestigkeit des Betons, das von der Bewehrungsziffer, der Lage der
steifen Bewehrung, von der Grösse der Exzentrizität neben anderen Umständen
abhängt, ist dabei von Wichtigkeit, aber noch nicht geklärt. Die Versuche
Bachs und Grafs zeigen dies ganz deutlich, Seite 55 der genannten Quelle
betrug die Betondruckspannung für einen quadratischen Betonquerschnitt
40 X 40 cm bei 2,50 m Säulenlänge (und je 4 Rundeisen zu 16 mm auf zwei
gegenüberliegenden Seiten, einer Umschnürung von 5 mm Stärke und 7 cm
Ganghöhe) unter der Höchstlast bei zentrischer Belastung <jp 183 kg/cm2.
Die Würfelfestigkeit betrug jw 225 kg/cm7. (Prismenfestigkeit 0,81
der Würfelfestigkeit). Bei einer Exzentrizität der Last von 10 cm stieg die
rechnungsmässige Betonspannung ohne Berücksichtigung des Betonzuges auf
255(l,396jp),bei20 cm auf 288 kg/cm2 (l,576ap) und sank dann bei noch grösserer

Exzentrizität herab. Die Zerstörung erfolgte auf der Druckseite des Betons.
Diese Tatsache ist auch mit anderen Versuchen in Uebereinstimmung und

1. Ing. J. Spitzer. Versuche mit Eisenbetonsäulen. Heft 3 der Mitteilungen über
Versuche des Eisenbeton-Ausschusses des oesterr. Ing. u. Architekten Vereines. 1912. Seite
220.

2. Bach und Graf. Versuche mit bewehrten Betonkörpern, die durch zentrischen und
exzentrischen Druck belastet werden. Heft 166-169 der Forschungsarbeiten auf dem Gebiete
des Ingenieurwesens. Berlin, 1914.
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sagt, dass der Beton bei dieser Beanspruchung noch grössere Druckspannungen

verträgt als seiner Prismenfestigkeit entspricht. Wichtig ist aber, dass die
Biegedruckfestigkeit von Kontrollbalken nicht erreicht wird.

Auch die zwei quadratischen Säulen der Versuche des oesterreichischen
Eisenbetonausschusses (Höhe 3 m, 25 cm Seitenlänge des Querschnittes, Bewehrung

mit vier Winkeleisen 40/40/6, Alter 149 Tage, Exzentrizität 5 cm) zeigten
rechnungsmässige Betondruckspannungen, die, 1,18 bezw. 1,36 grösser
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 Versuchsäulen ergab
sich für die Höchstlast eine Stauchung des Betons von 2,2 mm auf 1 m,
während die Dehnungen auf der Zugseite nur 0,61 mm auf 1 m betrugen. Wie
derUebergang der spez. Formänderungen von der Druckseite auf die Zugseite
erfolgt, ist unbekannt, da keine Messungen darüber vorliegen. Er ist gewiss
nicht geradlinig. Auch das Verhalten der Versuchsäule in dieser Hinsicht bei
kleineren Zwischenbelastungen ist bloss durch Randmessungen bekannt.

Das Gesetz der Verteilung der spezifischen Längenänderungen über den
Querschnitt wird aber bei steifen Bewehrungen gewiss ein anderes sein und
ist ausser anderem von der Grösse, Form und Lage der steifen Bewehrung
abhängig. Nun erhalten aber Stützen des Skelettbaues bei Einbetonierung in
den obersten Stockwerken vielfach infolge der lotrechten Lasten und Wind
auch Zugspannungen, sodass diese Frage bei der Berechnung solcher Säulen
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 für die
Gebrauchslasten die rechnungsmässige Lage der Nullinie mit den Messungen
besser übereinstimmt, wenn man bei kleinen Lastexzentrizitäten den Zug im
Beton nicht berücksichtigt.

Bei einbetonierten Stahlsäulen ergeben sich die Exzentrizitäten relativ klein.
Sie betragen für ein später behandeltes Hochhaus mit 21 Geschossen 4,23 cm
oben und 6,41 cm unten, das ist ca 1/6 bis 1/12 der Seitenlänge des Säulen-
querschnittes. Behalten wir nun die Ergebnisse der Versuche Bachs und Grafs
bei und nehmen wir an, dass für solche kleinere Exzentrizitäten das Verhältnis
zwischen Betondruckfestigkeit bei exzentrischer Belastung und jener für
zentrischen Druck für umschnürte Säulen vj 1,4 sei, so könnte man die zulässige

Betondruckbeanspruchung fürexzentrisichen Druck mit 65 XM 91 kg/
cm' in Rechnung stellen. Dabei ist die zulässige Inanspruchnahme für reinen
Druck mit 65 kg/cm2 angenommen worden.

Bei diesem Werte der zulässigen Betondruckspannung (sb 91 kg/cm2)
treten in der Schale ausserhalb der Umschnürung nach den Versuchen noch
keine Risse ein (Bach), auch nicht bei rechteckigen Querschnitten (Sauger).

Deshalb könnte man mit dem gesamten Betonquerschnitt rechnen, wenn
man sonst die Stahleinlagen und die Umschnürung richtig den Versuchergebnissen

entsprechend berücksichtigt, 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 Ziffer sb 85 kg/cm2 beibehalten. Hier soll nur gesagt
werden, dass man mit der Beanspruchung höher gegen könnte.

Da mit grösserer Ganghöhe der Umschnürung bei exzentrischem Druck
nach den Versuchen die Betondruckspannungen beim Bruch sinken, wären
kleinere Ganghöhen zu wählen, etwa 5 cm.

Wird hochwertiger Stahl für die Umschnürung benützt, so wirkt sich
dessen grösserer Einfluss auf die Betonfestigkeit bei der Berechnung auf
exzentrsichen Druck, wenn man die üblichen Biegungsformeln benützt, rechnerisch

nicht aus. Es kann deshalb nur mit einem höherenv! gerechnet und damit
eine höhere zulässige Betondruck-Inanspruchnahme Sb berücksichtigt werden.
Wie weit man hier gehen kann, ist noch durch Versuche zu klären.

Betonzugspannungen.
Nach den Versuchen von Bach und Graf (Seite 47 der Quelle) ergibt sich,

dass die rechnungsmässigen Betonzugspannungen bei den rechteckigen Säulen
mit Umschnürung und geringen Exzentrizitäten etwa 12 % kleiner ausfallen
als bei Säulen ohne Umschnürung.

Da man aber bei rechteckigen Säulenquerschnitten die Umschnürung ohnehin

nicht mitrechnen kann, und im Stockwerkbau nur verhältnismässig kleine
Exzentrizitäten vorkommen, wäre es wohl möglich mit etwas grösseren
Ganghöhen der Umschnürung auszukommen, soweit die Betonzugspannungen
massgebend sind. Mann müsste aber den Betonquerschnitt entsprechend gross
wählen, damit die Betonzugspannungen nicht allzuhohe Werte erreichen. Diese
Vergrösserung der Ganghöhe steht aber mit den in diesem Belange vorhin bei
den Druckspannungen angeführten Forderungen in Widerspruch. Deshalb
wird man wohl, besonders in den oberen Geschossen, Vergleichsrechnungen
machen müssen, um die richtige Ganghöhe zu ermitteln. Ausserdem gilt dies
so lange man n — 15 für die Rechnung beibehält, was für die Gebrauchslasten

zutreffend erscheint. Für das Bruchstadium kommt allerdings ein
kleineres n in Betracht.

Das Verhältnis der Rissbildungslasten zu den Bruchlasten zeigt mit
wachsender Exzentrizität keine Gesetzmässigkeit. Für kleine Exzentrizitäten (10cm)
war das Verhälnis 0,66.

IV. Formeln für die Berechnung einbetonierter Stahlstützen
mit Umschnürung.

1. Reiner Druck.
Für umschnürte Rechtecksäulen mit steifer Bewehrung bestimmt

sich die Brachlast P einer Säule nach Saliger mit
P Fb<r|1+ 1,03 F0 *P + Fe9*P,

darin bedeuten :

jp Prismenfestigkeit des Betons.
ae Stauchfestigkeit des Stahles.

1. Dr R. Saliger. Versuche an Betonumschnürten SUhlsäulen. Der Bauing, 1931,
Seite 285.
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aes Streckspannung der Umschnürung.
Fb Reiner Betonquerschnitt einschliesslich der Schale.
Fe Querschnitt der Längsstahlbewehrung.
Fcs » » Umschnürung.

Die Wirkung der Umschnürung soll nach Saugers Versuchen bei
rechteckigen Säulenquerschnitten vernachlässigt werden. Morsch hat übrigens
auf Grund seiner Versuche dies ebenfalls festgestellt. Ausserdem treten die
ersten Risse im Beton schon bei einer Belastung auf, die 30 °/0 unter der
Bruchlast liegt.

Für umschnürte Säulen mit kreisförmigem Querschnitt und steifer
Bewehrung ist die Bruchlast

P=Fb Jp+l,iOFeffe+FeB aes

Ist für St 37 ^ 2800 kg/cm2, für St 52 cre 3600 kg/cm2

und die Prismenfestigkeit des Betons nach 28 Tagen 0,8 der Würfelfestigkeit,
so ergibt sich für einen flüssig eingebrachten Beton in der tschechoslowakischen

Republik mindestens.

7p 208 kg/cm2, in Oesterreich a|} 200 kg/cm2,
wir rechnen mit <jp 200 kg/cm2

a) Rechteckige Querschnitte.

Dann erhalten wir für die Bruchlast der Säule mit rechteckigem
Querschnitt die Formeln

für St 37 : P 200 Fb + 2884 F0 200 (Fb + 14,42 F0)
« « 52 : P 200 Fb + 3708 F0 200 (Fb + 18,54 FP)

Dies gäbe bei einer Rechnung auf reinen Druck einschliesslich aller
Nebenwirkungen (Wind) und sb 65 kg/cm2 zulässiger Inanspruchnahme des Betons,

eine Sicherheit von -^ 3,08, einschliesslich der Biegung mitsb 85 kg/cm2

eine Sicherheit von 2,36.
Man erhält also für die Bemessung der Stützen bei reiner Druckbeanspruchung

und der 3,08 fachen Sicherheit die zulässigen Lasten der Säule aus

für St 37 : Pzul - 65 [Fb + 14,42 Fe] | m
für St 52: P/ul 65 [Fb + 18,54 Fe] j [)

woraus sich der erforderliche reine Betonquerschnitt ergibt

für St 37: Fb J^ - 14,42 Fe

P [ \^
für St 52 : Fb gg — 18,5i F, l

Und die volle Gesamtquerschnittsfläche samt Schale Fv

für St 37 : Fx Fb + Fe ^z — 13,42 Fe
oo

40
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für St 52 : Fv j^ — 17,54 Fe

Man ersieht aus den Formeln (1), dass man auf reinen Druck für steife
Bewehrung und Umschnürung, sowie beim gewöhnlichen Eisenbetonquerschnitt

zu rechnen hat, nur dass man für n bei St 37 den Wert 14,42 und bei
St 52 den Wert 18454 setzt.

b) Kreisförmiger Querschnitt.

Die Bruchlast der Säule ist
P Fbap + l,l Fe*e+Fs*es

wird die Umschnürung aus dem gleichen Baustoff genommen wie die steife
Bewehrung, so wird <rse ae und

P=Fbap+ae(U Fe + Fs)

bei der Ganghöhe hcm und der Stärke 3cm der Umschnürung, dem
Durchmesser dcm derselben (KernN und bei Dc,n dem Durchmesser der Säule, ist das
Gewicht g der Umschnürung auf 1 m Höhe.

g= 100FsTund

_dj^Vs~~ 4 h

Wird für die Schale eine Stärke von 3 cm angenommen, so ist D d -f- 6

4

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

_ JP

P (^— - Fej ap + a„ [1,4 Fe + ^

j-L\ J v. Pz

und für eine gegebene Säulenlast P, den erforderlichen äusseren Durchmesser
D aus der Gleichung

4v P, „ /4 4,4 5e\ 6S2?D2+D^ 2-=11 r., + F /*_M i \ +
'TT (7P

p " «p V* '• 7p/ it tfp

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

Ganghöhe h 5 cm, 3 0,7 cm, mit v 3,08 (sb m\ 65 kg/cm2.) wird
Für St 37

Oe= 2800
_

ap 200 ~
D2 + 4,31 D 0,0196 Pz—18,34 Fe+25,9

Für St 52

Ganghöhe h 5 cm, 2 0,7 cm,
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gc 3600

cr„ 200
18

Jp zuu

D2+ 5,55 D 0,0196 Pz — 25,52 F0 + 33,3

2. Exzentrischer Druck.
Nach den Ergebnissen des Abschnittes III wären also bei exzentrischem

Druck die für nichtumschnürte Säulen üblichen Formeln zu berücksichtigen.
Eine Abänderung ist jedoch notwendig. Sie betrifft die Grösse der Normalkraft

N. Da die Säule des reinen Stahlgerüstes eine Vorspannung <jt durch
das Stahlgewicht der Sütze, Unterzüge und Deckenträger erfährt, 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. Ueberträgt sich je nach dem Arbeitsvorgang auch noch ein Teil des
Deckeneisengewichtes Pt unmittelbar in die Stahlstützen, wir bezeichnen ihn
mit [/. Pt, [y. < 1) und die bezügliche Druckspannung <j2, so wird die im
ganzen auf eine Stütze wirkende Last auch vermindert. Wir bezeichnen mit P
die Last einer Stütze bei voller Ausmauerung des Gebäudes einschliesslich
der Windzusatzkraft und die zulässige Inanspruchnahme des Stahles mit se.

Es ist daher für die Berechnung der Stütze die Normalkraft

N P - Px - p Pt (5)

und das Moment M anzunehmen.
Bei der Bemessung muss dann die auftretende grösste Stahlspannung ce

kleiner sein als die reduzierte zulässige Inanspruchnahme

(7c < «e <*! ^2 (6)

Ist noch die Schwindspannung a3 im Stahl, eine Druckspannung zu
berücksichtigen (Siehe Abschnitt V. 7), so muss dann

Dann kann man aber auch im Beton die Schwindspannung <j4 (Zugspannung)

beachten, sodass die rechnungsmässige Betondruckspannung <jb(i, bezw.
Betonzugspannung abit

ffbd < Sb + <*4

ffb£ < «b — a4 \

Führt man die Rechnung nach obigem Gesichtspunkte durch, so erhält man
kleinere Betonquerschnitte als ohne Berücksichtigung der Vorspannung.

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

Um die Auswirkung der in den vorstehenden Abschnitten gegebenen Erörterungen
auf Stahlskelettbauten bei Berücksichtigung des tragenden Betons gegenüber der
bisher üblichen Bauweise mit gewöhnlicher Ummantelung zu sehen, um für die
möglichen Ersparnisseim Stahlaufwand und für die nötige Vergrösserung der Betonmenge
ein Bild in Zahlen zu erhalten, wurde ein Hochhaus mit einem Kellergeschoss und
weiteren 20 Stockwerken herangezogen.
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Alle Rechnungsergebnisse
sindjn den beigefügten Zahlentafeln

und zeichnerischen
Darstellungen derart eingetragen,
dass man für alle behandelten
Fragen auch ein Bild gewinnt,
wenn es sich um eine geringere

Zahl von Stockwerken
handelt.

Es sollen hierbei auch alle
Einzelheiten behandelt werden,

die für den Konstrukteur
wichtig sind. Bei den Berechnungen

müssten manche
Annahmen gemacht werden, wie
etwa die Abminderungen der
Nutzlasten für die
Säulenberechnung, doch sind sie die
allgemein üblichen. Auch der
Typus des Hochhauses wurde
bisherigen Ausführungen ange-
passt. Für stärkere
Abweichungen in den Stützenentfernungen

und Belastungen werden

sich natürlich die Ergebnisse

ändern.

Abmessungen des
Hochhauses.

Das Hochhaus (Abb. 1.) hat
ein Kellergeschoss von 3,00 m
Höhe, im Erdgeschoss ist eine
Höhe von 4,50 m vorgesehen,
in den übrigen Geschossen eine
solche von 3,50 m. Die Gesamthöhe

des Baues beträgt 74,00
m. Im Querschnitt ist das
Gebäude vierslielig, wobei die
einzelnen Schiffe 6,00 m
Stützenentfernung haben. Auch in
der Längsrichtung des
Hochhauses sind die Stützen in
6,00 m Entfernung angeordnet.

Die Unterzüge laufen in der
Querrichtung des Gebäudes.
In jedem Deckenfeld sind vier
Deckenträger in Abständen
von je 1,50 m eingebaut. (Siehe
Grundriss.)
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1. Voraussetzungen für die Berechnungen.
ä. higenqewichte und Nutzlasten.

Als Deckeneigengewicht samt den Stahlträgern wurden 250 kg/m2 angenommen.
Die Nutzlasten betragen auf der Dachdecke 75 kg/m2, in den übrigen Ge

schössen 500 kg/m2 Diese sind in der Dachdecke und jene des obersten Geschosses
voll gerechnet, wahrend in den darunter hegenden Geschossen für die Stutzenbeiech-

nung eine Abminderung um je 5 °/Q der Nutzlast pro Geschoss eingeführt wurde,
bis die Abminderung 40 °/0 erreicht hat, dann ist in den Geschossen weiter abwärts
die 40 °/0 Abminderung beibehalten worden, sodass in den untersten 10 Geschossen

mit 300 kg/m2 Nutzlast gerechnet wurde Diese abgeminderten Nutzlasten sind in
Abbildung 1 eingetragen Der Winddruck wurde über die ganze Hohe mit 150 kg/m2
angenommen

Die Untersuchungen wurden sowohl für gewöhnlichen Baustahl St. 37, wie fui
hochwertigen Baustahl St 52 durchgeführt und die spatei ausgewiesenen Stahlgewichte
auf Grund vollständiger konstruktiver Auftragung nach genauer Berechnung ermittelt

Der Rechnungsgang gliedert sich in vier Stufen
Fall. I. Berechnung des reinen Slahlgerustesbloss für das Eisengewicht und Wind

Die Stut/en sind auf Knicken nach den Tschechoslowakischen Vorschriften gerechnet
und aut Biegung

F*all I a Berechnung des reinen Stahlgei ustes, wie ad I für Eisengewicht und
Wind. Die Stut/en sind jedoch auf Druck und Biegung gerechnet

Fall II. Berechnung der einbetonierten Konstruktion einschliesslich der eingezogenen
Wände und Decken fui Eigengewicht, Nutzlasten und Wind, wobei die in I

ermittelten Stahlquerschnitte beibehalten und die eventuelle Verstärkung der Stutzen-
stahlquerschnilte ermittelt wurden Die Säulen sind auf Druck und Biegung geiechnet
unter Mitwirkung des Betons

Fall III Berechnung des Skelettes als reiner Stahlgerippebau, wobei die Ummante-
lung als nicht mitwirkend angenommen wurde, was der bisherigen üblichen Rechnung-

und Ausfuhrungsweise entspricht.
Fall IV Berechnung der primären Schwindspannungen.
Für die Einbetonierung der Stutzen bei Fall III und derTiagerbei Fall II und III,

war dei Grundsatz massgebend, dass die Stut/en eine Deckung \on 5 cm nach allen
Seiten wegen der Feuersicheiheit erhalten, die Unterzuge und Deckenträger unten
und seitlich von 3 cm, oben von 4 cm Die einbetonierten Querschnitte sind rechteckig

oder quadratisch Es wurden aber auch kreisförmige Querschnitte untersucht
Für die Stutzen bei Fall II waren starkeie Betondeckschichten erforderlich

h Wind.

Der Wind in der Querrichtung auf das reine Stahlgerust (Fall 1) wurde in einei
solchen Schiefe angenommen, dass er sowohl alle Säulen, wie alle an die Stutzen
angeschlossenen Deckenträger eines Geschosses, also vier Deckenträger, triflt Dies
ist zwar sehr ungunstig, kann abei vorkommen. Die hierbei erforderliche Schiefe des
Wrindanfalls ist verhältnismässig gering Als Angriffsfläche wurde ein mittleres Sau-

lenprofil, 2 I Nr 22 mit rund 20 cm Flanschbreite angenommen und die Bindebleche
sowie Anschlussbleche für die Unterzuge berücksichtigt, wobei für die hinteien
Bindebleche ein Zuschlag von 50 °

0, für die hinteren Anschlussbleche ein solcher \on
20 °/0 berechnet wurde

Es ergeben sich daher nachstehende Windangriffslasten.

a. Stutze pio Stutze 42,40 kg/m
für vier Stutzen 4 42,4 =¦ 170,00 kg/m
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ß. Windknotenlasten.
1) Dachgeschoss 593 kg.
2) Normale Decke 810 kg.

Diese Belastungen wurden sowohl für eine Ausführung in St 37 wie in St 52
beibehalten und angenommen, dass jeder Stockwerkrahmen den auf ihn entfallenden
Winddruck selbst überträgt. Da sich herausstellte, dass die Stützenquerschnitte der
Aussen- wie der Innenstülzen nahezu gleich sind, wurden die bezüglichen Windmomente

auf alle vier Stützen gleichmässig aufgeteilt.
Bei der Berechnung der Windmomente wurden die Momentennullpunkte der Stützen

im Dachgeschosse und in den übrigen Geschossen im Abstände 0,46 h.,
im Erdgeschoss mit 0,55 h, im Kellergeschoss mit 0,80 h von unten, entsprechend
genaueren Berechnungen angenommen (h Geschosshöhe). Für die Riegel sind die
Momentennullstellen in der Feldmitte angenommen worden.

Der Winddruck auf das vollausgemauerte Gebäude (Fall II und III) wurde mit
900 kg/m Höhe eingesetzt, die Windmomente pro Stütze sind in Abb. 2 wiedergegeben

und zwar gilt die Kurve A für das reine Stahlgerüst, die Kurve B für den vollen
Ausbau pro Stütze.

c. Knicken.

Für die Berechnung der Stahlstützen auf Knicken wurden die w-Werte nach
der tschechoslowakischen Norm für gewöhnlichen Baustahl C 38 eingesetzt, der dem
deutschen Stahl St 37 entspricht und für hochwertigen Baustahl jene für G 55
gewählt, die sich von den deutschen Vorschriften für St 52 nur wenig unterscheiden.

d. Zulässige Inanspruchnahmen.
Stahl.

Die zulässigen Inanspruchnahmen betragen :

Für St 37 ohne Wind se< 1200 kg/cm2
mit » 1400 »

Für St 52 ohne Wind se 1800 kg/cm2
mit Wind 2100 »

Beton.
Für die Einbetonierung der Säulen wird man wohl den besten Zement verwenden.
Nach den tschechoslowakischen Normen 1090 vom Jahre 1931 ist hierbei eine

Würfelfestigkeit des besten Betons nach 28 Tagen vorgeschrieben :

Für erdfeuchten Beton von 400 kg/cm2,
weichen » » 330 »

flüssigen » » 260 »

Letzterer wird angenommen.
Als zulässige Inanspruchnahmen des Betons wurden im Folgenden berücksichtigt:

Für reinen Druck sh -= 55 kg/cm2, mit allen Nebenkräften 65 kg/cm2
» Druck und Biegung sh 65 » » » » 85 »

In Oesterreich ist für eine Würfelfestigkeit nach 28 Tagen bei flüssigem Beton
von 250 kg/cm2, bei Umschnürung für reinen Druck 60 kg/cm2, für Druck und
Biegung 70 kg/cm2 zugelassen.

2. Deckenträger und Unterzüge.
Die Deckenträger wurden durchwegs als freiaufliegende Träger für ihre künftige

Belastung gerechnet mit se 1200 kg/cm* für St 37, bezw. 1800 kg/cm2 für
St 52.
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Die Unterzüge sind als durchlaufende Träger über vier Stützen berechnet worden,

ebenso ihre Stützendrücke für die Säulenbelastungen. Bei ihrer Bemessung wurden

auch.die vom Winddruck auf das völlig ausgemauerte Gebäude herrührenden
Momente berücksichtigt und zwar näherungsweise. Bedeuten A M den Zuwachs an
Windmomenten im Geschoss, B die Entfernung der Aussenstützen (18 m), h die
Entfernung der Innenstützen (6 m) und V und S die Querkräfte im Momentenullpunkt
des Riegels im Aussen-bezw. Mittelfeld, so ist

V
B

B2+£2 AM;S B^AM;
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 für solche Bauten gewalzt
und verwendet werdeu. Als zulässige Inanspruchnahme kamen die höheren Werte
1400 für St 37 bezw. 2100 kg/cm2 für St 52 in Betracht.

Für die Unterzüge waren Verstärkungen durch Kopfplalten über den Stützen
erforderlich, die angeschweisst gedacht sind und daher ohne Nietabzug gerechnet werden

konnten. Die Gewichte wurden auf Grund einer Materialverteilung berechnet.

a. Berechnung ohne Mitwirkung des Betons.

Es ergaben sich nachstehende Profile und Gewichte der Stahldeckenkonstruktion
samt Anschlüssen für beide Stahlsorten und für 1 in2 Decke und 1 m8 umbauten
Raum.

Gewichte der Deckenträger.

St 37 St 52 Ersparnis

Profil
Gewicht in

Profil
Gewicht in gegen

St 37

kg/m2 kg/m3 kg/m* kg/m3
in %

Dachdecke Id 19 16,8 4,8 Id 17 14,1 4,03 16

Normale Decke Id 26 29,30 8,38 Id 22 22,4 6,38 23,6

Gewichte der Unterzüge und Deckenträger für 6 m Gebäudelänge.

Zahl d.
St 37 St 52

Ersparnis
Geschosse Gesamt Gewicht Gesamt Gewicht gegen St 37

von oben Gewichte kg. inkgm/3 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 11,5 22,9
21 120804 15,1 93502 11,7 22,6

Aus der ersten Zusammenstellung ist zu entnehmen, dass man bei den Deckenträgern

16 bis 23,6 °/0 bei der Wahl hochwertigen Stahles an Gewicht ersparen kann.
In der zweiten Zusammenstellung finden sich die gesamten Deckenträgergewichte

im Ganzen und auf 1 m3 umbauten Raum bezogen, wobei die Ziffern abgestuft

für je drei noch hinzukommende Geschosse angegeben sind.
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Man beachte die mit der Geschosszahl steigenden RaumeinheitszilTern. Die
Gevvichtsersparnisse sind dabei abnehmend, betragen aber doch 24,2 bis 22,6 °/0.

Schlussfolgerung : Die Anwendung von hochwertigem Stahl für die Deckenträger,

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 Ausführung in
St. 52 hinderlich sind.

b. Berechnung bei Mitwirkung des Betons.

Werden die unter a gerechneteu Deckenträger und Unterzüge einbetoniert und
der Beton mittragend gerechnet, so ändert sich das Bild teilweise. Dabei wurde eine
ausreichende kleinste Deckung der Stahlträger durch den Beton von 3 cm unten
und seitlich vorgesehen, und von 4 cm oben, entsprechend der üblichen
Drückbetonschichte bei Steineisendecken. Bei den Deckenträgern wurde eine Stelzung
angenommen mit einer trapezförmigen, oben breiteren Einhüllung, bei den Unterzügen
ist der Betonquerschnitt rechteckig vorausgesetzt.

Die Untersuchungen sind sowohl für St 37 wie für St 52 ausgeführt.

a) Deckenträger.
St 37. Es zeigt sich, dass die mit den vorhin genannten Abmessungen einbetonierten

Träger bei Rechteckform nur Betonspannungen von 70 kg/cm2 (Dachdecke
Id 19) bezw. 68 kg/cm2 (Normale Decke Id 26) bei gemeinsamer Wirkung erhalten,
während die Stahlspannungen in diesen zwei Fällen 1072 kg/cm2 (gegen früher 1177)
bezw. 1069 kg/cm2 (gegen 1146) betragen. Um also die Betonspannungen herabzusetzen,

muss bei den erwähnten Minimaldeckungen die Einbetonierung nach dem
Trapezprofil erfolgen.

Es gelingt aber auch unter Beibehaltung des Trapezprofiles durch die W^ahl
niedrigerer Deckenträger auch den Stahl ziemlich auszunützen, wenn man bei der
Dachdecke statt Id 19 das Profil Id 18 und bei der normalen Decke statt Id 26 das
Profil Id 24 wälilt. Dabei sind die Betonspannungen 66,4 bezw. 65,3 kg/cm2, die
Stahlspannungen 1174 bezw. 1257 kg/cm2. Man kann also in diesem Falle an Stahl-
gewicht bei den Trägern der Dachdecke 8,8 °/0, bei der normalen Decke 13,7 °/0 gegenüber

einem normalen Stahlskelettbau (Fall III) sparen, wenn man für den Beton
die gleiche zulässige Inanspruchnahme festlegt, wie bei den Säulen. Dagegen gelingt
es nicht, die Betonspannungen wesentlich herabzusetzten, ausser man wählt stärkere

Umhüllungen, die jedoch die Säulenlasten vergrössern würden. Deshalb ergibt
sich, dass man die Einbetonierung der Deckenträger auch mit einem hochwertigen
Beton durchführen muss.

St 52. Ganz anders liegt der Fall bei St 52. Hier kann man den hochwerligen
Stahl keines Falls in Form von Profil-eisen ausnützen. Man müsste wesentlich
niedrigere Träger wählen, die sich infolge des Eigengewichtes schon stark durchbiegen
und die Anschlussmöglichkeit an die Unterzüge verschlechtern. Selbst bei sehr breit
angenommener Betondruckzone kann man im Stahl höchstens 1300 kg/cm2 Beanspru
chung erzielen, wenn die zulässige Betondruckspannung selbst mit 65 kg/cm2
angenommen wird, Auch würde die Längssteifigkeit des aufzustellenden Stahlskelettes
darunter leiden. Deshalb ist die Ausführung der Deckenträger in hochwertigem Stahl
nicht zu empfehlen.

ß) Unterzüge.
Betoniert man die Stahlunterzüge ein, die für Eigengewicht, Nutzlast und Wind-

momenle bei St 37 mit 1400 kg/cm^, bei St 52 mit 2100 kg/cm2 ohne Nietabzug und
angeschweissten Kopfplatten bemessen wurden und wählt die oben angeführten
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Betondeckungen, so zeigt sich für die Stellen der grössten negativen Momente und
bei dem Rechteckquerschnitt des Betons folgendes.

St 37. Die Stahlspannungen werden nur unwesentlich niedriger, die Betondruckspannungen

erreichen aber bei den Unterzügen in den oberen Geschossen 82, in den
anderen 88 kg/cm2. Sie sind also ausserordentlich hoch. Wollte man bloss 65 kg/cm2
Betondruekspannung erzielen, so müssten die seitlichen Deckungen statt 3 je 7 cm
betragen, was einen Mehraufwand an Beton und damit eine Gewichtserhöhung bringt.
Jedenfalls muss man mit hochwertigem Beton arbeiten. Die Nullinie liegt im Durchschnitt

etwa im Abstände 0,44 h vom Druckrande.
St 52. Auch hier werden die Stahlspannungen um 100 bis 60 kg/cm2 geringer,

dafür erreichen die Betondruckspannungen in den oberen Geschossen 110 kg/cm2,
in den anderen bis 130 kg/cm2, also ganz unzulässige W^erte.

Es ergibt sich also für che Unterzüge ebenso wie bei den Deckenträgern, dass der

hochwertige Stahl bei Berücksichtigung einer Mitwirkung des Betons
unwirtschaftlich ist.

Selbstverständlich muss in allen Fällen, wo man mit der Mitwirkung des Betons
rechnet, der Verbund durch Bügelanordnungen gesichert sein.

Diese Ergebnisse sind rechnungsmässig erhalten, es wäre aber nicht ausgeschlossen,
dass Versuche die Schlussfolgerungen etwas abändern.

3. Das re i n e Stahlskelett. V a 11 l.
Bei der Berechnung dieser ersten Phase warder Grundsatz massgebend, dass das

reine Stahlskelett für sich in allen seinen Teilen bis zu seiner vollkommenen
Fertigstellung unter Einhaltung und Ausnutzung der zulässigen Inanspruchnahme, unter
seinem Eigengewicht (ohne Umhüllung, Decken und Wände) und bei Wind völlig
standsicher sei. Das derart bemessene Stahlgerüst soll dann einbetoniert werden
(Fall II). Bei einem solchen Vorgang ergeben sich gegenüber einem reinen Stahlskelettbau-

bisheriger Ausführungsweise (Fall III) Gewichlsersparnisse. Diese sollen
festgestellt und erhoben werden, ob die derart bemessenen Stahlquerschnitte auch bei

Mitwirkung des Betons (Fall II) für diese Zwecke wirtschaftlich sind.
Im Folgenden sollen nur die Stützen behandelt werden. Als Stützenprolil sind

zwei I-Träger gewählt mit 16 cm lichtem Abstand zwischen den Flanschenenden.
Die Stützenstösse sind in jedem dritten Geschoss angeordnet, so dass jeder Stützenstrang

aus 7 Schüssen besteht. Die Querschnitte der Stützen sind auf Knicken und
Biegung infolge Windmomente (Linie A Abb. 2) berechnet und zwar mit Nietabzug.
Es wurden alle Schüsse sowohl für die Innen-wie die Aussenstützen gerechnet.

Die Beanspruchung auf Wind gibt den Ausschlag. Sie nimmt von der
Gesamtbeanspruchung bei den Innenstützen im obersten Säulenschuss 85 0/o im untersten
noch 76 °/0 in Anspruch, bei den Aussenstützen 89,5 bezw. 70 °/0.

Die Rechnung ist für St 37 und St 52 durchgeführt worden. Ihre Ergebnisse sind
in den Tabellen 1 und 2 für St 37 in den Tabellen 3 und 4 für St 52 eingetragen, aus
denen auch alle angreifenden Lasten und Momente, wie die Profile und Spannungen
entnommen werden können.

Für alle diese Säulen wurde eine genaue Gewrichtsberechnung unter Berücksichtigung

aller Bindebleche, Unlerzuganschlüsse und Stösse für jeden Säulenschuss
durchgeführt. Ihre Ergebnisse sind in Kurven (Abb 3) eingetragen, und zwar für Innen-
und Aussenstützen getrennt. Die Gesamtgewichte sind in Abb. 4 und in Tabelle 13

eingetragen. Die Gewichtseinheitswerte für ein m3 unibauten Raum finden sich in
Abb. 5.

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

üabeUei.
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4. Berechnung der Stützen des reinen Gerüstes auf
blossen Druck und Wfind. Fall la.

Ausgehend von dem Gesichtspunkt, dass infolge der Mitwirkung des Betons bei

nachträglicher Einbetonierung der Stützen die Bemessung der Stahlsäulen auf Druck
und Biegung, ohne die Knickung zu berücksichtigen, weitere Ersparnisse an Stahl-



Einbetonierte Stahlsäulen und Träger 635

gewicht erzielt werden könnten, wurde untersucht, ob und wie weit eine solche

Berechnung zulässig sei.
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Deshalb wurde nachgesehen wie hoch die Beanspruchung steigt, wenn diese
Querschnitte nachher auf Knickung nachgeprüft werden.

Da das reine Stahlskelett nicht lange Zeit ohne Einbetonierung bleibt und mit dieser

nicht erst gewartet werden muss, bis der ganze Skelettbau fertig ist, könnte eine
höhere zulässige Inanspruchnahme vorübergehend zugelassen werden ; wie dies ja
bei Montierungen von grösseren Brücken zulässig ist. (Beltbrücke).
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Man kann in diesem Fall eine Erhöhung der zulässigen Inanspruchnahme für die
kurze Zeit um 25 °/0 empfehlen.

Es wurden deshalb vorerst die Stützenquerschnitte für reinen Druck und Biegung
für das Eigengewicht des Stahlgerripes berechnet. Die Querschnitte sind ohne
Nietabzug ermittelt, wobei für St 37 die zulässige Inanspruchnahme mit s 1400 kg/cm2,
für St 52 mit s =¦ 2100 kg/cm2 angenommen wurde. Schliesslich wurden die
Gewichte der Stahlskelettstützen einschliesslich aller Stossdeckungen, Bindebleche,
Anschlüsse bestimmt. Die erhaltenen Werte sind in den grafischen Darstellungen
(Abb. 3) unter Fall I a eingetragen. Die Gesamtstahlgewichte finden sich in Tabelle 13.

Hinzugefügt möge werden, dass bei den Spannungen die Momentenwirkungen
den Ausschlag geben und diese bei St 52 grösser sind als bei St 37.

Die derart ermittelten Querschnitte sind dann auf Knicken und Biegung nachgeprüft

worden, wobei die Nietabzüge berücksichtigt wurden. Die zulässigen
Inanspruchnahmen wurden für St 37 mit s 1750 kg/cm2, für St 52 mit s 2625 kg/cm2
angesetzt.

Es stellte sich heraus, dass diese erhöhten zulässigen Inanspruchnahmen erst in
den untersten Geschossen erreicht werden und dass sich in dieser Hinsicht St 37
günstiger verhält als St 52. In beiden Fällen sind die Aussenstützen empfindlicher
als die Innenstützen, nur bei den Aussenstützen von St 52 müssten zwei Säulenschüsse

verstärkt werden, damit auch bei diesen die erhöhte zulässige Inanspruchnahme

eingehalten wird.
In den obersten sechs Geschossen sind die tatsächlichen Beanspruchungen nur

massig höher als s 1400 kg/cm2 bezw. 2100 kg/cm2, da die Stützenquerschnitte
für die erste Berechnung auf Druck und Biegung aus konstruktiven Gründen nicht
ausgenutzt waren.

Die Ersparnisse an Gesamtgewicht gegenüber Fall I sind allerdings nicht sehr

gross.
Für 21 Geschosse beträgt das Gesamtgewicht :

St 37 St 52
Fall I 156,72* 121,04*
Fall la 151,08* 117,02*

Ersparnis 5,64 * 4,02 *

Für 12 Geschosse beträgt das Gesamtgewicht :

St 37 St 52
Fall I 80,17* 61,78*
Fall la 77,94* 60,08*

Ersparnis 2,23* 1,70*

Die Gewichte beziehen sich auf sechs Meter Gebäudelänge.

Schluss folgerung.
Wenn auch bei der vorliegenden Untersuchung im Querschnitt des Skelettbaues

gleiche Stützenentfernungen angenommen worden sind, kann der Schluss gezogen
werden, dass es zulässig i^t, die Stützenstahlquerschnitte auf reinen Druck und
Biegung zu bemessen. Die vorübergehenden Inanspruchnahmen geben bei St 37
dann noch eine Sicherheit von 1,6, bei St 52 von 1,36 gegen das Erreichen der
Streckgrenze. St 37 verhält sich also in diesem Punkte günstiger als St 52.

Die Zulässigkeit dieser Berechnungsweise ändert sich nicht wenn die hier
ausgewiesenen Sicherheiten als zu klein angesehen werden sollten. Eine etwaige
Erhöhung der Sicherheiten wirkt sich allerdings in der Gewichtsersparnis aus.
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Die Beanspruchungen dei Stutzen werden noch gunstiger auslallen, wenn ge-
schweisste Konstruktionen angewendet werden, weil dann die Nietabzuge fortfallen
und wenn man mit der Einbetonierung der Stutzen in den unteren Geschossen beginnt
bevor das ganze Stahlskelett aufgestellt ist, da die unteren Stutzenteile kleinere
Beanspruchungen erhalten Ausserdem werden dabei die Vorspannungan in dem Stahlkern

geringer. Dieser Bauvorgang wird sich also bei einer grosseren Zahl von
Geschossen empfehlen.

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

5 Berechnung des Stahlskelettes bei Mitwirkung
des Betons. Fall II.

Als Bewehrung der Stützen waren die bei Fall I für Knicken und Biegung
ermittelten Stahlquerschnitte herangezogen worden Die Betonquerschnitte sind in den
oberen zwei Saulenschussen, also für die sechs obersten Geschosse rechteckig, in den
übrigen Geschossen quadratisch angenommen. Die Berechnung der Stutzen erfolgte

für den endgiltigen Belastungszustand für Eigengewicht, Nut/last und Wind
Die Bemessung der Betonquerschnitte ist vorerst nach den im Abschnitt IV fui

umschnürte Rechteckquerschnitte gegebenen Formeln 2) auf zentrischen Druck ohne
Wind und zwar sowohl für eine Bewehrung mit St 37 wie für St 52 durchgeführt
Die zulassige Betonspannung war dabei zu sb 65 kg/cm2 angesetzt. Die auf diese
Weise errechneten Betonquerschnitte waren aber für die Berechnung einsschhesshch
Wind für exzentrischen Druck mit dem ei höhten sb 85 kg/cm2 zuklein. Sie müssten

durchwegs vergrössert werden
Da die Umschnürung an Rechteckquerschnitten bei Versuchen mit zentrischem

Druck keine Erhöhung der Tragkraft brachte wurde die Berechnung auf exzentrischen
Druck nach den Formeln für gewohnliche Eisenbetonquerschnitte durchgeführt und
/war unter Berücksichtigung der Zugspannungen im Beton Es hat sich gezeigt,
dass bei Bewehrung in St 37^die Zugspannungen des Betons die zulassige
Inanspruchnahme von 15 kg/cm2 nicht tberschntt. Sie war in dem Querschnitt des obeisten
Saulenschusses 2,8 kg/cm2 und in einem anderen 13,3 kg/cm2. Eine geringe Quer-
schnilts\ergrosserung hatte auch diese herabgedruckt Sonst waren die Normalkrafte
im Kern des Querschnittes geblieben. Bei der Rechnung für St 52 war dies bei
den gewählten Querschnitten durchwegs der Fall Allerdings sind die Seitenlangen
der Betonquerschnitte in let/terem Falle um ca 2 cm grosser als für St 37.

Die nachgepi uften Spannungen in der Stahlbewehrung blieben bei St 37 um 200
bis 400 kg/cm2 unter der zulassigen Inanspruchnahme von 1400 kg/cm2, wahrend
sie sich bei St 52 /wischen 970 und 1128 kg/cm2 bewegten, gegen 2100 kg cm*
zulassige Inanspruchnahme (Tabellen 5-8) Dieses Ergebnis lasst sehr wichtige
Schluss Folgerungen zu.

Sehlussfolgerungen
Untersucht man jene Spannungen, die in den noch nicht einbetonierten Stahlsaulen

infolge des reinen Eisengewichtes 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 a'so die Stahlsaulen, wenn sie
einbetoniert werden.

Da che Beanspruchungen der Säulen bei St 37 nach der Einbetonierung
einschliesslich Wind nur 1000 bis 1200 kg/cm2 gegenüber der zulassigen Inanspruchnahme

von 1400 kg/cm2 betragen, ist es möglich, die Stahlsaulen in St 37 mit
Rucksicht auf die noch hinzukommende Vorspannung auszunutzen.



(i)S A. Hawranek

Bei St 52 ist dies aber bei den gewählten Querschnitten nicht der Fall, denn die
Säulen haben samt der Vorspannung bloss eine Inanspruchnahme von etwa 1180
bis 1358 kg/cm2, gegen die zulässige von 2100 kg/cm2. Sie sind also nicht
ausgenützt.
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Würde man die Betonquerschnitte in diesem Falle verkleinern, so steigen die
Betonspannungen bald stark an, sodass auch dieser WTeg ungangbar ist. Bedenkt
man, dass sogar die Betonquerschnitte bei St 52 grösser sind, als bei St 37, so

ergibt sich, dass bei diesem Rechnungsvorgang die Anwendung von St 52 bei
Mitwirkung von Beton in der Säule unwirtschaftlich ist.
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Das Ergebnis für St 52 wird etwas günstiger, wenn man eine andere Querschnittsform

der Stahlbewehrung als die übliche annimmt und die Stahlquerschnitte
nahe den Ecken des Betonquerschnitts konzentriert, etwa durch vier starke Winkelisen

samt Verstärkungen. Der Betonquerschnitt wurde kreisförmig angenommen.
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(Abb. ll). Für das Kellergeschoss (siebenter Schuss von oben) genügt eine Rundsäule

von 75 cm Durchmesser und 10,3 °/ 0 Bewehrung gegenüber der Quadratsäule
von 90 cm Seitenlänge und 2,27 °/0 Bewehrung.

im 5. Schuss Rundsaüle 65 cm. Durchmesser, 7,3 °/0 Bewehrung.
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Quadratsäule 27 cm. Durchmesser, 2,3 °/° Bewehrung
im 3. Schuss Quadratsäule 53 cm. Seitenlänge, 3,39 °/0 »

Rundsäule 55 cm. Seitenlänge, 6,5 % »

Die Stahlspannungen in der Rundsäule betragen :

ohne Vorspannung
im 7. Schuss 1216 kg/cm2

5. » 1220 »>

3. » 1149

mit Vorspannung
1436 kg/cm2
1440 »

1379 »

Qeschosi
13-21

Eine bessere Ausnutzung des Stahls gegenüber dem Quadratquerschnitt ist also in
dem unterem Geschosse schon vorhanden, wird aber mit einer stärkeren Bewehrung
erreicht. Die Betonquerschnitte werden kleiner. Ergänzend seien noch für den Fall
II und rechteckige Betonquerschnitte die BewehrungszifFer, auf.den vollen
Betonquerschnitt bezogen, angegeben.

Sie bewegen sich bei St 37 zwischen

4,12 °/0 oben, bis 2,94 °/0 unten für die Innenstütze
4,28 °/0 » » 3,61 % w » » Aussenstütze

bei St 52 zwischen

3,98 °/0 oben, bis 2,27 °/0 unten für die Innenstütze
4,38 °/0 » » 2,49 °/0 » » » Aussenstütze

Die Querschnittsabmessungen des Betons sind aus den Zahlentafeln 5, 6. 7 und
8 zu entnehmen. Die erforderlichen Betonmengen aus Abb. 6 und 7. In diesen

Abbildungen sind auch die
Betonmengen für den Fall III
eingetragen, sodass die Unterschiede
beurteilt werden können.

6. Berechnung eines
Stahlskelettes nach der üblichen

Bauweise mit blosser

Umhüllung. Fall III.
Die Berechnung der Stützen

erfolgte nach der üblichen Weise
der bisherigen Ausführungen von
Stahlskelettbauten. Es wurden
die Eigengewichte und Nutzlasten
der Decken, der Ummantelungen,
der Stützen und der Winddruck
auf das völlig ausgemauerte
Gebäude berücksichtigt.

In den Tabellen 9, 10, 11 und
12 finden sich die Lasten,
Stützenquerschnitte und Spannungen
angegeben. In Abbildung 3 sind
die Stützengewichte, in Abbildung
4) die Gesamtgewichte und in

Abbildung 5) jene für ein m3 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
Geschossen 24,10 °/o und bei 21 Geschossen 25,53 °/0

Die Stahlgewichte pro umbauten Raum betragen für St 37 bei 3 Geschossen
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17,64 kg/m3, bei 21 Geschossen 27,16 kg/m3, für S t 52 bei 3 Geschossen 13,40 kg/m3,
bei 21 Geschossen 20,20 kg/m3, für andere Geschosszahlen sei auf die Abbildung
5 verwiesen.

Die umhüllten Stützen für diesen Fall haben kleinere Abmessungen als in Fall II.
Beispielsweise hat für St 52 der Betonquerschnitt im Kellergeschoss 70 cm Seiten-
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länge gegen 90 cm im Fall II. (Abb. 8, 9). Für St 37 istdie Kellersäule 74 x 70 cm,
also massig grösser als bei St 52. Der Unterschied wird in den oberen Geschossen
kleiner.
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7. Schwindspan n ungee. Fall IV.
Es wurden bloss die rechnerischen primären Schwindspannungen 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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37 und 3,98 bis 2,27 °/0 bei St 52. Bei höheren Bewehrungsziflfern nehmen die
Stahlspannungen ab, die Betonspannungen zu.

Wenn also für die Stützen kleinere Betonquerschnilte gewählt werden mit stärkerer
Bewehrung, um gegebenem N und M zu genügen, so wird der Stahl nur dann
besserausgenützt, wenn die Schwindspannungen noch grösser sind, als die Spannungserhöhung

durch die Lasten bei dieser Massnahme.
Bei dem in Abschnitt V. 5. behandeltem Fall einer Rundsäuie (Kellergeschoss)

sind etwa bei 10°/o Bewehrung die Schwindspannungen dieser genannten Spannungserhöhung

gleich. Das ist aber aus konstruktiven Gründen des Stahlbaues wohl auch
die obere Grenze der Bewehrung.

VI. Ersparnisse an Stahl.

Wählt man den in Fall I behandelten Weg der Bemessung des Stahlskelettes

für die Wirkung seines Eigengewichtes und Wind auf das reine
Stahlgerüst um es später einzubetonieren, so kann man nach Tabelle 13 gegenüber
der bistier üblichen Ausführungsweise des Stahlbaues (Fall III) bei Mitwirkung

des Betons bei

St 37: 10,7 % bei 3 Geschossen, 21,2 */0 bei 12 u. 27,9 % bei 21

St 52: 7,4% » » » 18,6 °/0 » » u. 25,2 °/0 » »

Geschossen an Stahlgewicht sparen.
Rechnet man jedoch die Stützen des reinen Stahlgerüstes auf Druck und

Biegung (Fall I a), so betragen die Erspanisse gegenüber III
bei St 37: 12,4 % bei 3 Geschossen, 23,4 % bei 12 u. 30,9 % bei 21

St 52: 11,1 % » » » 20,85 % » 12 u. 27,62°/° » 21

Es erhöhen sich allerdings dabei die Betonmengen. In beiden Fällen schneidet
St 37 etwas günstiger ab als St 52, Bei der Behandlung des Falls I a
(Abschnitt V. 4.), wurde schon besprochen, dass beim Entschluss die Stützen
nur auf Druck und Biegung zu rechnen die Ersparnis nicht sehr gross ist gegenüber

einer Rechnung auf Knicken und Biegung. Die Sicherheit ist auch in dem
Fall la ausreichend mit Rücksicht auf die kurze Zeit, die das Gerüst allein
frei steht, wenn sie auch bei St 52 knapp ist. Es werden bei Ausführung des
Skelettes nach la bei der Montage zweckmässig provisorische Windverbände
einzulegen sein.

Die angeführten Ziffern entsprechen der Anordnung, dass die Stahlkerne der
Stützen nach den gleichen Formen und Kombinationen der Walzprofile
ausgebildet werden und diese rechteckige oder quadratische Betonquerschnitte
haben. Auf diese Weise sind Bewehrungen in den Grenzen von 4,28 °/0 bis
herab auf 2,27 °/0 des Betonquerschnittes ausreichend. Muss man die Beweh-
rungsziller steigern um geringere Abmessungen der Säulen mit Kreisquerschnitt

zu erhalten, so werden natürlich die Gewichtsunterschiede der oben
behandelten Fälle kleiner.

VII. Betonaufwand.

Gegenüber dem Stahlskelettbau gewöhnlicher Ausführung sind die
erforderlichen Betonmengen im Fall II bei St 52 grösser bei Gebäuden mit über
sechs Stockwerken. Die bezüglichen Werte sind aus Abb. 6 zu entnehmen. Sie
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erreichen im Kellergeschoss einen Mehrbedarf an Beton bei den Innenstützen
von 54°/0, bei den Aussenstützen von 46 % gegenüber Fall III. Dabei ist
dieser Mehrbedarf an Beton in den Stützen hochwertiger Baustoff.

Bei St 37 ist die Betonmenge der Innenstütze erst bei Gebäuden von mehr
als 10 Geschossen, jene der Aussenstützen erst sogar bei 20 Geschossen

grösser als in Fall 111. Für geringere Geschosszahlen in den bezüglichen Strängen

ist bei den gewählten Stahlquerschnitten der Betonbedarf für Fall III
grösser als bei II. Auch hierin liegt eine Ueberlegenhei t des St 37 über
St 52.

Diese Zahlenergebnisse werden für kreisförmige Querschnitte und stärkere
Bewehrung bezüglich des Betons günstiger, wenn dieser mittragend gerechnet

wird.
Um den Gesamteinfluss in den betrachteten Fällen bezüglich der Kosten zu

überblicken, müssen die jeweiligen Einheitspreise für Stahl, Beton und Schalung

berücksichtigt werden, was hier wegen der allzugrossen Verschiedenheit
der Preise nicht untersucht wird.

Zum Schlüsse kann ich nicht umhin, meinen Assistenten den Herren Ing.
J. Schier, Ing. E. Haulena und H. Forberich für ihre besondere Mitwirkung

beiden sehr umfassenden Berechnungen bestens zu danken.

Zusammenfassung.

Bei der beabsichtigten Mitwirkung des Betons soll das Stahlgerüst aus
St 37 gemacht werden, während St 52 sowohl in den Deckenträgern, Unterzügen,

und Stützen unwirtschaftlich ist. F]s ist schon bei St 37 schwer, die
steifen Bewehrungen voll auszunützen, bei St 52 ist dies nicht möglich.

Deckenträger und Unterzüge sind auch für St 37, wenn der Beton mittragend

gerechnet wird, unwirtschaftlich, weil zu grosse Betonquerschnitte
erforderlich sind, wenn die zulässige Betondruckspannung eingehalten werden soll.

Um aber auf jeden Fall die steifen Bewehrungen besser auszunützen, wäre
noch ein Mittelweg gangbar und zwar folgender : Die Deckenträger und
Unterzüge sind wie bisher nichttragend mit Beton zu umhüllen, oder es sind
Deckenarten mit fertig zu verlegenden Deckenelementen zu verwenden und nur
die Stützen einzubetonieren. Dann erhalten die steifen Bewehrungen dieser
Stützen grössere Vorspannungen und lassen sich besser ausnützen. In diesem
Falle wären die Ersparnisse an Stahl geringer und die Betonmengen der Stützen

kleiner. In welchem Ausmasse sich dann die Nutzlasten auf den Beton
und die steife StahlbeWährung verteilen, müsste erst durch Versuche festgestellt

werden.

R6sum6.

L'ossature metallique d'une construction enrobee de beton doit etre execu-
töe en acier doux. L'emploi des aciers ä haute resistance n'est economique
ni pour les poutres, ni pour les colonnes.
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Meme en utilisant de Facier doux, on ne peut pas construire dune facon
economique des poutrelles et poutres enrobees, dont le beton fait partie du
materiau portant, car cela exige de trop grandes sections du beton, si Fon
tient ä ne pas depasser les tensions admissibles.

Dans tous les cas, si Fon veut utiliser ä fond l'ossature metallique rigide, il
faut adopter la Solution suivante :

Pour les poutrelles et poutres, on se servira de fers profiles que Fon enro-
bera de beton, sans toutefois tenir compte de ce revetement dans les calculs
statiques; ou, si Fon prefere, on utilisera, pour les plafonds, des systemes
speciaux, composes d'elements tout prets pour le montage. Quant aux supports,
on pourra les executer d'apres la nouvelle methode, qui consiste ä admettre le
revetement de la charpente metallique comme partie integrante de la
construction portante.

De cette facon, les tensions preliminaires provenant du poids propre et du
poids des coffrages, qui ne sollicitent que l'armature rigide, seront plus
elevees et il sera plus aise de tirer de Facier le rendement maximum. Dans ce cas,
l'economie realisee sur l'acier sera moins grande, mais par contre les quantites
de beton necessaires pour les colonnes diminueront sensiblement.

Summary.

Taking count ofthe Cooperation of the concrete, the steel framing ought to
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 stiff 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 ofthe 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 wray
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 tvpes 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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