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ITal

Zulassige Betondruckspannungen in rechteckigen
Eisenbetonquerschnitten bei auflermittigem Druck.

Contraintes de compression admissibles dans les sections de
béton armé rectangulaires sollicitées excentriquement.

Permissible Concrete Stresses in Rectangular Reinforced
Concrete Sections under Eccentric Loading.

Dr. techn. A. Brandtzaeg,

Professor an der Technischen Hochschule Trondheim.

Trotz erheblichen Einwinden mehrerer Fachleute wird die bisher tbliche
Rechnungsweise zur Bemessung von Eisenbetonquerschnitten unter Biegung
oder auflermittigem Druck (die Rechnung nach ,Zustand II) immer noch
allgemein verwendet, und liegt den Eisenbetonbestimmungen fast aller Linder
zugrunde.

Verfasser hat in fritheren Verdffentlichungen! 2 eine Rechnungsweise an-
~ gegeben, nach der die Bruchmomente oder Bruchlasten von rechteckigen Eisen-
betonquerschnitten in guter Ubereinstimmung mit Versuchsergebnissen errechnet
werden konnen. Auf Grund der so ermittelten Tragfdhigkeit eines jeden Recht-
eckquerschnittes 143t sich beurteilen, in wie weit die ibliche Rechnung nach
»Lustand II der Hauptforderung entspricht, daf3 dieselben erwiinschten Sicher-
heitsgrade bei verschiedenen Betongiiten, verschiedenen Bewehrungsverhiltnissen
und verschiedenen Aufiermittigkeiten der Last gewihrleistet werden konnen,
und welche zuldssigen Spannungen dafiir zu wiahlen sind. Friiher ist die Unter-
suchung besonders fiir den Fall reiner Biegung durchgefiihrt worden,3 hier wird
auf den Fall des auflermittigen Druckes nidher eingegangen. Der Einfluf3 des
Knickens wird nicht beriicksichtigt.

1. Rechnerische Ermittlung der Bruchlasten.

Es 1st bekanntlich zwischen tiberbewehrten und normalbewehrten Querschnitlen
zu unterscheiden. Bei den ersteren wird der Bruch in der Druckzone eingeleitet;
Flielen der Zugbewehrung tritt nicht ein. Bei normalbewehrten Querschnitten

1 A. Brandtzaeq: ,,Der Bruchspannungszustand und der Sicherheitsgrad von rechteckigen Eisen-
betonquerschnitten unter Biegung oder auflermittigem Druck.”” Norges Tekniske Hgiskole,
Avhandlinger til 25-ars jubileet 1935, F. Bruns Bokhandel, Trondheim, S. 677 his 764.

2 Wie 1, Det kgl. norske Videnskabers Selskabs Skrifter 1935, Nr. 31, F. Bruns Bokhandel,
Trondheim.

8 A. Brandt:aeq: ,,Die Bruchspannungen und die zulissigen Randspannungen in rechteckigen
Eisenbetonbalken.”* Beton und Eisen, 35. Jahrg., Heft 13, 5. Juli 1936, S. 219 his 222.
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beginnt der Bruch mit Flieen der Zugeisen, nachtriglich zerbricht die wegen
Klaffen des Bruchrisses verminderte Druckzone. In Ubergangsfillen iibergreifen
sich die beiden Brucharten. Wihrend bei reiner Biegung die Bruchart aus-
schliefilich durch die Baustoffeigenschaften und das Bewehrungsverhiltnis be-
stimmt ist, hingt sie bei Biegung mit Langskraft auch von der Auf3ermittig-
keit der Last ab.

a) Uberbewehrte Querschnilte.

Bei Biegung und auflermittigem Druck ergibt sich am Druckrand eine
Bruchstauchung, die diejenige eines Prismas unter mittigem Druck, €,, erheblich
iiberschreitet. Diese Bruchrandstauchung, e.p, beeinfluf3t die Tragfihigkeit des

Querschnittes. Sie 143t sich durch den Bruchstauchungsgrad, n = ExB, angeben.

0
Fir den gebogenen oder aufiermittig gedriickten Querschnitt im Bruch-

zustande wird die folgende Spannungsverteilung angenommen (Fig.1): Bei
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Fig. 2.

Stauchungen geringer als &, die Stauchung bei der ein Prisma desselben
Betons unter mittigem Druck seine Bruchspannung, Kp, erreicht (Fig. 2), er-
geben sich die Druckspannungen im Beton aus der Forméinderungslinie des
Prismas (rechts von der Linie C—C, Fig. 1 und 3). Bei grofleren Stauchungen
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ist die Spannung gleich der Prismenfestigkeit Kp. Die Eisenspannungen ergeben
sich aus den Forminderungen; Druckeisen aus gewdhnlichem Stahl werden
vor dem Bruch die Flief3grenze iiberschritten haben. Zugspannungen im Beton
werden nicht beriicksichtigt.

Die Richtigkeit der angenommenen Spannungsverteilung wird darch Ver-
suche des Verfassers bestitigt (1, Seite 728 bis 735 und 2, Seite 54 bis 61).
Saliger hat auf Grund seiner Versuche dhnliche Annahmen gemacht.4

Fiir die Rechnung wird die tatsichliche Forminderungslinie des Prismas
durch die Talbot'sche Parabellinie ersetzt:

1 ¢
G—Eoe(l ) Eo) (1)
Hier ist o die Normalspannung und ¢ die entsprechende Stauchung; e, ist die
Abszisse des Parabelscheitelpunktes (Fig. 2) und E, gibt die Neigung der
Parabeltangente im Nullpunkt an. Die Parabellinie ist durch zweckmifige VWahl
von g, oder E, dem ganzen Verlauf der tatsichlichen Formiénderungslinie
moglichst gut anzupassen (Fig. 2). Im Allgemeinen ist E, etwas geringer als
der tatsichliche Elastizititsmodul I, des Betons, und e, etwas geringer als
die tatsichliche Héchstspannungsstauchung €', des Prismenbetons zu wiihlen
(1, Seite 138 bis 139 und 2, Seite 64 bis 65).

Andere Linien, wie die von v. Emperger angegebene,5 stimmen mit der tat-
sichlichen Forminderungslinie etwas besser iiberein, sind aber fiir die Rechnung
weniger einfach. Fir den vorliegenden Zweck scheint die Talbot'sche Linie
ausreichend genau. Der bei der Verwendung dieser Linie statt der tatsichlichen
entstehende Fehler ergab sich in neun Versuchen des Verfassers bei Ernmtt-
lung der Bruchlast zu — 4,6 09/o bis - 1,009, im Mittel — 0,48 9%, und bel
Ermittlung des Bruchmomentes zu — 0,7 9o bis -+ 0,7 0/, im Mittel — 0,13 09
(1, Seite 732 und 2, Seite 58, Zusammenstellung 8, Spalte 13 und 14).

Der Rechnungsgang wird verschieden, je nachdem die Nullinie im Bruch-
zustande innerhalb oder auflerhalb des Querschnittes fillt.

Im ersteren Falle ergibt sich der Nullinienbeiwert, « = ﬁ, aus der folgenden

Gleichung:
1 1 L] s q_y3n—1 ,
[2 3n+12n2]a =0 = e (2)

+2mbu — (1 —»p — 3 )m'p'la —2nmpu =10

Hier ist n =% (Ee = Elastizititsmodul der Zugbewehrung) und m‘=%€
e P

[o'r = FlieBgrenze der Druckbewehrung]. Die iibrigen Bezeichnungen sind in

Fig. 1 und 3 angegeben.
+ R. Saliger: ,Versuche uber zielsichere Betonbildung und an druckbewehrten Balken.* Beton
und Eisen, 34. Jahrg. 1935, Heft 1 und 2, 5. und 20. Januar, S. 12 bis 18 und 26 bis 29.
5 F.v. Emperger: ,Die Forminderung des Betons unter Druck.” Internationaler Verband fir
Materialpriifung, Kongrefs in Zirich 1931, S. 1149 bis 1159. — Siehe auch Beton und Eiscn,
35. Jahrg. 1936, Heft 10, 20. Mai, S. 179.

-~
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Die Bruchlast betrigt:

1 a a a -
Ny — = ( __)____( — _) “u (1 —— 3
R [a 1 5 3n 1 a+4n +m'p’ (1 -—3')]| bho K, (3)
Die Spannung in der Zugbewehrung ergibt sich zu

1—a

Ge = 21n Kp (4)
Fir den zweiten Fall, o > 1, Fig. 3, ergeben sich zwei Gleichungen fiir die
Bruchlast, namlich wegen des Gleichgewichtes der Langskrifte:
N'g =
[ 3n—1 n a—1

° _- . —_ 2 _‘n_ - L | ¢ (
31 a a(a Y) (1 3a(a Y))-i—mp-r—?nnp—a thokp

Ha)

und wegen des Gleichgewichtes der Momente um den Mittelpunkt der Zug-
bewehrung: '
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b) Normalbewehrte Querschnitte.

Fir den eigentlichen Bruchbereich, in unmittelbarer Nihe des klaffenden
Bruchrisses, wird eine rechteckige Druckspannungsfliche im Beton angenommen
(Fig. 4). Der dadurch entstehende Fehler ist sehr gering (1, Seite 698 und
2, Seite 24). Die Spannung in der Zugbewehrung wird gleichgesetzt der Flief-
grenze o (siehe 3, Abschnitte 4 und 6). Nach Beginn des Flielens kann sich
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im Bruchri3 kein Einflufl des Schwindens oder der .Betonzugspannungen be-
merkbar machen. Der Nullinienbeiwert und die Bruchlast ergeben sich zu:

a=—W—1)+ V(lp— 1?4+ 2muwp —2m‘u’ (p — 1‘——}—_}3—’) (6)

.1 a\ ., , . _
N B_K[a (1 — 2—) +mpy (1—3 )J bh,K; - (7)

( — 0*‘)
=)

Bei Lastangriff innerhalb des Querschnittes gibt Gleichung (7) ziemlich hohe
Werte von N’g, die mit abnehmender Auflermittigkeit und zunehmendem Be-
wehrungsverhiltnis sehr rasch anwachsen. Fir ¥ <1 sind somit in der Tat
fast alle praktisch verwendbaren Querschnitte als vollbewehrt anzusehen, siehe
unten, Abschnitt 5 und Fig. 6.

2. Die Festwerte Kp, n und n.

Die oben angegebenen Gleichungen ermoglichen die Ermittlung der Trag-
fahigkeit eines jeden auflermittig gedriickten Rechteckquerschnittes, fiir welches
die Materialfestwerte Kp, n (E,) und 1 bekannt sind. Allgemein verwendbar
- sind die Gleichungen erst, wenn die Festwerte in eindeutiger Beziehung zu einer
fir jeden Beton bekannten Kennzahl der Betongiite, wie die Wiirfelfestigkeit.
Kw, angegeben werden konnen. Eine solche allgemein giiltige Beziehung lif5t
sich aber fiir keinen der Festwerte angeben. Das Verhiltnis von Prismen-
festigkeit, Elastizititsmodul und Bruchstauchungsgrad zu der Wiirfelfestigkeit
ist abhéingig von vielen Faktoren, wie dem Feuchtigkeitszustand und der Porositiit
des Betons, der Art des Zementes und der Zuschlige, usw. [Es lassen sich aber
Beziehungen angeben, die in gewohnlichen Fillen fiir die allgemeine Beurteilung
der gesetzmifligen Anderung der Tragfihigkeit eines Querschnittes mit der
Betongiite, dem Bewehrungsverhiltnis und der Auflermittigkeit der Last aus-
reichend genau sind. Um bessere Ubereinstimmung mit Versuchsergebnissen
in Einzelfillen zu erreichen, empfiehlt es sich, wenigstens Kp und E, durch
Versuche festzulegen. Hier werden auf Grund eigener und anderer Versuche
die folgenden Bezichungen benutzt, fiir Beton mit Kw = 100 kg 'cm? bis
300 kg/cm?2:

Kp — 0,77 Kw (8)

E, = 95500 + 390 Kw (9)
400 Kw

== 1,25 + — — ——— 10

n T Ky 400 10

Die Gleichung (10) gibt die Mindestwerte des Bruchstauchungsgrades an,
die aus den eigenen und den Saliger'schent Versuchen ermittelt wurden.
Die weitere Giiltigkeit dieser Beziehung kann natiirlich erst an Hand von vielen
Versuchen beurteilt werden. Grundsétzlich wichtig ist es zu erkennen, daf3 der
Bruchstauchungsgrad mit zunehmender Betonfestigkeit abnimmt (3, Seite 221).
Es ist vielleicht naheliegend anzunehmen, daf3 n mit der Auflermittigkeit der
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Last abnehmen werde. Die Versuche haben aber keine gesetzmiflige Anderung
von 1 mit der AufSermittigkeit gezeigt (1, Seite 739 und 2, Seite 65, Zusammen-
stellung 9, Spalte 9).

3. Vergleich der errechneten mit den tatsdchlichen Bruchlasten.

Die in Abhandlungen 1 und 2 beschriebenen Versuche umfafiten neun iiber-
bewehrte und vier normalbewehrte Versuchskorper unter auffermittigem Druck,
einseitig bewehrt, mit p = 0,70 0o bis 4,64 0/o und ¢ = 0,661 bis 1,855. Der
Beton dieser Versuche zeigte ziemlich ungewdhnliche Werte von Kp/Kw. Wenn
mit den durch Versuch ermittelten Prismenfestigkeiten, und auch mit den tat-
sichlichen Werten von E, und n [die jedoch mit den Gleichungen (9) und (10)
nahe iibereinstimmen] gerechnet wird, stimmen die errechneten mit den tat-
sichlichen Bruchlasten fiir zwei der drei Gruppen von iiberbewehrten Versuchs-
korpern gut dberein. Die grofite Abweichung ist 12 0o, die mittlere Abweichung
fir die betreffenden sechs Versuchskorper betrigt 50 (1, Seite 744 und
2, Seite 70, Zusammenstellung 10). Wegen Ungleichheiten der Verdichtung des
Betons verschiedener Versuchskérper 1af3t sich mit den Versuchswerten der
dritten Gruppe iberbewehrter Korper ein solcher Vergleich nicht durchfiihren.
Auch fiir diese Gruppe scheint jedoch der Einfluff von Anderungen in der
Auflermittigkeit der Last und dem Bewehrungsverhiltnis auf die Bruchlasten
durch die Gleichungen in Abschnitt 1 richtig zum Ausdruck zu kommen.

Fiir die vier normalbewehrten Versuchskérper ist die tatsichliche Bruchlast
im Mittel um 8,80/ grofler als die errechnete, wenn mit dem tatsdchlichen
Wert vom Kp gerechnet wird. Wenn statt der Prismenfestigkeit die Wiirfel-
festigkeit in den Gleichungen (6) und (7) eingefiihrt wird, so ist die tatsdchliche
Bruchlast im Mittel 1,7 0/p kleiner als die errechnete. Es scheint wahrscheinlich,
daf die Betonspannung in dem ortlich sehr begrenzten Bruchgebiet eines normal-
bewehrten Korpers die Wiirfelfestigkeit erreichen kann, sicherheitshalber wird
aber mit der Prismenfestigkeit gerechnet.

Die vollstindigsten dem Verfasser bekannten Versuche mit Eisenbetonkdrpern
unter auf3ermittigem Druck sind diejenigen von Bach und Graf.¢ In Zusammen-
stellung 1, Spalte 14, sind die mittleren Bruchlasten der 15 Gruppen von Ver-
suchskoérpern angegeben. In den Spalten 2 bis 12 sind die mittleren Abmes-
sungen, Bewehrungsverhiltnisse und Aufiermittigkeiten der Last verzeichnet. Die
Zahlen sind dem Versuchsberichté entnommen. Die mittlere Wiirfelfestigkeit des
Belons war Kw = 225 kg/cm?2. Daraus ergibt sich Kp= 0,77 Kw = 173 kg/cm?,
was mit dem Versuchswert fiir unbewehrte mittig gedriickte Korper iiberein-
stimmt (6, Zusammenstellung 24). Nach den Gleichungen (9) und (10) sind
dann n =rund 11,5 und n =rund 2,5. In 6, Zusammenstellung 3, sind die
FlieBgrenzen der Zug- und Druckbewehrung angegeben, daraus wurden m
und m’ bestimmt. Mit den so ermittelten Festwerten wurden die Bruchlasten der
15 Gruppen von Versuchskdrpern errechnet, und in Zusammenstellung 1,
Spalte 13, angegeben. Wie aus Spalte 15 zu ersehen ist, stimmen die errechneten

6 C. Bach und O. Graf: ,Versuche mit bewehrten und unbewehrten Betonkérpern, die durch
zentrischen und exzentrischen Druck belastet wurden.”” Forschungsarbeiten auf dem Gebiete des
Ingenieurwesens, Heft 166 bis 169, 1914.



Zusammenstellung 1.
Errechnete und tatsichliche Bruchlasten bei auflermittiggm Druck nach Versuchen von Bach und Graf 1914.

1 2 | 3 | 4 | 5 | 6 | 7| 8 | 9 | 10 | 11 | 12 | 138 | 14 | 15 | 16
| %8
; - 2 Lage der Last
-°§ £ Mittlere (Fig. 1, 8, 4) Bruchlasten
Versuchs- | %b E’ _i‘; Mittlere Abmessungen Bewehruf)gs- ~
kérper —E 2 E verhlinisse Er- Mittlere Anmerkungen g"
Nr. . z ‘g’ g_ ce p=Cce | rech- |Versuchs- Ni— NB =
| = 55 ho | net werte N @
f g b h a | ho | af p u N‘p NB g
} < ! S
| cm em | cm | em | em | em | % | °% | em | tons | tons %% S‘
. <]
75, 88, 142 0 10 40,1 | 402 0 40,2 0 0 0 30,1 0.749 | 138,0 | 136,0 | + 1,47 | Unbewehrt _E-
76, 89, 143 0 15 40,1 | 40,1 0 40,1 0 0 0 1 35,06 | 0,874 69,3 81,8 | — 15,30 - =
1 : — £
82, 90, 97 | 4416 0 40,1 | 40,1 | 3.4 | 36,7 0 0,559 0 16,65 | 0,454 | 2770 | 280,83 | — 1,18 | Uberbewehrt o
85, 91, 94 - 20 399 | 40,1 | 36 | 365 0 0,564 0 36.45 | 0,999 93,6 93,0 | + 0,66 | Normalbewehrt z_
86, 92, 95 ” 30 400 | 401 | 36 | 365 0 0,567 0 46.45 | 1,272 57,9 60,3 | — 3,98 » z.
87, 93, 96 ” 50 40,0 | 40,1 | 39 | 36,2 0 0,670 | 0 66,15 ‘ 1,830 28,9 30,0 | — 3,67 » ?:;
@
107, 108 | 8416 | 10 40,0 | 40,1 | 37 | 864 | 31 | 0558 | 0560 | 26,35 | 0,724 | 1983 | 2025 | — 2,07 | Uberbewehrt §
99, 102, 118 o 20 40,1 | 401 | 36 ; 365 | 33 ; 0558 | 05566 i 8645 0999 | 1193, 1240 4 — 3,799 Normalbewehrt c::'
119, 120, 121 " 20 40,1 | 402 | 36 | 366 | 33 | 0558 | 0,655 | 36,60 | 0,998 | 1190 | 1233 B 349 ” 3
100, 103 5 30 40,1 | 4083 35 | 368 | 33 | 06564 | 0,662 | 46,66 | 1,269 69,3 696 | — 043 - o
101, 104 ” 50 402 | 402 | 36 | 366 | 33 | 0558 | 0,562 | 66,60 | 1,818 33,3 324 | + 2,18 » §
il
140, 141 | 8¢22 | 10 400 | 403 | 37 | 866 | 38 | 1,045 | 1,043 | 2645 | 0,723 | 2366 | 225,00 | + 5,15 | Uberbewehrt
63, 122, 137 ” 20 40,1 | 401! 38 | 363 | 3,7 | 1,047 | 1,050 | 36,25 ! 0999 | {648 | 15675 | + 4,63 »
123, 138 ” 30 40,1 | 401! 87 | 364 | 38 | 1,044 | 1,045 | 4635 | 1,272 | 1055 | 1050 | + 0,48 | Normalbewehrt
65, 124, 139 ” 50 40,1 | 401 | 38 | 363 | 3,7 | 1.050 | 1,048 | 66,25 | 1,825 55,1 535 | + 3,00 ”

Materialfestwerte: n =2,5; n=11.5. Fir 16 mm Rundeisen: op == 3773 kg/em?,  o'p = 3680 kg/cm?, K, =173 kg/cm®.
Fir 22 mm Rundeisen; op = 3672 kg/em?, o', = 3754 kg/cm?,

€al
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Lasten sehr gut mit den tatsichlichen iberein. Fiir die eine Gruppe von un-
bewehrten Korpern war die errechnete Last um 15,304 kleiner als die tatsich-
liche, sonst schwanken die Abweichungen zwischen — 3,989/ und --5,15 %.
Iim Mittel sind fir simtliche 15 Gruppen die errechneten Bruchlasten um
1,13 9/y kleiner als die tatsichlichen. ‘ ,

Slater und Lyse haben zwei unbewehrte Prismen unter auflermittigem Druck
gepriift.? Die Abmessungen der Prismen waren 20,3 x 20,3 x 30,5 cm, die
Prismenfestigkeit des Betons war Kp =285 kg/cm? und die wahrscheinliche
Wirfelfestigkeit somit Kw = rund 370 kg/cm2. Wenn n aus Gleichung (10),
a aus Gleichung (2) mit p = =0 und Ng’ aus Gleichung (3) mit u =0
ermittelt werden, ergibt sich Ng’ = 74,4 t; die tatsichliche mittlere Bruchlast
war Np = 70,56 t, also 5,3 9o kleiner als die errechnete.

In den hier untersuchten Fillen stimmen also die nach den angegebenen
Gleichungen ermittelten Bruchlasten mit den Versuchswerten ziemlich genau
iberein. Die Gleichungen konnen auf jeden Fall als Grundlage einer allgemeinen
Untersuchung der Verdnderlichkeit der Bruchlast von auflermittig gedriickten
Korpern mit dem Bewehrungsverhiltnis und der Auflermittigkeit der Last dienen.

4. Der Sicherheitsgrad.

Aus den Bruchlasten lassen sich die zuldssigen Lasten durch Division mit
dem Sicherheiisgrad ermitteln. Die zweckmiflige Bemessung des Sicherheits-
grades ist in fritheren Veroffentlichungen ausfiihrlich besprochen (1, Seite 688
bis 693; 2, Seite 14 bis 19 und 3, Seite 221 bis 222). Wird eine tatsichliche
Gebrauchssicherheit von 2 erwiinscht, so ist der nominelle Sicherheitsgrad fiir
Beton wegen des Einflusses dauernder oder wiederholter Belastung und wegen
des Unterschiedes zwischen den Festigkeiten in kleineren Probestiicken und
in grofieren Konstruktionsteilen auf 3,3 bis 3,4 zu erhéhen. Fiir mittigen Druck
beriicksichtigt der Entwurf der neuen norwegischen Bestimmungen fiir Eisen-
beton, NS 427, wovon der erste Teil im Herbst 1935 zur Diskussion ver6ffentlicht
wurde,® Sicherheitsgrade von 4,13, 3,85, 3,66 bzw. 3,60 fir die vier Beton-
klassen A bis D mit Wiirfelfestigkeiten von 290 kg/cm2, 230 kg/cm2, 180 kg/cm?
bzw. 140 kg/cm2.

Beobachtungen des verschiedenen Bruchvorganges in Korpern unter mittigem
und auflermittigem Druck lassen es wiinschenswert erscheinen, bei Biegung und
auflermittigem Druck mit 100/ hoheren Sicherheitsgraden zu rechnen, als bei
mittigem Druck (1, Seite 751 bis 754, 2, Seite 77 bis 80 und 3, Seite 222).
Die entsprechenden Sicherheitsgrade fiir Biegung und auflermittigen Druck
ergeben sich dann zu 4,54, 4,24, 4,02 bzw. 3,96 fiir Betonklassen A bis D. Mit
diesen Werten wird unten gerechnet.

Fir die Bewehrung besteht nicht derselbe Unterschied zwischen tatsichlicher
Gebrauchssicherheit und nominellem Sicherheitsgrad, weil die unter Lastwieder-
holungen dauernd vorhandene Zugfestigkeit der Bewehrung fir Stahl St. 37

7 W. A. Slater und Inge Lyse: ,,Compressive Strength of Concrete in Flexure as Determined
from Tests of Reinforced Beams.”* Proceedings of the American Concrete Institute, Bd. 26, 1930.
besonders die Seiten 852 bis 859.

8 ,Forslag til Norsk Standard. Regler for utfgrelse av arbeider i armert betong, NS 427,
utarbeidet av Den norske Ingeni¢rforening.”” Beilage zu Teknisk Ukeblad, Nr. 38, 1935.
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praktisch der Fliefigrenze gleich gesetzt werden kann, die eben der Berechnung
der Bruchlast von normalbewehrten Koérpern nach Gleichung (6) und (7)
zugrunde liegt. Der nominelle Sicherheitsgrad darf deshalb der erwiinschten
tatsichlichen Gebrauchssicherheit gleich gesetzt werden. Unten wird mit einem
Sicherheitsgrad von 1,8 fiir normalbewehrte Querschnitte gerechnet: dies sollte
als tatsiichliche Gebrauchssicherheit fiir einen gleichmifSigen Baustoff wie Stahl
gentigen.

5. Zulidssige Lasten und Grenzpunkte.

In Fig. 5 sind zwei Beispiele der nach den obigen Ausfiihrungen ermittelten
zulissigen Lasten dargestellt, links fiir einseitige, rechts fiir symmetrische
Bewehrung. Die Voraussetzungen sind:

Lastangriff 1,5 h, von der Zugbeweh- tsaohleh 2iesse z;m;m” Mfmmm'ﬂllr/f,; R
rung (Hebelarmverhiltnis, & = 1,5).  ——- - lonabereh [m:;”;s;e;;;;";”’;gyf
y=1,08 und p'=0,08 (Fig.1 und 3). ————- Ueberseweir? ——— — ot armature
Beton mit Kw = 180 kg/cm2, n = 3,03 e /”ad,f@,e,md
und n = 12,7 (Beton C nach NS 427) j;ﬁ;;”;g’ffﬁ”:”m .
und Fliegrenze der Bewehrung o = = ————— over-renforced
/Vzul "%o’m'Npa'm
o/ = 2000 kg/cm2, m = m’ = 14,4 < P VAN 7 7
(Handelseisen). Die auf b h, bezogene /,/' /4
: Nowl . ' 1/
zuldssige Last b—;ll: 1st gegen das Be- 5 // i / /// A
. y
wehrungsverhiltnis als Abszisse sowohl — Muw . ////
v ey . . bho / - //
fiir iiberbewehrte Querschnitte [Glei- j - G
n ’/’/- /‘ I

chungen (2) bis (5)] als auch fir Yy 07

normalbewehrte Querschnitte [Glei- / //

chungen (6) und (7)] aufgezeichnet. /1% /13

Maf3gebend ist natiirlich bei jedem 5 /-I § ST TE

Wert von u der geringere der beiden fuge| S ! s-letl

entsprechenden Werte von N,. (die 0340% 3? A Jocox f‘ﬁ 2

dick gezogenen Linien). 2, 70 72570 p” 20%
Der Schnittpunkt G der beiden Drie Jalrig R snie Jowisy

Linien 1ist der Grenzpunkt zwischen Tensile renforcemen mly Symmelrical reinforcement

Querschnitten, fiir welche die Beweh-
rungsstirke die zuldssige Last bestim-
men, leilbewehrten Querschnitten, und
vollbewehrten Querschnitten, fiir welche
die zuldssige Last hauptsichlich von der Betonfestigkeit abhingt.

Linien, wie die in Fig. 5 gezogenen, wiren eigentlich ein recht geeignetes
Hilfsmittel fiir die Bemessung von Eisenbetonquerschnitten unter aufSermittigem
Druck. Die Bemessung kann aber auch mittels Rechnung nach ,,Zustand II“
geschehen, wenn nur die zuldssigen Spannungen so gewdhlt werden, dafi die
Rechnung die richtigen :zuldssigen Lasten ergibt. Dies lifit sich fiir den Bereich
der Teilbewehrung mit einem einzigen Wert der zuldssigen Eisenspannung
ziemlich genau erreichen. Fiir vollbewehrte Querschnitte, dagegen, ergibt die
Rechnung nach ,,Zustand II"° mit einem festen Wert o,. zuldssige Lasten. die

Fig. 5.
Tatsichliche und nach ,,Zustand Il zulissige
Lasten fiir Beton C mit & = 1.5.
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erheblich rascher mit dem Bewehrungsverhiltnis wachsen, als die tatsichlichen.
Dies ist aus der Fig. 5 zu sehen, und auch aus der Fig. 6, wo die tatsiichlichen
und die nach ,Zustand II* errechneten zuldssigen Lasten fiir verschiedene
Werte von ¢ angegeben sind, unter Voraussetzungen wie fiir Fig. 5, links.
Es ergibt sich also, dafl ein gegebener Sicherheitsgrad sich bei vollbewehrten
Querschnitten nur dann streng aufrechterhalten 1df3t, wenn fiir jedes Beweh-
rungsverhiltnis eine eigene zuldssige Betondruckspannung eingefiihrt wird.
Fiir reine Biegung lafit sich feststellen, daf3 die richtige zulissige Beton-
druckspannung mit Bezug auf den Grenzpunkt zu ermitteln ist (1, Seite 688,

/ t
35 —-f§ /,/
/5 '
i3 /
30 . s
/' U = Uberbewehrt
N =« Normalbewehrt
/—/" g-y-060 I = Zustsnd I
25 .
U = forlement armé
) / § ,/ N = normalement armé
fe. N I - slece I

J = aolval safe laads -over- rel;l/brm' settion

N = achual safe bads - normally - reinforced section

T = Nomungl s3fe loads - usval melhod of design
Fully renforced sechian

Fig. 6.
Tatsichliche und nach ,,Zustand II*
zulissige Lasten fiir Beton C bei

verschiedenen Auflermittigkeiten.

0 10 20 0 %
Bewehrungsverhalinis
T pourcenizge o armalure
percenlage of renforcemert
2, Seite 14 und 3, Seite 222). Dasselbe ist auch bei auflermittigem Druck der
Fall, wenn die Auflermittigkeit der Last grof3 ist. Bei geringeren Auflermittig-
keiten aber stellt sich die Sache anders, einerseits weil sich bei Lastangriff
innerhalb des Querschnittes meist kein Grenzpunkt finden lifit, fast alle Quer-
schnitte sind vollbewehrt (siehe oben, Abschnitt 1, b und Fig. 6), und anderer-
seits, weil auch bei Lastangriff erheblich auflerhalb des Querschnittes dem
Grenzpunkt so geringe Bewehrungsverhiltnisse entsprechen, dafl in der Praxis
sehr oft grofiere Bewehrung verwendet werden muf3 (Fig. 6).

6. Zulissige Betondruckspannungen.

Auf Grund der nach den obigen Ausfithrungen ermittelten zuldssigen Lasten
lafdt sich fiir jedes Bewehrungsverhiltnis und jede Auflermittigkeit der Last die
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entsprechende fiir die Rechnung nach ,,Zustand II” richtige zuldssige Beton-
druckspannung bestimmen. In Fig. 7 und 8 sind Linien der unter den oben
genannlen Voraussetzungen fiir den Beton C ermittelten zuldssigen Spannungen

gegen das Hebelarmverhiltnis ¢ = Ce als Abszisse aufgezeichnet. Die Voraus-

h,
setzungen sind wie in Abschnitt 5 angegeben. Auflerdem ist eine Linie der nach
dem vorigen Abschnitt ermittelten Grenzpunktspannungen eingezeichnet. Die
tiber diese Linie gehenden zulissigen Betondruckspannungen sind ohne Bedeutung,
denn sie gehéren dem Bereich der Teilbewehrung, wo d1e Betonspannungen
nicht ausgenutzt werden konnen.

-035
e I U N A fm=— ,
e = 80—
- L - ;
Grenzpubispamnugen AT __o-- r==" m'=15
conlranfes aux ponfs fi limites |-~
s/re.ssesa//m/ﬂym/ts -~ ;L_IBQ .....
70 Py —e=
v, L -1%0 | — 70 :
0] AL
W} NS
% -4 ] <ty
— 20
Sw / ,% — — eI
”, N = b
R %ﬂbp = Gpm * (Gt = Obm) % L
3 , 2
3 /L—' Gbr = Ofr 'Z’(O'br- - Otm) (: ‘% E ;
1, C © / /
2 e % e ——
e " G Cin G - Gan)
N ; —Ce
of—f>—t S j e 17'*
I§ L 4 I, —1 T T
w
l I b— by —
_Le
——— y = ,,0 y.71;
Fig. 7. Fig. 8.
Richtige zulidssige Spannungen fiir Beton C Richtige zulissige Spannungen fiir Beton C
bei verschiedenen Auf3ermittigkeiten und ein- bei verschiedenen Auflermittigkeiten und sym-
seitiger Bewehrung. metrischer Bewehrung (Errechnet mit m‘ = 15).

Aus den Figuren ersieht man, wie ohnehin zu erwarten ist, daf§ die richtigen
zulissigen Betondruckspannungen mit der Auflermittigkeit der Last sehr rasch
abnehmen, und bei Lastangriff nahe der Querschnittsmitte sich den fiir mittigen
Druck giiltigen Werten ndihern.

- So ergeben sich zum Beispiel unter den genannten Voraussetzungen fiir
Beton C dic folgenden richtigen zuldssigen Spannungen fiir einseitig bewehrte
Querschnitte:
Bei reiner Biegung, Grenzpunktspannung: op,., 71 kg/cm?2.
Bei aufiermittigem Druck, mit 1,0 9o Bewehrung:
Mit Lastangriff am Querschnittsrand
Ob zul. = 59,6 kg/cm2 = 0,84 Ob zul1 (‘b = ]’O)
Mit Lastangriff im Kernpunkt

Oh zul. = 49,0 kg/0m2 = 0,69 ob zu11 (lb = 0,63)



128 Ila 1 A. Brandtzaeg

Mit Lastangriff 0,135 h, vom Schwerpunkt des Querschnittes
Ob zul == 44 8 kg/cnl — 0 63 Gb zul 1 (11) — 0154>

Wird in allen diesen Fillen mit derselben zuldssigen Spannung gerechnet, so

ergeben sich bei kleinen Auf3ermittigkeiten viel geringere Sicherheitsgrade als
bei reiner Biegung.

7. Beriicksichtigung der Druckbewehrung.

Aus den Fig. 7 und 8 ist zu ersehen, daf3 bei symmetrisch bewehrten Quer-
schnitien die richtigen zuldssigen Spannungen kleiner ausfallen, als bei einseitiger
Bewchrung. Dasselbe ist auch bei reiner Biegung der Fall, was aus der
gestrichelten Linie der Fig. 9 ersichtlich ist; die richtige zuldssige Spannung

A0

Vi S e

~——1 — A //-

e o] » [

——t s Fig. 9.

g 3

Richtige zuliissige Spannungen
fiir Beton C bei reiner Biegung,
mit verschiedener Stirke der

Ch zul s perm  Kgfem’
H
S

30 Druckbewehrung,
3¢ 3¢ e 2 3¢ e 5 . .
o § = 2 S ] g§| (Errechnet teils mit m’=15
D v b N 1 und teils mit k' = 11).
10 g @ o
Y 3 i 3 3 g
0
g 02 04 a6 08 10
i
o

(Grenzpunktspannung) ist fir Beton C bei symmetrischer Bewehrung ctwa
21 0/p geringer als bel einseitiger Bewehrung.

Bei der Ermittlung der richtigen zuldssigen Spannungen wurde dabei die
gewdhnliche Rechnung nach ,,Zustand II'* zugrunde gelegt, wonach die Spannung
in der Druckbewehrung durch Gleichung (11) bestimmt ist (Fig. 10):

'3,

‘ o /
N Flg 10 6 e = ]ll'chr _—d‘_‘B‘— (1 1)

o

wo oy, die zuldssige Biegedruckspannung im Beton bedeutet. In Gleichung (11)
ist dann mit m’ = n = 15 gerechnet worden, was mit den Bestimmungen der
meisten Lénder iibereinstimmt, wenigstens fiir die hier vorausgesetzte Betongiite
(Kw = 180 l{g/cm2 oder Kp 2 140 kg/cm?2, Zylinderfestigkeit, f” >~ 2000 b pro
Quadratzoll in englischem Maf).

Nun ist aber beim Bruch des Balkens die tatsichliche Spannung in der
Druckbewehrung der Quetschgrenze, gleich o’r, die hier mit dem bei Handels-
eisen noch vorkommenden Mindestwert von 2000 kg/cm2 angenommen ist.
o’y =: 2000 kg/cm? entspricht ungefihr dem m’-fachen (15-fachen) der Prismen-
festigkeit Kp. Soll nun in den beiden Materialien der Druckzone derselbe
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Sicherheitsgrad bestehen, dann ist die Spannung der Druckbewehrung unter der
Gebrauchslast nicht wie in Gleichung (11) mit beinahe dem m’-fachen der
zuldssigen Biegedruckspannung einzufiithren, sondern mit dem m’-fachen der
zuldssigen Druckspannung fir mittigen Druck. Anstatt m’ ist deshalb ein
geringerer Beiwert

Gbm a
k' =m'— ——— : 12
m A (12)

in Gleichung (11) einzufithren, wo o, die fiir mittigen Druck zuldssige Beton-
spannung bedeutet. '

In dem (noch nicht veroffentlichten) letzten Teil des Entwurfs der neuen
norwegischen Bestimmungen ist eine entsprechende Vorschrift enthalten. Bei
mittigem Druck ist die Spannung der Druckbewehrung mit dem m’-fachen, bei
Biegung und aufiermittigem dagegen mit dem 0,75 m’-fachen der Betonspannung
in die Rechnung einzufiihren.

In Fig. 9 sind die mit k’ = 11 ermittelten richtigen zuldssigen Beton-
randspannungen bei reiner Biegung mit der voll ausgezogenen Linie angegeben,
und in Fig. 11 die zuldssigen Betonspannungen bei auflermittigem Druck und

' -035%
L 05%
-[(b ¥
ke tf //#,-————
7 pd o= 10%
. ﬁ—’“”—‘i%— Fig. 11.
§ /M’i Richtige zuldssige Spannungen
& L —" [u-x-30%] fiir Beton C bei verschiedenen
b 60 /
S — Auflermittigkeiten und symmetri-
;;. “Ghr=Chm" (63 ~Chm)§ ) scher Bewehrung,
s G b= Oppr -;’-@,.-0}7”,)[?--5) (Errechnet mit k' =11 anstatt
50 f m’ = 15). .
te (Vergleiche Fi
gleiche Fig. 8).
e
/ ' -
wl—1 ™1
l ‘."L_+—-—-~
by —]
L
) [,
g 10 20 30 40

symmetrischer Bewehrung. Man sieht, daf3 ein grofler Teil des Unterschiedes
zwischen Querschnitten mit und ohne Druckbewehrung durch die Einfiihrung
des Beiwertes k’ = 11 anstatt m’ = 15 ausgeglichen worden ist, der Beitrag
der Druckbewehrung zur Tragfihigkeit des Querschnittes wird also mit dem
Beiwert k’ richtiger beriicksichtigt. Dafy ein Einflul der Stirke der Druck-
bewehrung auf dic Hohe der richtigen zuldssigen Spannungen noch zu sehen ist,
beruht hauptséchlich darauf, daf3 in Gleichung (12) mit dem nach NS 427
giltigen Wert von oy, = 60 kg/cm? gerechnet worden ist, wihrend der nach
unseren Ausfiihrungen richtige Wert o, = 71 kg/cm? wire.
9
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8 Die in Eisenbetonbestimmungen angegebenen zuldssigen
Betondruckspannungen.

Die aus den Fig. 7, 8 und 11 ersichtliche grofie Abhingigkeit der ,richtigen‘
zuldssigen Betondruckspannungen bei auflermittigem Druck von der Grofe der
Auflermittigkeit der Last, wird in den Eisenbetonbestimmungen der meisten
Lander nur wenig beriicksichtigt. So enthalten viele Bestimmungen lediglich die
Vorschrift, daf3 bei auflermittigem Druck die fiir mittigen Druck zulissige
Spannung nicht iberschritten werden darf, wenn die Last als mittig wirkend
gerechnet wird. Sonst darf mit der vollen zuldssigen Biegedruckspannung
gerechnet werden. Ist zum Beispiel die zuldssige Betondruckspannung bei
Biegung op. — 60 kg/cm? und bei mittigem Druck op, = 38 kg/cm?2, wie im
Entwurf der norwegischen Bestimmungen fiir Beton C vorgeschrieben ist, dann
ist nach der obigen Vorschrift fiir einen einseitig mit 1,0 9o bewehrten Quer-
schnitt schon bei Lastangriff 0,104 h, vom Schwerpunkt (% = 0,508) mit der
vollen zuldssigen Biegedruckspannung zu rechnen. Unter den in Abschnitt 5
und 6 gemachten Voraussetzangen ist bei dieser AufBlermittigkeit die richtige
zuldssige Spannung nur rund 43,5 kg/cm?2, bei reiner Biegung dagegen rund
71 kg/cm2. Die Vorschrift ergibt somit fiir auflermittigen Druck bis zu rund
3990 geringere Sicherheitsgrade als bei reiner Biegung tatsichlich vor-
handen ist.

Nach den letzten amerikanischen Bestimmungen? darf bei auf3ermittigem
Druck die fir mittigen Druck zuldssige Spannung mit einem Faktor erhsht
werden, der zum Beispiel fiir % = 1,0 mit 1,0 9% Zugbewehrung und 1,0 9y
Druckbewehrung rund 1,163 betrigt. Wird keine Umschniirung verwendet, ist
dann die zuldssige Spannung = 0,154 £’ x 1,163 ~ 0,18 f/. [f/ ist die vor-
geschriebene Zylinderdruckfestigkeit des Betons nach 28 Tagen.] Dabei ist die
zuldssige Biegedruckspannung des Betons mit 0,40 f/ angegeben. Aus Fig. 8
ergibt sich mit b = 1,0 und p = p’ = 1,0 9% die richtige zuldssige Beton-
druckspannung zu 53,2 kg/cm?2, oder etwa 750/ der mit demselben Sicherheits-
grade ermittelten bei einseitiger Bewehrung zulissigen Biegedruckspannung
(71,0 kg/cm?). Der Sicherheitsgrad wire also derselbe wie bei reiner Biegung,
wenn im betreffenden Fall eine Betondruckspannung von rund 0,30 f. zuldssig
wire. Tatsichlich wird nur 0,18 £’ zugelassen; der Sicherheitsgrad nach den
American Concrete Institute-Bestimmungen ist also im betreffenden Fall rund
67 /o hoher als bei reiner Biegung.

Es ergibt sich also, daf3 die Vorschriften verschiedener Lander in dieser
Beziehung sehr verschiedenartig sind. Nach einigen Bestimmungen ist der
Sicherheitsgrad bei auflermittigem Druck viel geringer als bei reiner Biegung,
nach anderen Bestimmungen dagegen hoher.

Im Entwurf zu den neuen norwegischen Bestimmungen NS 4278 ist versucht
worden, die bei auBermittigem Druck zulissigen Spannungen den richtigen
Werten etwas besser anzupassen. Die zuldssige Randspannung im Beton bei
auflermittigem Druck ist:

9 Building Regulations for Reinforced Concrete (A.C.I. 501 — 36 T), vorliufig angenommen
am 25. Februar 1936, Journal, American Concrete Institute, Mirz und April 1936, Bd. 7,
S. 407—444.
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a) bei Lastangriff innerhalb des Querschnittes (b < 1):

, e e
G'br — Obm + (Gbr — Gbm) _V“§ 7< 1 (13)
wo o = die zuldssige Randspannung bei reiner Biegung,

Opn = die zuldssige Spannung bei mittigem Druck,
e = Auflermittigkeit der Last, vom Schwerpunkt des ideellen Quer-
schnittes aus gerechnet, und '

v = Entfernung des Schwerpunktes vom Druckrand.

b) Bei Lastangriff auflerhalb des Querschnittes:
G'br = Obr; %> 1 (14)

In Fig. 7 und 11 sind zum Vergleich mit den richtigen zuldssigen Spannungen
die Linien nach Gleichungen (13) und (14) angegeben. Wenn auch durch die
hier vorgeschriebenen zuldssigen Spannungen noch kein unverinderlicher Sicher-
heitsgrad gewdhrleistet wird, so ergibt sich doch eine ziemlich gute Anpassung
- an die richtigen zuldssigen Spannungen.

Noch besser wire es, wenn erst bei - = 2 (b = rund 1,6) die volle zulissige
v

Biegungsspannung verwendet werden diirfte, und bei geringeren Auflermittig-
keiten ein parabolischer statt ein geradliniger Verlauf  der zuldssigen Span-
nungen vorgeschrieben wire, wie nach Gleichung (13).
. 1 e)\? e
Gbr:(jbr_z(cbr—cbm) (2_7) ; —V—<2 (15)
Die entsprechenden Linien sind in Fig. 7 und 11 eingezeichnet, sie stimmen
ganz gut mit den Mindestwerten der nach den obigen Ausfithrungen richtigen
zulassigen Spannungen iiberein.

9&
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Berechnungsverfahren von auf Biegung
beanspruchten Eisenbetonquerschnitten.

Les méthodes de calcul des sections de béton armé sollicitées
a la flexion.

The Calculation®of Reinforced Concrete Sections Subject
to Bending.

Dr. techn. Ing. E. Friedrich,
Dresden.

A. Die deutsc’hen und oOsterreichischen Vorschriften.

1. Die Bestimmungen des Deutschen Ausschusses fiir Eisenbeton.

1. Die Tragfihigkeit.

Nach den Deutschen Bestimmungen 1932, § 17, sind Eisenbetonquerschnitte
bei Biegung unter der Annahme zu berechnen, daf3 sich die Dehnungen wie die
Abstinde von der Nullinie verhalten, von der Mitwirkung des Betons auf der Zug-
seite wird ganz abgesehen (Rechnung nach Stadium IIb) Fig. 1. Das Verhaltnis

- Ey - =Gy Oe
£, =2 100000 kgjom? Fig. 1.
Slahi-Acier-Steel ¢ Dyeutsche
& Vorschriften.
A Lo of LGy £y~ 40000 kgfom?
Querschnitt Debnungen  Spannungen " Beton-Cancrete

Section Allongements  Conlrainfes
Deformatons  SIresses

der Elastizititsmafle von Stahl und Beton ist mit n = 15 anzunehmen. Der Zu-
sammenhang von Spannung und Dehnung wird sowohl fiir den Stahl, als auch
fiir Beton geradlinig angenommen (Hooke'sches Gesetz).

Im Folgenden wird mit Tragfihigkeit

M-h

T= i

(J; = ideelles Trigheitsmoment)
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bezeichnet. Der Ausdruck%l ist von der Querschnittsform des Balkens unabhiingig

und entspricht bei homogenen Querschnitten dem Widerstandsmoment W und
stellt die Summe von Betonspannung und —IIT fache Eisenspannung dar. Eine iiber-
sichtliche Darstellung der Tragfihigkeit von Eisenbetonquerschnitten erhélt man,

wenn man T als Funktion vom Nullinienabstand s = > auftrigt. Die Teilung

h

auf der Abszissenachse wihlt man zweckmifdig so, dafy die aufeinanderfolgenden
Werte —— in gleichen Abstinden erscheinen. Man erhilt nach der bisherigen
S 3

Rechnung nach Stadium IIb im Betonbereich die Tragfihigkeit zu:

T= —Ws—b— (W, = Wiirfelfestigkeit des Betons)

und im Stahlbereich zu:
1

T= z —s (o5 = Streckgrenze des Stahles).

Die Tragfihigkeitslinie (T-s-Linie) ergibt sich im gewihlten Koordinatensystem
im Betonbereich zu einer Geraden und im Stahlbereich zu einer Hyperbel.!

2. Vergleich mit den Versuchen.

In Fig. 2 sind Versuche mit Rechteckquerschnitten, bewehrt mit St. 37
angegeben, bei denen nach Moglichkeit die Wiirfelfestigkeit des Betons

A oin
= en kgjem®
{

Hh
7
>
S
|
L0
8

Versuchsergebnisse 993
Résullals d'essai 941
Test resulls

400 I~

300 |~

7 A7 W =110kgfcaf
7777777 5~ Deutsche Beshmmungen
717 7T TH ] <
o0t 77777 4’” L 2b00ngjem Vorschiag fir\idie Berechnung H"e.scr/ //ons allemandes
Projet de calcul — — Proposed calcultion German regulalion
/ I m| m ¥ mo 1J '

100

Tragfshikeit — Résistance — carrying capacily T«

| | | | |
¢ 920 025 430 035 040 045 050 055060

— s--f
Fig. 2.

Tragfahigkeitsiinie nach Versuch und Rechnung (gestrichelte Linie) und nach Vorschlag fiir St. 37
(schraffierter Rand).

1 E. Friedrich: ,Uber die Tragfihigkeit von Eisenbetonquerschnitten.” Beton und Eisen,
1936, Heft 9.
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W, =: 110 kg /cm? eingehalten wurde und die Streckgrenze des Stahles
o, = 2800 kg/cm? war. Die Querschnitte wurden so abgewandelt, daf3 die Trag-
fahigkeit fiir einen groflen s-Bereich angegeben werden konnte. In Fig. 2 sind
die rechnungsmifligen Tragfihigkeiten (gestrichelte Linie, Deutsche Bestim-
mungen) und die nach Versuchen bestimmten Tragfihigkeiten einander gegen-
tibergestellt.

Der Vergleich zeigt:

a) Im Bereich, in dem die Streckgrenze des Stahles fiir den Bruch mafigebend ist:

a) Die Versuchswerte liegen durchwegs um etwa 100/ hoher, als die nach
der Rechnung gefundenen Werte.

B) Der Verlauf der Tragfihigkeitslinie nach Rechnung und Versuch ist
durchaus &hnlich. Man wird sich zu einer Erhéhung der zulidssigen
Spannung im Stahlbereich, auch wegen der Rifigefahr, nicht entschliefien
konnen. Eine Veranlassung zur Anderung der Berechnungsweise im Be-
reich a) liegt nicht vor.

b) In dem Bereich, in dem die Festigkeit des Betons fiir den Bruch mafigebend ist:
@) Zunichst ergibt sich, daf3 die Tragfihigkeitslinie bis zu einem viel hgheren
Bewehrungsgehalt (bzw. in Fig. 2 bis zu hoheren s-Werten) der Stahl-
Tragfahigkeitslinie folgt.
B) Die Tragfahigkeit nach den Versuchswerten liegt im ganzen zweiten Be-
reich viel hoher, als die Rechnungswerte.

11. Die ésterreichischen Vorschrifien.

Die osterreichischen Vorschriften versuchen, die frither angegebenen Mingel
der Berechnung zu beseitigen. Nach dem von Oberbaurat F. v. Emperger und
Sektions-Chef Haberkalt ausgearbeiteten Vorschlag ist die Grenze von Stahl-
und Betonbereich so hinaufgesetzt worden, dafl sie einer zuldssigen Beton-
spannung entspricht, die um 15—25 /o hoéher als die bisherige zuldssige Span-
nung liegt. Man hat jedoch die zuldssigen Spannungen beibehalten, wodurch
sich ergibt, daf in der Tragfihigkeitslinie an der Bewehrungsgrenze ein Sprung
ist. Dabei treten zwei Nachteile auf:

a) Es konnen Fille eintreten, wo bei Zugabe von Bewehrungseisen die rech-
nungsmiflige Tragfahigkeit sinkt.

b) Die Vorschlige gelten, da die Bewehrungsgrenze vom Bewehrungsgehalt
abhingig gemacht worden ist, nar fiir Rechteckquerschnitte.

Fig. 3 zeigt die nach der 6sterreichischen Vorschrift aufgetragene Tragfihig-
keitslinie.

B. Neuer Vorschlag fiir die Berechnung von Eisenbetonquerschnitten
bei Biegung.

Das Bestreben im Eisenbeton ist, sowohl im Hochbau als auch im Briicken-
bau, méglichst ohne Schrigen auszukommen und eine Druckbewehrung zu ver-
meiden.

Es wird nun ein Vorschlag gebracht, wie man diesen Forderungen unter Bei-
behaltung der gleichen tatséchlichen Sicherheit, also unter Beriicksichtigung von
Versuchsergebnissen, nachkommen kann.
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I. Im Bereich, in dem die Streckgrenze des Stahles fiir den Bruch mafigebend ist:

Die bisherige Rechnungsvorschrift soll in diesem Bereich beibehalten werden.
Wenn die geforderte Wiirfelfestigkeit eingehalten wird, kann der Nachweis
der Betonspannung unterbleiben.

11. Im Bereich, in dem die Festigkeit des Betons fiir den Bruch mafgebend ist:

1. Berechnungsgrundlagen.

a) Die Bestimmung der Nullinie.

Bei niedrigen Momenten wird sich der Zustand IIb einstellen, der der bis-
herigen Rechnung zugrunde gelegt wurde, also der Beton auf der Zugzone

J
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Fig. 3.

Tragfihigkeitslinie nach den &sterreichischen Vorschriften.

reifien. Wenn die duflerste Faser des Betons die Druckfestigkeit (wofiir hier die
Prismendruckfestigkeit o, angenommen werden soll) erreicht hat, tritt noch nicht
der Bruch des Balkens ein (so wie die bisherige Rechnung annimmt), sondern
der Zustand IIb geht in einen neuen Zustand Ilc iiber, der dadurch gekenn-
zeichnet ist, daf3 der Beton auf der Druckseite plastisch wird. Die Nullinie bleibt
erhalten. Der Nullinienabstand wird daher am besten nach den bisherigen
Rechnungsannahmen ermittelt.1

s*4 259 —2p=0 (1)

. f
(WObel Q= 'b'—h, ll,) ==

b-

Y
h

2

mit f=nFe+nFe y=nFeh+nF.h’ ist).
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b) Die Spannungs—Déhnungs—Linie des Stahles.
Der Berechnung wird das Hooke’sche Gesetz:

Og == Ee * Ee
zugrunde gelegt (Fig. 4).

4
[~ Fig. 4.

g —— 59'3/00000*9/“2? Berechnungsannahmen
Stohl-Acier-Steel  ©e

nach Vorschlag fiir die

Berechnung im Beton-

_1+ bereich.

—£=—=1 4 6-6;
‘I 6 p
Querschaitt 5:‘ g
verschai ypannungen Behon - Concrete b

Section Allongemenls  Conlrainfes
Deformalions  Stresses

¢) Die Spannungs-Dehnungs-Linie des Betons.
Der Berechnung wird das Plastizitits-Gesetz
op = const. (unabhiingig von €)
zugrunde gelegt.
d) Annahme von Navier.
In der Berechnung wird vorausgesetzt, daf3 die Querschnitte eben bleiben.

e) Gleichgewicht.

In jedem Querschnitt mufs Gleichgewicht zwischen den &ufieren und inneren
Kriften bestehen.

2. Die Rechnung.

Nach den unter 1. angegebenen Annahmen kann man die Spannungen bzw.
die Tragfihigkeit von Eisenbetonquerschnitten berechnen. Man erhilt die Druck-
kraft D aus der Gleichung

wirks. Betonfl. wirks. Betonfl.

D:fcp'df:Gp fdf:cp'FW)

wobeir Fw die wirksame Betonfliche ist.

Die Zugkraft wird:

Z =F.-c.
Da Gleichgewicht sein muf3, besteht die Gleichung
Z =D oder
Fe-Gc == Fw-dp,
Iso
o Ce == Gp . E_VL/' (2)

Fe
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Das statische Moment der wirksamen Betonfliche in Bezug auf die obere

Faser ist:
wirks. Betonfl.

Swzfy-df,

woraus sich der Abstand des Schwerpunktes \ - h der wirksamen Betonfliche
ergibt:
A-h-Fw = Sw.

Der Hebelarm der inneren Krifte ist:
h.-Fy—Sw

z—h—X-h=h h Fy

Das Moment der inneren Krifte mufl gleich sein dem &ufleren Moment M,
daher:

D.z=M
h-Fy—Sw
Gp'FW'h'—th—-—M
S“r M .

Gleichung (1) gibt die Nullinie an. Aus Gleichung (3) kann man das Trag-
moment M berechnen.

3. Vergleich mit den Versuchen.

Mit den in 2. angegebenen Formeln sollen die in Fig. 2 angegebenen Ver-
suche mit Rechteckbalken, bewehrt mit St. 37, tiberpriift werden.

Fiir die Rechteckquerschnitte ergibt sich:

FW g b . h
b
—s2.h%. —
Sw =s*.h 5 )
Um das hier angegebene Rechnungsverfahren mit den bisherigen zu vergleichen,

soll wiederum der Wert
Mo
Ji
berechnet werden.

Fir einfach bewehrte Rechteckquerschnitte wird:

§ 2
3 _bhg(l _§> ®
2
und dadurch wird aus Gleichung (3)

_M'h__ Gp.l—s/2
o Ji S 1—8/3
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In Fig. 2 ist auch der Vorschlag fiir die neue Berechnung (schraffierter Rand),
eingetragen. Auflerdem ist in Fig. 5 eine zweite Versuchsreihe mit Baustahl
mit hoher Streckgrenze (Istegstahl o, = 4093 kg/cm?) aufgetragen. Die Prismen-
festigkeit wurde bei den Versuchen zu o, = 94 kg/cm? ermittelt. Der Vergleich
mit der bisherigen Rechnung zeigt, dafl der neue Vorschlag eine wesentlich

Versuchsergebnisse — Résullals d'essai

o Test results
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Fig. 5.
Tragfihigkeitslinie nach Vorschlag fir hochwertigen Betonstahl.

bessere Ubereinstimmung bringt. Fig. 6 ist das Bruchbild des Balkens Nr. 957
(Bruch im Betonbereich). Fig. 7 ist das Bruchbild des Balkens Nr. 947 (Bruch
im Stahlbereich). Aus diesen beiden Abbildungen kann man die beiden Bereiche
klar erkennen.

C. Vorschlige fiir die Bestimmungen.

Nachdem man erkannt hat, in welcher Weise man die tatsichliche Trag-
fahigkeit und die rechnungsmifiige Tragfihigkeit in Ubereinstimmung bringen
kann, sollen nun Vorschlige fiir die Bestimmungen gemacht werden.

1. Stahlspannung.

Die zuldssige Stahlspannung soll wie bisher o .u =% sein, wenn nicht die

Forderung wegen der Rifigefahr kleinere Werte fiir zulissig erscheinen laf3t.

2. Betonspannung.

Es soll wie bisher dreifache Sicherheit gegeniiber Erreichen der Betonfestig-
keit W), gewihlt werden. Da aber als auftretende Betonspannung die Prismen-
festigkeit in Rechnung zu stellen ist, muf3 die zulissige Betonspannung gegen-
iber den bisherigen Festsetzungen herabgesetzt werden. Allgemein kann man
die Prismenfestigkeit mit 0,752 der Wiirfelfestigkeit annehmen. Man erhalt

somit die zuldssige Betonspannung zu oy,a = % Wi.

2 Ubertragungszahl von Wiirfelfestigkeit auf dauernd ruhende Belastung.
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Bei W, = 120 kg/cm? wird op,,.q = 30 kg/cm?2
Bei W, = 160 wird o, = 40
Beir W, = 225 ., wird oy, ,ul 56

Fig. 6.
Bruchbild des Balkens Nr. 957 (durch Erreichen der Festigkeit des Betons gebrochen).
3. Die Bewehrungsgrenze fiir Rechteckquerschnitte.

Durch Gleichsetzen der Tragfihigkeit im Stahlbereich mit der Tragfihigkeit
im Betonbereich erhilt man die Bewehrungsgrenze.

Die Tragfihigkeit im Stahlbercich ist:

M ',h, Gs 1

Fig. 7.

Bruchbild des Balkens Nr. 947 (durch Erreichen der Streckgrenze des Stahles gebrochen).

139
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die Tragfahigkeit im Betonbereich:

M'h=2._°_p 1—s/2
Ji S 1———8/3.
Setzt man:
k=%
n cp

so erhilt man sg aus der Gleichung

_ 3153k
SRR S V 118 @

Schluffbemerkung.

Zahlreich sind bereits die Vorschlige, die gemacht wurden, um Rechnung
und Versuch in Ubereinstimmung zu bringen. Wenn die Vorschlige jedoch fir
die Bestimmungen maf3gebend sein sollen, so miissen sie durch Versuche ein-
wandfrei belegt werden. Fiir die Bestimmung der Bewehrungsgrenze bei Recht-
eckquerschnitten, mit Stahl St. 37 bewehrt, scheint der besprochene Vorschlag
geniigend belegt. Fiir hochwertigen Betonstahl sind Versuche eingeleitet worden.

In diese Versuchsreihen sind auch Balken mit Druckbewehrung mit aufge-
nommen worden, um die Anderung der Tragfihigkeit bei Rechteckquerschnitten
mit und ohne Druckbewehrung zu bestimmen.

Der Vorschlag bringt eine wesentlich gleichmifiigere Ausnutzung der Bau-
stoffe mit sich. Da danach vielfach Schrigen und Druckbewehrung vermieden
werden konnen, gibt sich eine bessere Anpassung des Eisenbetons an die neu-
zeitlichen Forderungen der Gestaltung (z. B. im Hochbau ebene Untersichten
bei Decken iiber mehreren Stiitzen aus Eisenbeton oder Balken mit gleicher
Dicke im Briickenbau usw.). Gleichzeitig ergeben sich auch, da an Schalung und
Eisen gespart werden kann, wirtschaftliche Vorteile fiir den Eisenbetonbau.
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Neue Eisenbetonbalkenversuche.
Nouveaux essais effectués sur des poutres de béton armé.

New Experiments on Reinforced Concrete Beams.

Ministerialrat Dozent Dr. Ing. F. Gebauer,
‘ Wien.

Vergleichsversuche mit verschieden hohen Eiseniiberdeckungen und verschiedenen
Biigelanordnungen, sowie Versuche mit sehr stark bewehrten Balken.

Der Sicherheitsgrad eines Eisenbetontragwerkes kann bei Berechnung desselben
nach dem n-Verfahren nicht richtig beurteilt werden.! Die Versuchsergebnisse
zeigen grofie Abweichungen des wirklichen Sicherheitsgrades gegeniiber dem
rechnungsmiflig angenommenen bzw. gegeniiber dem gewiinschten Sicherheits-
grad.2 Wenn die Baustoffinanspruchnahmen aus den Bruchmomenten mit Hilfe
des n-Verfahrens berechnet werden, ergeben sich hiefiir Werte, welche von den
fir die Tragfahigkeit der Balken als maf3gebend anzusehenden Werten der Bau-
stoffeigenschaften — ndmlich der Wiirfelfestigkeit des Betons und der Streck-
grenze des Stahles — mnach beiden Richtungen wesentlich abweichen.3 Insbe-
sondere zeigt die Betrachtung der Eisendehnungs- und Betonstauchungslinien
der Eisenbetonbalken, dafy dem n-Verfahren keinerlei Berechtigung zugesprochen
werden kann.4

Zur Fortsetzung des Nachweises der Richtigkeit seiner Anschauungen hat der
Verfasser eine weitere Reihe von Balkenversuchen ausgefiihrt. Bei einer Reihe
wurden Balken mit verschieden hohen Eiseniiberdeckungen (e = 2 bzw. 5 cm)
der vergleichsweisen Priufung unterzogen. Ferner wurden Balken mit gewdshn-
lichen Querbiigeln solchen mit unter 450 geneigten Biigeln gegeniibergestellt.

Die Balkenabmessungen betrugen b:h = 20:20 cm. Die Bewehrung bestand
aus drei Rundeisen St. 37 von 10 mm Durchmesser. Das Bewehrungsverhiltnis
betrag somit 0,59 0/o. Die Wiirfelfestigkeit des Betons betrug 416 bis 425 kg/cm?,

1 Stiissi: Uber die Sicherheit einfach bewehrter Rechteckbalken. Abhandlungen der I.V.B.H.,
Bd. 1, Ziirich 1932.

2 Abeles: Uber die Verwendung hochwertiger Baustoffe im Eisenbetonbau. B. u. E. 1935,
Heft 8 und 9.

3 Gebauer: Berechnung der Eisenbetonbalken unter Beriicksichtigung der Schwindspannungen
im Eisen. B. u. E. 1934, Heft 9.

¢ Gebauer: Das alte n-Verfahren und die neuen n-freien Berechnungsweisen des Eisenbeton-
balkens. B. u. E. 1936, H. 2.

5 Gebauer: Vergleichsversuche iiber den Einflufl der Dicke der Eiseniiberdeckung und den
Einflufl der Biigellage auf das Tragvermégen von Eisenbetonbalken. B. u. E. 1937, Heft 8.
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die Streckgrenze der Rundeisen 2859 bis 2959 kg/cm?, die Balkenstiitzweite
2,00 m. Die Balken von 22 cm Gesamthohe ergaben bei Belastung mit zwei
Einzellasten in 80 cm Abstand eine mittlere Bruchlast von 5,725 t und jene
von 25 cm Gesamthohe eine solche von 6,06 t. Unter Mitberiicksichtigung der
Bchwindspannungen in den Eiseneinlagen ergeben sich rechnerisch Bruchlasten
von 5,70 bzw. 5,93 t. Ohne Beriicksichtigung der Eisenschwindspannungen und
mit Auflerachtlassung der Betonzugspannungen ergeben sich bei Beriicksich-
tigung der tatsichlichen Balkenabmessungen rechnerische Bruchlasten von 4,50
bis 4,57 t. Wiahrend die wirklichen Bruchlasten von den rechnerisch ermittelten
Werten bei der ersten Berechnungsweise nur um --0,4 bzw. —2,10/ ab-
weichen, betragen die Abweichungen bei der letzteren Berechnungsweise — 21
bis —250/p. Nach der Berechnung mit Hilfe des n-Verfahrens miifite die
Streckgrenze des Rundeisens ohne Riicksicht auf die verschiedenen IIghen der .
Eiseniiberdeckung bei 4,05 t Belastung erreicht werden. Der Unterschied gegen-
iiber den wirklichen Bruchlasten betrigt in diesem Falle sogar —29 bis — 33 0.

Die Druckgurthhe nach dem n-Verfahren berechnet ergibt x = 6,82 cm,
wihrend die Risse der Versuchsbalken bis auf etwa 1 cm an die Druckkante
heranreichen. Die rechnerische Druckhohe nach dem n-freien Verfahren be-
rechnet betrigt x = 0,82 cm.

Das Steuermannsche Berechnungsverfahrené gibt — wunabhingig von der
Eiseniiberdeckungshéhe — infolge der Annahme eines dreieckigen Betondruck-
spannungsbildes ebenfalls bedeutend gréfiere Druckgurthéhen als der Balken-
biegeversuch. Z. B. ist fiir o, = 25 kg/cm? x = 2,66 cm und die Bruchlast
6,27 t. Da die Zugfestigkeit des Betons im vorliegenden Falle nicht bestimmt
wurde, kann ein genauerer Vergleich hier nicht durchgefiihrt werden.

Besonders deutlich zeigt der Verlauf der Eisendehnungslinien und der Beton-
stauchungslinien auch in den vorliegenden Fillen,> daff das n-Verfahren nicht
als ein mafigebendes Berechnungsverfahren angesehen werden kann und zwar
weder fiir den Bruchzustand, noch viel weniger aber fiir die Spannungs-
berechnung unter der Gebrauchslast. '

Eine weitere Reihe von Versuchsbalken hat der Verfasser der Erforschung
des Verhaltens aufergewohnlich stark bewehrter Balken gewidmet.” Ausgefiihrt
wurden drei Balkenpaare mit Bewehrungen von 3,14, 4,91 und 6,53 0/o. Die Ab-
messungen waren b : h = 20 : 20 cm, Gesamthohe 25 cm, Stiitzweite 2,00 m. Die
Bewehrung bestand aus St. 37 und zwar aus 4 Rundeisen von 20 mm, 4 Rund-
eisen von 25 mm und im letzten Fall 3 Rundeisen von 30 mm und 1 Rundeisen
von 25 mm Stirke. Um zu verhindern, dafy die Balken an den Scheerspannungen
vorzeitig zugrunde gehen, waren in den Endstrecken der Balken nebst den
schrig aufgebogenen Hauptzugeisen noch kriftige Schriigbiigel angeordnet. Die
Streckgrenze der Eiseneinlagen betrug ohne wesentliche Abweichungen im
Mittel 2,580 kg/cm2. Je einer der Balken jedes Paares wurde nach' 4 Wochen
und je einer nach 6 Wochen erprobt. Die Betonfestigkeiten betrugen nach

6 Steuermann: Das Widerstandsmoment eines Eisenbetonquerschnittes. B. u. E. 1933, Heft 4
und 5.

7 Siehe auch Gebauer: Neue Balkenversuche zur Klirung der Schwindspannungsfrage und des
Verhaltens von Balken bei auflergewohnlich starken Bewehrungen: Monatsnachrichten d. osterr.
Betonvereines 1937, Heft 5.
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4 Wochen 466, 458 und 410 kg/cm? und nach 6 Wochen 473, 512 und
514 kg/cm?. Die Bruchlasten der Balken betrugen in der vorne aufgezihlten
Reihenfolge 22,0 und 22,0 t, 28,9 und 29,9 t bzw. 32,9 und 36,0 t. Der aus-
schlaggebenlde Einfluffi der Betonfestigkeit ist aus den Bruchlasten klar er-
kennbar.

Die im n-freien Rechenverfahren unter Zugrundelegung der Eisenstreckgrenze,
der Betonwiirfelfestigkeit und einer gleichmif3igen Druckspannungsverteilung mit
(bzw. ohne) Einrechnung der Schwindspannungen ermittelten Bruchlasten der
einzelnen Balken sind bei vierwdchiger Erhiartung 21,5 (20,0) 30,8 (28,7) und
33,1 (34,7) t, bei sechswochiger Erhartung 22,9 (20,4), 32,8 (29,7) und 40,4
(37,1) t. Der Vergleich der Rechnungsergebnisse mit den Versuchsergebnissen
zeigt, daf} bei den mit 3,14 0o bewehrten Balken die Einbeziehung der Schwind-
spannungen noch immer eine bessere Ubereinstimmung ergibt als deren Ver-
nachldssigung. Im allgemeinen sind die Unterschiede bei den Balken mit mehr
als 4 0o Bewehrung nicht mehr grof3, gleichgiiltig ob deren Berechnung mit oder
ohne Riicksicht auf Schwindspannungen erfolgt. Bei den Balken mit 4,91 0/p und
6,53 0o Bewehrung nidhern sich die Versuchsergebnisse mehr den Rechnungs-
ergebnissen ohne Riicksicht auf die Schwindspannungen, obwohl bei Beriick-
sichtigung der Schwindspannungen nur bei einem Balken (Nr. 64) der Unter-
schied auf 12,2 0/p ansteigt, also die in der Regel als zulissige Fehlergrenze be-
trachteten 100/ nur wenig tberschritten werden. Bei der Unsicherheit, welche
der Berechnung der Schwindspannungen iiberhaupt noch anhaftet und bei der
Schwierigkeit der Ausfithrung, welche sich bei den ganz stark bewehrten Balken
bereits wegen der Engmaschigkeit des Eisengerippes ergeben hat, ist die oben-
erwihnte Abweichung von 120/ umso eher erklirlich, als unmittelbar vor Ein-
tritt des Bruches ein Nachgeben des Betons bei den Endhaken zu beobachten
war, so dafl auch aus diesem Grunde die volle Momentenfihigkeit des Balkens
nicht erreicht werden konnte.

Aus den bisher ausgefiithrten Versuchen kann auch gefolgert werden, dafs bei
besonders starken Eiseneinlagen infolge des im Verhiltnis zur Querschnitts-
fliche geringen Umfanges eine geringere Beeinflussung durch Schwindspannungen
eintritt, wihrend schwichere Rundeisen mit verhiltnisméfig groferem Umfang
der Beriihrungsfliche einem grofieren Einfluf3 der Schwindung unterworfen sind.

Gestiitzt auf die oben besprochenen Versuchsergebnisse beantragte der Ver-
fasser am 2. internationalen Kongref3 fiir Briickenbau und Hochbau in Berlin
das Fallenlassen der Berechnung nach dem n-Verfahren, wobei er darauf hin-
wies, daf3 auch Prof. Dr. Saliger in dem im Vorberichte des Kongresses ab-
~gedruckten Referate den gleichen Standpunkt einnimmt, obwohl er die Schwind-
spannungen aufier Acht lif3t und an Stelle der Wiirfelfestigkeit, die bis um ein
Viertel kleinere Prismenfestigkeit des Betons in die Rechnung einfiihrt, wo-
durch sich rechnungmiflig etwas kleinere Bruchlasten ergeben als bei den aus-
gefithrten Versuchen.
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Das Verhalten von Beton und Eisenbeton
unter dauernder Belastung.

Comportement du béton et du béton armé sous
I'action des charges permanentes.

The Behaviour of Concrete and Reinforced Concrete
under Sustained Loading.

R. Dutron,

Directeur du Groupement professionel des Fabricants de Ciment Portland Artlﬁclel de Belgique,
Bruxelles.

In dieser kurzen Mitteilung wollen wir ausschlieBlich den Einfluff dauernd
einwirkender Lasten auf Eisenbetonkonstruktionen beriicksichtigen. Wir stiitzen
uns dabei auf die zahlreichen Versuchsergebnisse von Priifungsanstalten iiber
das Verhalten von Beton und Eisenbeton unter dem Einflu3 von Druck, Zug
und Biegung, die wihrend 2—3 Jahren einwirkten. Wir fiigen den Form-
dnderungen infolge Kriechen des Betons unter dauernder Belastung jene, die
durch Schwinden oder Schwellen entstehen, hinzu.

Wir stiitzen uns dabei besonders auf den iiberragenden Einfluf3, den die
Lagerungsverhiltnisse des Betons auf die Entwicklung dieser Forminderungen
ausiiben. Wenn man zahlenmiéflige Feststellungen iiber diese Forminderungen
und anderc Eigenschaften des Betons treffen will, mufl man sich zunichst
dariiber Rechenschaft ablegen, ob das beobachtete Bauwerk unter Wasser liegt
oder mit Erde iiberschiittet ist, ob es Witterungseinfliissen ausgesetzt ist, oder
‘ob es geschlossen und wihrend mehrerer Monaten beheizt wird.

Die Festigkeit Ry, der Elastizititsmodul E,, die plastische Formiénderung
unter dauernd einwirkenden Lasten und schlieBlich das Schwinden fallen ganz
verschieden aus, je nach diesen Standortsbedingungen. Die nachstehende Zu-
sammenstellung enthélt zum Vergleich einige Verhiltniswerte fiir Beton, der
drei Jahre lang denselben Lagerungsbedingungen ausgesetzt war.

in Luft in trockener Luft
unter Wasser |\ chtigkeit 70%o) (45 bis 50°)
Rp 1,00 : 0,75 0,60
Ep 1,00 0,80 bis 0,85 0,65 bis 0,70
plastische Verformung 1,00 2,00 bis 2,25 3,00 bis 4,00
Schwinden + 1,00 —38,50 bis —4,50 —5,00 bis —6,00
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Selbstverstindlich sind die absoluten Werte dieser Eigenschaften des Betons
in Abhdngigkeit vom Mischungsverhiltnis der Kornzusammensetzung und dem
Alter ganz verschieden grof3.

Die plastische Verformung — das Kriechen — unter dem Einfluf§ des Elgen-
gewichtes und der dauernd einwirkenden Belastungen entwickelt sich so, als
ob der Elastizititsmodul einen kleineren Wert anndhme. Bekanntlich éndert sich
infolge des Kriechens die Spannungsverteilung zwischen Beton und Eisen.
Diese Anderung geht langsam vor sich und, wie die Verformung, strebt sie
mit der Zeit einem Grenzwert zu.

Zum Beispiel haben in Eisenbetonkéorpern, die in trockener Luft gelagert und
entsprechend 22 bis 24 0o der Wiirfelfestigkeit des Betons auf Druck bean-
sprucht wurden, die Druckspannung in den Eiseneinlagen 1500—2000 kg/cm?2
erreicht, und wenn man dazu noch die Druckvorspannung infolge des'Schwindens
hinzuzihlt, sogar 1900—2700 kg/cm2. Erhoht man die Beanspruchung des
Betons auf 30—32 0/ seiner Wiirfelfestigkeit, so kann man in den Eisen
2000—3000 kg/cm? erreichen und unter bestimmten Lagerungsbedingungen
in trockener Luft sogar die Quetschgrenze des gewdhnlichen Eisens merklich
iiberschreiten, wenn man die Druckvorspannung infolge Schwindens mitberiick-
sichtigt.

Bei Trigern, die auf Biegung beansprucht sind, verhilt sich die Druckzone
ganz dhnlich. Bei Lagerung in trockener Luft kann ausnahmsweise die Spannung
in der Druckbewehrung unter Einrechnung der Druckvorspannung duarch das
Schwinden sich der Quetschgrenze des gewohnlichen Eisens nidhern.

Im Gegensatz dazu ist die Erhéhung der Spannung in den Eiseneinlagen in
der Zugzone verhiltnismiflig klein; daraus folgt, dafl trotz der plastischen
Verformung des Betons in der Druckzone der Hebelarm der inneren Krifte
nicht viel kleiner wird.

Zu beachten ist, daf3 die durch das Schwinden hervorgerufene Anfangs-
druckspannung in den Zugeisen bei dauernder Biegungsbeanspruchung: des
Balkens im Laufe der Zeit verloren geht. Dasselbe hat man an der Bewehrung
von Eisenbetonkorpern feststellen konnen, die lange Zeit hindurch auf ein-
fachen Zug beansprucht waren. Bei allen auf Biegung beanspruchten Balken
(Betonbeanspruchung 60 kg/cm? — Stahlbeanspruchung 1200 kg/cm2 — n = 15),
die dauernd in trockener Luft gelagert wurden, sind Risse in der Zugzone des
~ Betons infolge der durch das Schwinden hervorgerufenen Zugvorspannungen be-
reits beim Aufbringen der Last entstanden. Im Laufe der Dauerbelastung hat die
Rif3bildung zugenommen, ohne daf3 jedoch die Risse sich merklich gedffnet
hitten.

Nach der langen Zeit der Dauerbelastung sind die Festigkeiten, und zwar
sowohl die Druck- und Zugfestigkeiten des nichtbewehrten Betons, als auch die
Druck- und Biegefestigkeiten der Eisenbetonkérper, nicht kleiner geworden als
diec Festigkeiten von Vergleichsstiicken, die denselben Lagerungsbedingungen
ausgesetzt waren, jedoch unbelastet geblieben sind.

Wenn man die dauernder Belastung unterworfenen Eisenbetonkorper nach
zwel oder drei Jahren entlastet und wiederholt belastet, so verhalten sie sich,
ausgehend von den im Laufe der Zeit entstandenen bleibenden Forminderungen
vollkommen elastisch.

10
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Wir kénnen abschlieffend feststellen, dafy die Festigkeit des Eisenbetons nicht
darunter leidet, wenn er eine sehr lange Zeit hindurch dauernd belastet bleibt,
Es ist deshalb nicht notwendig, aus Sicherheitsgriinden mit einer Verminderung
der Bruchfestigkeit des Betons zu rechnen, oder die zuldssige Spannung unter
den iiblichen Wert 0,28 W), herabzusetzen. Obwohl eine Uberschreitung der
Quetschgrenze bei der Druckbewehrung nicht dieselbe Bedeutung zu haben
scheint, wie eine Uberschreitung der Streckgrenze in der Zugbewehrung, diirfte
es sich doch empfehlen in allen den Fillen als Druckbewehrung Stihle mit
hochliegender Streckgrenze zu verwenden, wo die Grofle der dauernd einwirken-
den Lasten und die Standortsbedingungen im Laufe der Zeit zu grofien plastischen
Verformungen und infolgedessen zu wesentlichen SpannungserhGhungen in
den Bewehrungen fithren. In diesen Fillen kommt es noch besonders darauf
an, die Lage der Druckeisen durch geniigend viele und geniigend eng gestellte
Biigel zu sichern. Auflerdem mufl in diesen Fillen die Riflgefahr besonders
beachtet werden.
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Der Einfluf} der Plastizitit des Betons und des Stahles
auf Stabilitit und Dauerhaftigkeit des Eisenbetons.

Réle de la plasticité du béton et de I'acier sur la
stabilité et la durée du béton armé.

Effect of Plasticity of Concrete and Steel on the Stability
and Endurance of Reinforced Concrete.

R.L’Hermite,

Dirccteur Adjoint des Laboratoires du Batiment et des Travaux Publics, Paris.

Bevor wir den Einflufl der Plastizitit der Baustoffe und insbesondere der
Bestandteile des Eisenbetons auf die Dauerhaftigkeit der Bauwerke betrachten,
scheint es erforderlich, ihr tatsichliches plastisches Verhalten und vor allem,
den Einfluf3 der Belastungsinderungen auf den Eisenbeton zu untersuchen. In
einer fritheren Abhandlung habe ich versucht, mittels einer einfachen mathe-
matischen Theorie zu zeigen, dafl die Grofe der elastischen und plastischen
Verformungen nicht ausschliefSlich von der augenblicklichen Belastung, sondern
auch von den vorhergegangenen Belastungszustinden, d. h. von der Funktion
der Belastung abhingt. Diese Theorie erhebt keineswegs den Anspruch darauf,
erschdpfend zu sein. Sie hat nur den Wert einer Reihe von Schlissen, die leicht
von einfachen Grundversuchen ausgehend zu Folgerungen fiihren, die durch
Versuche nur schwer festzustellen sind.

Wenn man einen Stahl dber seine Elastizititsgrenze beansprucht, so erleidet
er eine bleibende Forminderung. Diese nimmt, auch wenn die Belastung konstant
bleibt, mit der Zeit mehr oder weniger zu und zwar gemif3 einem fiir jede Stahl-
sorte und fiir jede Temperatur bestimmten Fliefgesetz. Wenn auch das FlieSen
fir Beanspruchungen nahe an der Fliefigrenze geringfiigig ist, so ist es doch
verschieden von Null. In der Tat nimmt die bleibende Forminderung mit der
Zeit merklich zu, wenn die Belastung zwischen zwei bestimmten Grenzen
schwankt. Diese Erscheinung tritt sogar unterhalb der Flief3grenze auf, voraus-
gesetzt, da3 die obere Belastungsgrenze iiber der kritischen Ermidungsbelastung
oder der natiirlichen Elastizititsgrenze nach Bauschinger liegt. Dies riihrt von
einem Energieaustausch her, der unter der Wirkung der elastischen und der
plastischen Hysteresis zwischen der elastischen und der plastischen Formidnderung
stattfindet. Das rasche Einwirken einer Kraft kann somit entgegengesetzte
Wirkungen ausldsen, je nach der Art des Angriffes: Verminderung der Plastizitit
beim Stofy, Erh6hung der Plastizitit bei wiederholter Belastqu, bei andauernder
Schwingung und bei langsam ansteigender Belastung.

10*
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Die praktische Bedeutung dieser Erscheinung tritt zutage, wenn man wech-
selnde oder schwellende Belastungen auf Eisenbetonbauteile einwirken laf3t, die
nach dem Verfahren von Freyssinet vorgespannt sind. Man sieht dann, wie
sich die Stahleinlagen langsam dehnen, und wie sich dadurch die Druckvorspan-
nungen des Betons vermindern, so dal} schliefilich, wenn diese Vorspannung
gegeniiber den aufgebrachten Kriften nur gering ist, wie im Beton, der auf
Zug beansprucht ist, Risse auftreten. Endlich ist die zerstorende Wirkung wieder-
holter Belastungen auf den Stahl amso grofier, als die Stibe ungewohnliche
Formen haben, kalt gereckt und oxydiert sind. Die Ermiidungsgrenze eines
Stab-Endhakens ist viel geringer als die des geraden Teiles des Stabes.

Die allgemeine Form der Forminderungs-Kurve eines Betons lif3t sich
offenbar im voraus nur auf dem Versuchswege bestimmen. Dieser Baustoff
besitzt keine feste Elastizititsgrenze; diese schwankt vielmehr mit dem Alter
und hiingt von der Geschwindigkeit ab, mit der die Krifte einwirken. Alles was
wir iiber die Plastizitit des Stahles aussagten, gilt auch hier, und zwar in noch
viel hoherem Mafie. Die Hysteresis—Konstanten, die die plastische und die ela-
stische Viskositit bestimmen, sind klein und diese Hysteresis selber ist betricht-
lich. An sich hat der Begriff des Elastizititskoeffizienten bei den Berechnungen
des Eisenbetons keinen Sinn, wenn man nicht zugleich die Konstanten beriick-
sichtigt, die die Plastizitit, die Hysteresis und das Flieen bestimmen. Dies
erklirt unter anderem, warum man sich nie tiber den Wert des Koeffizienten n
hat einigen koénnen.

Die Erscheinung beschleunigten FlieBens unter wiederholter Belastung be-
steht auch beim Beton in ausgeprigtem; Mafle. Beim plastischen Flielen wirken
nicht umkehrbare Reibungserscheinungen mit, die sich iiberlagern und die die
Anpassung durch Hinzutreten der plastischen zur elastischen Forminderung
beschleunigen,. woriiber ich in der friiheren Abhandlung berichtet habe.l

Auflerdem gesellen sich zu dieser Anpassung alle Faktoren, die gewdhnlich
dem Altern anhaften, nidmlich Erhohung der Starrheit und der Festigkeit, die
Verminderung des Schwindens usw. Endlich kann der Beton, genau wie Metall,
Ermiidungserscheinungen unter wiederholter Belastung aufweisen, z. B. bricht.
ein Beton mit 350 kg/cm? Bruchfestigkeit, wenn er 500mal in der Minute
zwischen 50 und 300 kg wechselnden Belastungen ausgesetzt wird, nach einer
Stunde, da sich sein Elastizititskoeffizient wihrend dieser Zeit geindert hat
und die Linge des Probekorpers geringer geworden ist. Es gibt auch fiir diesen
starren Kérper noch eine Ermiidungsgrenze, die die schwingende Beanspruchung
bestimmt, iiber der der Probekérper nach einer begrenzten Anzahl Lastwechsel
zerbricht. Unterhalb dieser Grenze bewirkt dagegen die wiederholte Belastung
eine Erhohung der statischen Festigkeit.

Im Laboratorium fiir Bauten und Offentliche Arbeiten in Paris wurden Ver-
suche mit auf Biegung beanspruchten Balken unter schwingenden Lasten vor-
genommen. Auch in diesem Falle wurde das Vorhandensein einer charakte-
ristischen Ermiidungsgrenze festgestellt. Mittels aufeinanderfolgender Versuche
mit gleichartigen Balken konnte eine Wohler'sche Kurve ermittelt werden,
deren erster Ast viel stirker geneigt ist als bei Beton oder Stahl allein. Endlich

L Vergleiche Thema I.
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wurde beobachtet, dafy die Wirkung wiederholter Belastung vor Allem in einer
Beschleunigung der plastischen Forminderungen bestand. Wir haben daraus
ein Verfahren zur beschleunigten versuchsmifligen Erforschung der Anpassung
eincs Bauteiles aus Eisenbeton abgeleitet, da die wiederholte Belastung tatsich-
lich eine kiinstliche Alterung der Bauwerke herbeifiihrt. Dadurch konnten wir
feststellen, dafl die Anpassung nicht in gleichem Mafe in den auf Zug und
in den auf Druck beanspruchten Bauteilen erfolgt. Insbesondere ergab sich,
dafl die Ermidungsgrenze des auf Zug beanspruchten Betons, bezogen auf die
statische Bruchlast, viel geringer ist als die des gedriickten Betons. Endlich
ist noch den gegenseitigen Beanspruchungen von Stahl und Beton Rechnung zu
tragen, die die Haftung bewirken. Nach unseren Versuchen scheint die Haftung
in der Tat gegeniiber wiederholter Beanspruchung sehr empfindlich zu sein.
Viele Balken sind ndmlich durch Gleiten der Eiseneinlagen zusammengebrochen,
da diese sich offenbar der auf die Plastizitit zuriickzufiihrenden Forménderung
nicht angepafit hatten; in anderen Fiéllen rief die Stabilisierung der Einlagen
nach anfinglichem Gleiten eine betrichtliche Riflbildung im Beton hervor, ohne
daf3 diese jedoch zum Bruch des Balkens fiihrte.

- Diese Feststellungen fiithren uns zu dem Schlufl, daf3 die Berechnung der
Forménderung eines Beton-Bauteiles von elementaren Grundlagen aus recht ver-
wickelt ist. Beim jetzigen Stande unserer Kenntnisse lifit sich diese Berechnung
offenbar nur mit grober Anndherung ausfiihren. Die Moglichkeiten der An-
passung scheinen trotz allem sehr groff zu sein und, wie grob auch immer
die Anndherung ist, sie zeigt, dafl das Einfiihlungsvermdgen der ersten Fach-
leute des Eisenbetons, die den Begriff der teilweisen Kontinuitit einfiihrten,
der Wirklichkeit wesentlich ndaher kam als alle Berechnungen statisch® un-
bestimmter Verhiltnisse, die spiter durchgefiihrt wurden.
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Das Verhalten von Eisenbeton:Rahmenkonstruktionen
bei beginnender Zerstdrung.

Comportement des portiques en béton armé a 'amorce
de la rupture.

The Behaviour of Reinforced Concrete Framed
Structures at Incipient failure.

W. H. Glanville, and F. G. Thomas,
D.Sc., Ph.D., M.Inst.C.E., M.I. Struct.E. B.Sc., Assoc.M.Inst.C.E., Garston.

Bei tiblichen Spannungen ist es wahrscheinlich, daf3 die Momentenverteilung
tiber eine Eisenbeton-Rahmenkonstruktion sich verhiltnisméiflig genau mittels der
Elastizititstheorie ermitteln 143t. Bei Versuchen mit Dauerbelastung in der Build-
ing Research Station1* und in Amerika2? wurde festgestellt, daf3 das Kriechen
des Betons in einem Rahmen bei iiblichen Spannungen keinen wesentlichen
Eir;f&uﬁ auf die Momentenverteilung hat.

enn jedoch in irgend einem Teil der Konstruktion sich beginnende Zer-
storung zeigt, werden die plastischen Forminderungen entweder des Stahls an
seiner Streckgrenze oder des Betons bei seiner hochsten Beanspruchung so grof3,
dafl die Elastizititstheorie nicht mehr giiltig ist. Die Verformung dieses Teils
wird durch die Forménderung der iibrigen Konstruktion begrenzt, so dafd der
Bruch dieses Teiles nicht eher eintreten wird, bevor sich nicht erhebliche
elastische Verformungen anderer Teile vollzogen haben. Das heifst, von der
Konstruktion koénnen weitere Lasten ohne dafl Bruch eintritt, aufgenommen
werden, wobei die hohen Spannungen in dem besonders gefihrdeten Teil ver-
mutlich praktisch gleichbleiben, wihrend die Momente und die Spannungen in
dem iibrigen Teil zunehmen. Zur Vereinfachung soll die Verdnderung in der
Verteilung der Biegungsmomente gegeniiber der in einer rein elastisch wirkenden
Rahmenkonstruktion in diesem Aufsatz , Neuverteilung von Biegungsmomenten®
genannt werden.

Versuche mit kontinuierlichen Trigern auf drei Stiitzen von Kazinczy? haben
gezeigt, dafl, wenn der Stahl fiir den Bruch mafigebend ist, Anderungen in der
Menge der Eiseneinlagen im Felde oder iiber der Mittelstiitze gegeniiber der
nach der Elastizititstheorie notwendigen Menge zu einer Neuverteilung der
Momente fiithren, so dafi die hochste Tragfahigkeit sowohl in den Feld- wie in
den Stiitzen-Querschnitten voll ausgeniitzt wird. Ahnliche Ergebnisse wurden
fiir eingespannte Balken vom Deutschen Ausschufs fir Eisenbeton¢ gefunden fiir

* Die .Ziffern beziehen sich auf das Schrifttumsverzeichnis am Schluf3 des Aufsalzes.
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die Bedingung, daf3 der Bruch durch Uberschreitung der Streckgrenze des Stahls
entstand. Solch eine Neuverteilung ist durch die grofie plastische Verformung
des Stahls an seiner Streckgrenze zu erwarten, jedoch ist unbekannt, wie weit
man sich hierauf verlassen kann, ohne eine Zerstérung des Betons hervorzurufen.
Bisher sind keinerlei Versuche bekannt, bei denen die Wirkung von plastischen
Verformungen des Betons bei beginnender Zerstérung auf die duflerste Trag-
fabigkeit einer Rahmenkonstruktion untersucht worden ist.

Die in dieser Abhandlung beschriebenen Versuche bilden einen Teil einer von
der Building Research Station zusammen mit der Reinforced Concrete Association
angestellten Untersuchung, um endgiiltige Aufschliisse iiber den Einfluf3 plastischer
Verformungen auf hochbeanspruchte Teile von Eisenbeton-Rahmenkonstruktionen
zu gewinnen. Die Untersuchungen schlossen Versuche bis zur Zerstérung ein
A. an durchlaufenden Balken auf drei Stiitzen und B. an Portalrahmen.

A. Versuche bis zur Zerstorung an durchlaufenden Balken auf
dre1 Stiitzen.

Die Versuche wurden an durchlaufenden Balken auf drei Stiitzen vor-
genommen, die wie folgt hergestellt waren:

1. Schwichung des Querschnitts iiber der Mittelstiitze durch Verwendung einer
geringen Menge von Zugeisen. '

2. Schwichung des Querschnitts iiber der Mittelstiitze durch Verwendung eines
Betons von geringer Festigkeit ohne Verwendung von Druckeisen.

3. wie 2., jedoch unter Verwendung von Druckeisen.

4. wie 2., jedoch bei vergrofierter Spannweite, um die Schubspannungen zu
verringern.

5. wie 2., jedoch unter Verwendung eines Betons von geringer Festigkeit,
der ein Alter von 6 Monaten statt von 7 Tagen besaf.

Samtliche Versuche wurden doppelt ausgefiihrt, und es wurde als Zuschlag
durchweg Fluf3-Sand und Fluf3-Kies verwendet.

1. Die ersten Zerstérungen treten in der Zugbewehrung auf.

Einzelheiten iiber die Balken und die Laststellungen bei diesen Versuchen zur
Bestimmung der Einwirkung einer zu geringen Stahlmenge gegeniiber der nach
der Elastizititstheorie erforderlichen Menge sind in Fig. 1 wiedergegeben.

Die Bezeichnung in der Tafel von Fig. 1 und in folgenden weiteren Span-
nungstafeln ist wie folgt:

t bezeichnet die Spannung in der Lingszug- tw bezeichnet die Spannung in der Biigel-
bewehrung, bewehrung,
t! " die Spannung in der Lings- W " die Last,
druckbewehrung, 33 " den Abstand des Wendepunktes
M . das Biegungsmoment, von B,
n . den Abstand der neutralen A chse, Ep . den Abstand des \Ne.ndepunktes
a v den Abstand des Druckmittel- vom Stiitzenrand,
punkts vom Zugmittelpunkt, Sg v die Haftspannung bei E (untere
S " den gesamten Schub, Eisen).
s " die Schubspannung, Ry, R, R bezeichnen die Auflagerdriicke

sb ” die Haftspannung, in A, B, C,
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Man sieht, dafs5 tiber der Mittelstiitze, wo das Moment normalerweise am
grofdten ist, nur zwei Rundeisen von 3/4” (7§ vorgesehen sind. Bei einer verhiltnis-
mafig niedrigen Last wird daher bereits in den Rundeisen von 3/5” (% ver-
mutlich schon die Streckgrenze erreicht; es mufite angenommen werden, daf3
das Strecken dieser Eisen zu einer Neuverteilung der Momente fiihrt, wobei der
Teil iiber der Mittelstiitze allmihlich entlastet wird, wodurch sich die durch das
Gesamtsystem aufnehmbare Last weiter vergrof3ert, bis ein Bruch im Felde eintritt.

Die ber den Versuchen auftretenden tatsichlichen Momente wurden durch
Messen der Dehnung in den stihlernen Stiitzquerbalken in einem gewissen Ab-
stand von der Endstiitze er-

mittelt und daraus die Driicke : et dor Mibelctivze
in den Endauflagern mittels . [ Somens 3 foppu () Pzt
einer vorher vorgenommenen 1A . - - 4
Eichung des Stiitzquerbalkens L @ Z
berechnet. Die Ergebnisse fiir ¥ , A Fetdtomens ty—
einen der beiden gepriiften 'E £ | heoretisch~ Pz i sl
Balken sind in Fig. 2 wieder- 7 , theorehical Z
gegeben. S & /_/

Eine beginnende Zersts- &, H L
rung iiber der Mittelstiitze _ ¢ AP
tritt deutlich durch einen 3 ‘/ v _£® w
plotzlichen Abfall des Mo- &, _{f}""—'_ — 131_3—'?3_'1”' i
mentes in diesem Punkte in 2 Z e mz;
Erscheinung, wonach dasMo- ¢ R - e E e e R
ment wiederum etwas zu- Gesamt-Moment - Moment total - Jots/ moment tin

nimmt. Fig. 2.

Unter der Annahme, dafl  Versuche an durchlaufenden Balken. Bruch des Stahles (b).
das Moment tiber der Mittel- Beton mit frithhochfester Zement-Mischung 1:1:2 (in Ge-
stittze nach dem Beginn des  wicht) Wasser-Zementfaktor = 0,44 (in Gewicht). Alter beim
Streckens konstant bleibt, Versuch = 44 Tage. Wiirfelfestigkeit = 6660 Ib/in.
sind die anderen Momente () Theoretische Belastung fiir allgemeinen Bruch.

im Felde berechnet worden (@ Theoretische Belastung fiir Bruch iber der Mittelstiitze.
und die sich ergebenden

theoretischen Momentenlinien sind in dem Diagramm angegeben. Es ist klar,
daf3 diese Annahme zu einer ziemlich genauen Schitzung der tatsichlichen
Feldmomente bei den vorliegenden Versuchen fiihrt.

Der fiir diesen Versuch verwendete Beton wurde in dem. Mischungsverhiltnis
1:1:2 (in Gewicht) zusammengesetzt, wobei frithhochfester Portlandzement ver-
wendet wurde. Der Balken wurde im Alter von 44 Tagen geprift. Fir den
zweiten Balken wurde ein Tonerde-Zement fiir einen Beton 1:2:4 (in Gewicht)
benutzt, und der Balken wurde im Alter von 6 Tagen untersucht. Bei dem
zweiten Balken ergab sich, daf3 der Beton wegen der hoheren Zugfestigkeit des
Betons mit Tonerde-Zement stark an der Aufnahme des Zugs mitwirkte, so daf3
die Spannung in der Bewehrung iiber der Mittelstiitze, als der erste Rif§ {iber
der Stiitze auftrat, von einem sehr geringen Wert bis zur Streckgrenze anstieg.
Aufler dieser Erscheinung bestand kein wesentlicher Unterschied im Verhalten,
der sich aus der Verwendung der beiden Zementarten ergeben hitte.
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Die Durchbiegungen im Felde im Verhiltnis zur Mittelstiitze wurden mit
Zeigerinstrumenten ermittelt. Es bestand kein wesentlicher Unterschied zwischen
den Durchbiegungen der beiden Balken, und bei 3/, der Bruchlast betrug die
Hochstdurchbiegung nur 0,1 Zoll. Der Stahlstiitzquerbalken bog sich wihrend
des Versuchs durch, und das Absinken der Endauflager gegeniiber der Mittel-
stiitze wurde deshalb gleichfalls gemessen. Dieses Absinken beeinflufit die
Momentc wihrend des elastischen Stadiums des Versuchs und ist deshalb bei
Berechnung der in Fig. 1 und 2 wiedergegebenen theoretischen Kurven und
Spannungen beriicksichtigt. '

Die grof3ten Rifiweiten, die durch ein tragbares Mikroskop gemessen wurden,
sind in Tafel I wiedergegeben.
Tafel I.
Grof3ite Riflbreite an durchlaufenden Balken.

GroBte Rifibreite in Zoll X 10 -3

Uber Mittelstiitze Im Feld

Reihen Belastung in t Belastung in t
bei bei
5 110 |15 | 20 | 25 |Streck-] 5 | 10 | 15 | 20 | 25 |Streck-
grenze! grenze
. (a)] 0 |15 30 | 42 | 60 0 0 (13|23 26|38 0
1. Zerstorung des Stahles | 6 |15 34|55 | 79 5 0|15 26|46| 66| o0
2 ler?wf“fl‘)g d‘fb Bet;’l"s @2| 0 |15|24]381]/83| 05| 0|19|35|60100 06
gug‘g‘;" ruckbeweh- "1 o | 13] 22| 26| 26| 1.2 | 0 | 13| 22| 33| 89| 07
8. Zerstorung des Betons (a)} 1,0/ 3,1} 3,7| 46{55| 34 | 0 {09|16]|24|35| 13
(Mit Druckbewehrung) (b)] 1,6 4,0{ 52| 92(106| 48 | 0 | 1,3} 1,7| 26| 52| 15
4. (Z;rstéx:t;ngtdesSBetons @|38|87| —| —| =| 16|15/40 —|—|—]| 08

ergrofierte Spann- o i
weite) (b)jo1|10 0 113|442 0
5. Zser;“if“l’l‘g dl‘;s Betons 0l 0 | 1.6 27| 26|15 — | o | 13| 25| 36|50| —
(Schwacher Beton in 1)1 o | 07] 10 11| 12| — | 0 | 14| 24|385| 72| —

Monaten)

! Die Streckbelastung ist die theoretische Belastung, bei der nach der Elastizititstheorie die
Tragfihigkeit erschopft ist (vgl. Tafel 2).

? Die grofite RiBlbreite im Balken (a) der Reihe 2 wurde in Hohe des héchstbeanspruchten
Randes der Zugbewehrung gemessen, bei allen anderen Balken wurden die Messungen in der
Mittellinie des hochstbeanspruchten Eisen gemessen. '

Die Rif3bildung iiber der Mittelstiitze nahm wihrend der zweiten Hilfte des
Versuchs erheblich zu, d. h. nachdem der Stahl begonnen hatte, sich zu strecken,
und kurz vor dem endgiiltigen Bruch wiesen die Risse eine Breite von 0,06 bis
0,08 Zoll auf. Diese Risse waren ungefihr 10mal so grof3, wie sie im allgemeinen
vor Beginn des Streckens des Stahles beobachtet wurden.

In Tafel II ist die berechnete Bruchlast 1. nach der Elastizititstheorie und
2. auf der Grundlage, dafl sowohl die Stiitzen wie die Feldquerschnitte ihre



Tafel II.

Bruchlasten von durchlaufenden Balken.

Bruchlasten 1in t

Grundlage der 1. 2. 3. 4. 5.
Grundlage der Berechnungen Zerstorung des | Zerstorung des | Zerstorung des | Zerstorung des
Berechnungen ) B B
. der Widerstandsmomente Zerstorung des Betons etons etons Betons
der Biegungs- Stahles (keine Druck- (Druck- (vergrofierte (Alter
momente bewehrung) bewehrung) Spannweite) 5'/a Monate)
Versuch Nr. RM 2 (a) | RM2 (b) | RM 1 (a) | RM1 (b) RM3 () | RM3 (b) | RM 4 (a) | RM 4 (b) | RM5 (a) | RM 5 (b)
Elastizitits-| Keine Neu- | Bei wirklichen ,augenblick-
Theorie d. h.:|verteilung von| lichen E-Modulverhiltnissen 49 4,9 .0 72 13,0 14,2 2,7 23
Keine Neuver- | Spannungen
teilung von Mo-
menten. Lasten m—_ 30000 _40000f . | 49| 76| 78| 195 | 198 | 30| 25
bei Zusammen- Wiirfelfestigkeit u
bruch Neuverteilung
yon Zerstorung des Stahles. Die
Spannungen grofite Betonspannung erreicht
die Wiirfelfestigkeit. Bruch des 7,8 6,5 8,0 8,2 25,4 26,2 3,2 2,7
. 80000
Betons: m —
u
Theorie der | Keine Neu- | Bei wirklichen ,,augenblick- ;
Neuverteilung|vertetlung von | lichen* E-Modulverhiltnissen 22,7 22,6 20,8 214 25,7 28,1 9.8 8,6
der Momente | Spannungen
d. h.: Gleichzeiti- 40000
ger Bruch iber m= 230 | 226 | 278 | 285 | 350 | 363 | 130 | 118
der Mittelstiitze u
und im Feld [|Neuverteilung
von Zerstorung des Stahles. Die
Spannungen grofite Betonspannung erreicht
die Wiirfelfestigkeit. Bruch des | 26,1 24,0 32,6 32,8 40,1 40,6 14,2 13,9
80000
Betons: m =
u
Tatsiichliche Last, bei der sich die ersten Anzeichen einer
Zerstorung des Betons zeigten — — 20,8 24,0 23,0 24,0 9,0 9,5 18,8 16,5
Tatsichliche Hochstlast des Balkens 29,1 28,7 27,5 28,6 27,6 28,9 134 13,0 33,0 27,6

ﬁun.lms.lez Japuauugﬁaq 19q USUO!l)[n.I’J,SlIO)[UOlHI{BH-UO}OqUGS!H UOA URj[eyIap Se(]
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Fig. 3.
Neuverteilung der Momente in durchlaufenden Balken.
Bruch des Betons.
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volle Tragfahigkeit nach der Neuverteilung erhalten, zusammen mit den tat-
sichlichen Bruchlasten aufgefiihrt. Es ist ersichtlich, daf3 die Wirkung der Neu-
verteilung von Momenten auf die Tragfidhigkeit eines durchlaufenden Balkens
erheblich sein kann, wenn die Bewehrung iiber der Mittelstiitze schwach ist.
Indessen ist die Rif3steigerung bei der erhohten Last sehr grof3, so dafl in der
Praxis aus der Neuverteilung der Momente durch Strecken des Stahls nur dann
Vorteil gezogen werden kann, wenn eine erhohte Rif3bildung keine Bedeutung hat.

2. Erste Zerstorung im Beton. Keine Druckeisen iiber der Mittelstiitze.

Bei den Balken, die durch Zerdriicken des Betons zerstért werden sollten,
wurden alle Zugeisen im Feld tiber der Mittelstiitze hochgezogen, so daf3 der
Druck in diesem Punkt nur durch den Stegbeton aufgenommen wurde. Nihere
Angaben iiber die Balken, die Spannweiten und die Laststellungen sind in Fig. 3
enthalten. Der Beton wurde mit gewohnlichem Portlandzement im Mischungs-
verhiltnis 1:21/,:31/, (in Gewicht) und mit einem Wasserzementfaktor von
0,66 (in Gewicht) hergestellt. Die Versuche wurden im Alter von 7 Tagen vor-
genommen, wobei man danach strebte, die durch die Eisenbetonvorschriften
geringsten zugelassenen Festigkeiten (2250 Pfund/Quadratzoll) zu erreichen.
Tatséchlich war die Festigkeit etwa 100/ geringer als dieser Wert (vgl. Anhang 1).

Um die Schubspannungen bei diesem schwachen Beton zu verringern, wurden
die Lasten in Feldmitte aufgebracht, statt niher an der Mittelstiitze wie bei den
vorher gepriiften Balken.

Die Ergebnisse sind in Fig. 4 wiedergegeben. Man wird feststellen, daf3
hierbei kein ausgeprigter Punkt vorhanden ist, wo die Zerstérung iiber der Stiitze
anféngt, wie bei den vorigen Balken, bei denen der Stahl nachgab; es tritt viel-
mehr ein allméahlicher Ubergang vom elastischen zum plastischen Zustand beim
Versuch auf.

Der Beton an der Stiitze beteiligte sich in duflerlich unzerstértem Zustand
weiter an der Lastaufnahme lange nachdem die rechnungsmiflige Last auf-
gebracht war, bei der eine Spannung entsprechend der Wiirfelfestigkeit er-
reicht wurde. Tatsichlich zeigte sich kein Anzeichen von Zerstorung iiber der
Mittelstiitze, bis die Last auf mehr als das Doppelte angewachsen war.

Das gemessene Feldmoment stand in guter Ubereinstimmung mit dem, das
unter der Annahme eines gleichbleibenden Stiitzmomentes nach Uberschreiten
der elastischen Grenze errechnet war.

Wihrend des ganzen Versuches waren die Riflweiten gering (vgl. Tabelle I),
so dafs die Neuverteilung des Momentes im Falle von schwachem Beton ohne
Riickwirkung auf die Rifibildung zu sein scheint. Die Balkendurchbiegungen
waren von derselben Groflenordnung wie die bei der ersten Reihe fest-
gestellten.

3. Erste Zerstorung im Beton. Druckeisen iiber der Mittelstiitze.

Bei den Versuchen zur Ermittlung des Verhaltens bei geringer Druckfestig-
keit des Betons bei Vorhandensein einer bestimmten Menge von Druckeisen war
die Bewehrung dieselbe, wie in den vorhergehenden Balken mit der Ausnahme,
daf3 die unteren Eisen durch den ganzen Balken hindurchliefen und so zur
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Druckaufnahme iiber der Mittelstiitze beitrugen. Die Betonmischung war wieder-
um 1:21/,:31/,, wobei gewohnlicher Portlandzement verwendet wurde, und
die Versuche im Alter von 7 Tagen vorgenommen wurden; die Festigkeit (s. An-
hang 1) war ein wenig grofier als bei den vorhergehenden Versuchen.
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Fig. 4.
Versuche an durchlaufenden Balken. Bruch des Betons. (Keine Druck-
bewehrung). Gewdhnlicher Portland-Zement. Mischung 1:2!/2: 8'/2 (in
Gewicht). Wasser-Zementfaktor 0,66 (in Gewicht). Alter beim Ver-
such = 7 Tage. Wiirfelfestigkeit des Betons = 2050 1b/in2.

(@® Theoretische Belastung fiir allgemeinen Bruch.
(® Theoretische Belastung fiir Bruch iber der Mittelstiitze.

Die Momente wurden im ganzen System gemessen, und es wurde wiederum
festgestellt, daf3 ein allmdhlicher Ubergang zwischen den beiden Versuchsstadien
stattfand. Die Hochstlast (vgl. Tabelle 2) ist ziemlich genau dieselbe, wie sie
bei den Balken ohne Druckbewehrung war.

Es traten bis kurz vor dem endgiiltigen Zusammenbruch des Systems keine
Druckzerstérungen iiber der Mittelstiitze auf. Der grofite Zugrif3 in diesem
Abschnitt schloff sich gegen Ende des Versuches allmahlich, bis er sich nur
noch ungefihr bis 2 Zoll von der Oberfliche des Balkens erstreckte, was zeigt,
daf3 der gesamte Steg und ein Teil der Platte Druckkrifte iibertrugen.

Die grofiten Rifibreiten sind in Tabelle I angegeben.

4. Erste Zerstérung im Beton. Balken mit vergréfSerter Spannweilte.

Die Balken der Reihe 2 wurden mit engliegenden Biigeln {iber der Mittelstiitze
versehen, um eine Schubzerstérung des schwachen Betons zu verhindern. Es
wurde angenommen, dafy diese Bewehrung dem Beton einen zusitzlichen Halt
gibt, und so seine Fihigkeit, Lingsdruck aufzunehmen, vergréflert. Um zu
zeigen, ob dies der Fall war, wurden zwei weitere Balken #hnlich denen der
Reihe 2 angefertjgt, bei denen die Spannweite auf 12 Fuf3 vergrofiert wurde,
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so daf3 das Bruchmoment mit einer geringeren Auflast erzielt wurde, wobeil
die Menge der Schubbewehrung verringert wurde.

Die Ergebnisse zeigten deutlich, daf3 der Teil iiber der Mittelstiitze nicht
durch den grofieren Biigelabstand geschwicht wurde. Die prozentuale Zunahme
der Belastung, die auf eine Neuverteilung zuriickzufiihren war, war ungefihr
dieselbe wie vorher (vgl. Tafel II), und das Stiitzmoment, das zu einem Bruch
fiihrte, war tatsichlich grofer als bei den vorhergehenden Versuchsreihen (2).

5. Erste Zerstérung im Beton. Betonalter 51/, Monate.

Die vorher ausgefiihrten Versuche mit schwachem Beton wurden in allen
Fillen im Alter von 7 Tagen vorgenommen und obgleich es wahrscheinlich
erschien, daff das Maf3 der Neuverteilung, die sich als Ergebnis einer plastischen
Verformung des Betons vollzog, mehr von der Festigkeit als vom Alter des
Betons abhing, wurde es doch fiir zweckmiflig erachtet, zwei dhnliche Balken
wie in Reihe 2 (keine Druckbewehrung) in einem hoéheren Alter zu priifen.
Um nach ungefihr 6 Monaten eine geringe Festigkeit zu erzielen, wurde gewohn-
licher Portlandzement in einem Mischungsverhiltnis 1:4:7 (in Gewicht) fiir
den ersten Balken benutzt; dies Verhiltnis wurde fiir den zweiten Balken in
1:5:6 abgeidndert, da dies mit demselben Wasserzementfaktor von 1,05 eine
bessere Mischung ergab. Die in Tafel II angegebenen Bruchlasten waren ebenso
grof3 und in einem Falle grofier als vorher. Die Betonfestigkeit war indessen
nicht genau bekannt, da die zusammen mit den Balken angefertigten Probe-
wiirfel keine genaue Schitzung der Betongiite im Balken bei derartig gering-
wertigem Beton gestatteten. Aus den Enden der Balken wurden Proben heraus-
geschnitten und gepriift, und das Ergebnis zeigte, dafy, wenn iberhaupt, der
Beton nur wenig schwicher war als der bei den ersten Versuchen verwendete.
Es besteht deshalb kein Zweifel, daf3 die mit dem fetteren Beton erzielte Neu-
verteilung nicht der Tatsache zuzuschreiben war, dafi er nmur eine verhiltnis-
mifdig kurze Zeit erhértet war.

B. Versuche an Portalrahmen.

Um festzustellen, bis zu welchem Maf3e die Tragfihigkeit eines einfachen
Eisenbetonportalrahmens infolge der Neuverteilung von Spannungen und Mo-
menten vergroflert wird, wenn hohe Spannungen am Stiitzenkopf erreicht
werden, wurden Versuche angestellt.

Die Versuchsbedingungen waren:

1. Erste Zerstorung an den Zugeiseneinlagen in der Stiitze.
2. Erste Zerstorung am Druckbeton in der Stiitze.

Fir jede Bedingung wurden zwei Rahmen gepriift.

1. Erste Zerstorung an den Zugeisen der Stiitze.

Einzelheiten iiber die Rahmen und die Laststellungen sind in Fig. 5 wieder-
gegeben. Die Konstruktion der Bewehrung und das Belastungsverfahren war so,
daf} der Balken erheblich widerstandsfihiger als die Stiitze war. Bei beginnender
Zerstorung der Stiitze war noch eine erhebliche Reserve im Balken vorhanden.
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Um sicherzustellen, daf3 der Rahmen durch Biegung zu Bruch ging, und nicht
durch. Schub oder Gleiten der Eiseneinlagen, war es notwendig, der Konstruktion
der Schubbewehrung und der Verankerung der Eisen besondere Aufmerksamkeit
zuzuwenden. Es ist klar, dafs sich durch die Neuverteilung der Momente die
Tragfihigkeit einer Konstruktion nur dann erhoht, wenn die Verbund- und
Schubbeanspruchungen, die sich aus einer solchen Neuverteilung ergeben. gut
aufgenommen werden. Die grofen Blocke an der Verbindungsstelle von Balken
und Stiitzen wurden allein aus dem Grunde angeordnet, um der Bewehrung der
Balken und Stiitzen eine reichliche Verankerung zu bieten, so dafy die Streck-
grenze des Stahles erreicht werden konnte.

Fiir die Versuche wurde ein Tonerde-Zement verwendet: Einzelheiten hieriiber
sind in Anhang 2 enthalten.

Die horizontale Last wurde durch zwei Spiralzugfedern, die zwischen den
Stiitzenfiiffen gespannt waren, hervorgerufen, wobei die Last auf die Ansichts-
flichen der Stiitzen durch Messerschneiden tibertragen wurde. Die Last wurde
auf den Balken durch Walzenlager und Rollen iibertragen, um eine freie
Drehung und Verschiebung des Balkens zu ermoglichen. Bei dem ersten Versuch
wurde der Stiitzenfuls auf dhnlichen Lagern aufgesetzt, jedoch stellte sich
heraus, dafs der Reibungswiderstand der Rollen geniigte, um merkbar die
horizontale Federlast zu beeinflussen, die notwendig war, um eine Seitwiirts-
bewegung der Fiifie zu ‘verhindern. Infolgedessen wurde ein System von Messer-
schneiden und Bolzen fir die
folgenden Versuche verwendet.

Wihrend des Versuches wur-
denMef3instrumente am Stiitzen-
fufs angebracht, um die Aus-
wirtsbewegung zu messen, und
die horizontale Belastung aus
den Federn wurde dauernd so
geregelt, dals die Fiifie in ihre
urspriingliche Stellung zuriick-
gedriickt wurden. Die Stitz-
bedingungen waren also die
eines Zweigelenkrahmens mit
unverschiebbaren Auflagern.

Eine Ansicht eines der Rahmen
wihrend des Versuches ist in
Fig. 6 wiedergegeben. Eine be-
sondere  Rahmenkonstruktion
wurde angeordnet, um jegliche
Drehung oder Seitwirtsbewe- Fig. 6.
gung des Stiitzbalkens gegen- Versuch an Eisenbeton-Portalrahmen (Bruch im Beton).

iiber dem oberen Belastungs-
balken zu verhindern, so daf} keine Torsions- oder seitliche Biegungsbean-
spruchungen in den Stiitzen entstehen konnten.

Die Hauptergebnisse des zweiten Versuches sind in Fig. 7 enthalten. In dieser
Abbildung wurden die aufgewendeten Lasten zusammen mit den horizontalen

11
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Stiitzkraften, die proportional den Momenten am Stiitzenkopf sind, aufgetragen.
Einige theoretische Kurven sind gleichfalls wiedergegeben. Eine dieser Kurven
zeigt die Beziehungen fiir die Stiitzkrifte. die man gemif} einer Berechnung nach
der Elastizititstheorie fiir den Rahmen erwarten mufite. Eine Reihe von Kurven
ist fiir die Beziehungen zwischen den Lasten und Reaktionen wiedergegeben,
welche das Strecken des Stahls unter folgenden Annahmen hervorruft:

1. Das ,,momentane” Verhiltnis der Elastizititsmoduln bestimmt die Span-
nungsverteilung,

. das Verhiltnis der Elastizititsmoduln wird mit m:@g angenomuuen,

()

[V

. die Hochstbetonspannung soll die Wiirfelfestigkeit (u) erreichen.

t 80

PR

—
o
g// /<“" §
o= 3 Y@
Bruchlinien fiir Bolken g“& & Yo P
S | Lores de rupture de poutte 30 a‘,‘: ADE
S~ Bearn faitlure lines o & *" ,;é\ é({
3 o wdi"’ & 3 & &
L S S S E
1 / ¢ W ¥ RY
3% SHOG .
e A \é“" 5
N f N L
- A WO
o oz ¥
ree reite
§ p |Elashc theary :'f_ | /_ s -
P
’ﬁ 5'
) ; Y. 1
Z [G) IR P
e el
0 I 10 15 20 25 30 35 %0
Horiz.Skitzhraf? - Réaction horiz. - Koriz. reaction - (R;) ¢

Fig. 7.
Rahmen-Versuch RMF. 8. (Bruch des Stahles). Horizontale Stiitzkraft.
Beton mit Tonerde-Zement-Mischung 1:2:4 (in IGewicht). Wasser-
Zementfaktor = 0,60 (in Gewicht). Alter beim Versuch: 4 Monate.
Waiirfelfestigkeit des Betons 11 000 lb/in®.

@ Gleichzeitiger Bruch auf der Zug- und Druckseite.
@ Momentan vorhandenes m und m:4—oliﬁ)
@ Belastungsgrenze fiir allgemeinen Bruch. (Neuverteilungstheorie).

@ Tatsichliche Bruchlast.
@ Belastungsgrenze fiir Stiitze (Elast. Theorie).
Linien fiir Stiitzenbruch inf. Zug.

Der Schnittpunkt, wo die ersterwihnte Kurve jede der durch Strecken des
Stahles sich ergebende Kurve schneidet, ergibt die Last, bei der der Rahmen nach
~ der Elastizititstheorie gebrochen wire mit oder ohne Beriicksichtigung der Neu-
verteilung der Spannungen, je nachdem, welche Annahme der Kurve zugrunde
liegt. Diese Lasten sind in Tafel III angefiihrt.
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Tafel III.

Bruchlasten der Portalrahmen.

Bruchlasten in t

q Gll;undl:l]ge Grundlage der Berechnung Forsts et g_
er erecnnun ers Ol‘ung ersiorun
der Biegungs-g der Tragmomente* des Stahles des Betons
momente Versuch Nr. | RMF2 | RMF3 | RMF4 | RMF5
Elastizitits- Keine Neu- - T .
theorie d. h.: | verteilung der |bei wirklichen ,augenblick-1 495 195 219 | 15,0
Keine Neuver- Spannungen ’
teilung der Mo-
mente. Bruch- 40000 40000
. — —= , 21,3 | 240 | 183
liston fiir den ™ = Warfelfestigheit — u | 21
Stiitzenkopf Neuverteilung
der Zerstorung des Stahles. Grofite

Spannungen Betonspannung erreicht die
Wiirfelfestigkeit. Bruch des| 25,0 | 25,0 | 27,6 | 21,4
80000

Betons: m =

4 u

Theorie der Keine Neu- Bei
Neuverteilung| verteilung der
der Momente| Spannungen
d. h.: Gleichzeiti-

wirklichen ,augenblick-1 25 0 | 25 0 | 460 | 41,7

lichen* E-Modulverhiltnissen

ger Bruch am 40000
Stiitzenkopf und m = —— BH | B0 | 468 | 42,6
im Balken Neuverteilung
der Zerstorung des Stahles. Grofdte

Spannungen | Betonspannung  erreicht  die
Wiirfelfestigkeit. Bruch des| 77,0 | 77,0 | 478 | 43,6
80000

u

Betons: m =—

Tatsiichliche Last, bei der sich die ersten Anzeichen einer Zer-

storung des Betons zeigten . . . . . . . . . . . . .| 650 | 640 | 40,0 | 38,0

Tatsichliche Héchstlast des Rahmens . . . . . . . . . .| 650 678 | 47,1 | 432

1 Unter Tragmoment wird in diesen Tafeln das grofite aufnehmbare Moment des Querschnittes
verstanden.

Bei der einfachsten Theorie der Neuverteilung der Momente (d. h. unter der
Annahme, dafy die Zugbeanspruchung des Stahls in der Stiitze dauernd an der
“Streckgrenze bleibt) werden die horizontalen Stiitzkrifte und damit die Momente
nach dem Strecken der Stiitzenbewehrung mit der Beziehung iibereinstimmen,
welche durch eine der Stahlbruchlinien in Fig. 7 gezeigt wird, entsprechend dem
sich vollziehenden Ausmafl der Neuverteilung der Spannungen. Die Versuchs-
ergebnisse ergaben horizontale Stitzkriafte, die urspriinglich etwas geringer
als erwartet waren, wobei die Neuverteilung bei einer ziemlich niedrigen Last
einselzte, bald nachdem sich Risse am Stiitzenkopf gezeigt hatten. Die Kurve,
welche die Versuchsergebnisse zeigt, ndhert sich allmihlich der Linie fiir das
Nachgeben des Stahles, wenn die Last vergroflert wird und die Linie, dic auf

40000

der Annahme m = — beruht, kreuzt. Der beginnende Bruch verursachte

u
11*
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Ii Trigheitsmomente zur Bestimmung der Momente, berechnet mit vollem u = 2850 1b/in® fir Haupteisen 3!/s.
Beton-Querschnitt ohne Beriicksichtigung der Eiseneinlagen. m =9 (Zustand 1)
L dl.tto, .berechnet mit vollem Betonquerschnitt mit Beriicksichtigung der m— 80000 (Zustand 2)
Eiseneinlagen. u
Fig. 8.

Momentenverteilung in Rahmen. Bruch des Betons. (Alle Haupteisen im Balken ¢ 1“, senkrechte Uberdeckung 1‘.)



Das Verhalten von Eisenbeton-Rahmenkonstruktionen bei beginnender Zerstorung 165

ein plotzliches Abfallen in dem Ausmafl des Zunehmens des Momentes und der
endgiiltige Bruch wurde durch das Zerpressen des Betons erreicht.

Die Linien fiir den Bruch des Balkens zeigen die Werte fiir die aufgewendete
Last, bei der der Balkenbruch sich einstellen wiirde fiir den Grad der Ein-
spannung, welcher sich durch die verschiedenen horizontalen Stiitzkrifte er-
gibt, und es zeigt sich, dafd, wenn der Beton in der Stiitze nicht zerdriickt wurde,
ein leichtes Ansteigen der Last vor dem Balkenbruch erzielt werden konnte.

Wihrend des Versuches wurden Dehnungsmessungen am Stiitzenkopf vor-
genommen. Die Dehnungen wurden an der Ansichtsfliche der Stiitze gemessen;
am Stahl selbst wurden keine direkten Ablesungen vorgenommen, und die Stahl-
dehnung wurde unter den iiblichen Annahmen, dafi ebene Querschnitte auch
eben bleiben, errechnet. Diese Annahme wird wahrscheinlich keinen sehr grofien
Fehler ergeben mit Ausnahme im letzten Versuchsstadium. Die Dehnung bei
einer Stahlspannung von 47300 Pfund/Quadratzoll (Streckgrenze, vgl. Anhang 2)
wurde bei einer Last von etwas iiber 20 t erreicht, und die Dehnung vergrofierte
sich bis tiber das Vierfache dieses Wertes, bevor der Zusammenbruch eintrat.
Die Betondehnung bei den ersten Zeichen des Bruchs betrug ungefihr 32 - 104,

Die Balkendurchbiegung wurde unter Bezug auf die Lastpunkte durch Zeiger-
instrumente gemessen. Diese Durchbiegung betrug nur 1/;,,,stel der Spannweite
bei ungefihr 3/, der Bruchlast. Die Gesamtdehnung an der Unterfliche des
Balkens wurde gleichfalls gemessen. Kurz bevor der Bruch des Balkens eintrat,
betrug diese Verschiebung etwa 1/;, Zoll an jedem Stiitzenkopf. Diese Ver-
schiebung reicht nicht aus, um als zusitzliche Exzentrizitit einen merkbaren
Einfluf3 auf die Spannung am Stiitzenkopf auszuiiben.

Die Risse am Stiitzenkopf entstanden bei einer Last von ungefihr 5 t und
erweiterten sich stindig wihrend des Versuches. Kurz vor dem Bruch waren sie
ungefihr zweimal so breit als Risse, die sich iiblicherweise an der Streckgrenze
des Eisens einstellen.

2. Erste Zerstérung im Stiitzenbeton.

Einzelheiten der Bewehrung fiir die zweite Rahmenkonstruktion sind in
Fig. 8 angegeben. Wiederum war die Konstruktion so, dafy sich eine Festig-
keitsreserve im Balken ergab. Die Zugeisen in der Stiitze wurden verstirkt auf
2 Eisen (/J 7/8” anstatt von 2 Eisen (J 3/8”. Der verwendete Beton war aus
gewohnlichem Portlandzement im Mischungsverhiltnis 1:21/,:31/, (in Gewicht)
hergestellt. Einzelheiten iiber die Festigkeit des Stahles und des Betons sind
n Anhang 2 angegeben.

Das Versuchsverfahren war dasselbe wie bei dem zweiten Rahmen der vorher-
gehenden Reihe, und die Werte fiir die horizontalen Stiitzkrifte fiir den ersten
Rahmen sind in Fig. 9 enthalten. Man wird feststellen, daf3 das urspriingliche
Verhiltnis zwischen der senkrechten Last und der horizontalen Stiitzkraft gut
mit der Rechnung nach der Elastizititstheorie iibereinstimmt. Nach dieser
Theoric miifite der Beton bei einer Last von ungefihr 21 t zerdriickt werden.
d. h. bei der Last, wo die urspriingliche Linie in Fig. 9 die Bruchlinie fiir
Druck fiir ein Elastizitits-Modulverhiltnis von m = 9 schneidet, wobei m = 9
der richtige Wert fiir den verwendeten Beton ist, wenn plastische Verformungen un-
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beriicksichtigt bleiben. Die Kurven, die Bruch infolge Druck darstellen, sind gleich-

40000 80000
un

falls fir Elastizitats-Modulverhiltnisse von d 3 wiedergegeben. Die

Neuverteilung der Spannungen in dem Querschnitt des Stiitzenkopfes war noch
glinstiger als sie sich unter der Annahme der letzten Linie ergibt, vermutlich
wegen der grofleren durch den Beton aufgenommenen Kriéfte, die hoher sind
als sich bei linearer Verteilung der Spanhung von der neutralen Achse zur ge-
driickten Oberfliche ergibt. Wenn man indessen diese letzte Bruchlinie fir
Druck als Sicherheitsgrenze annimmt, sieht man, dafy, wenn keine Neuverteilung
der Momente sich einstellt, sich Zeichen von Zerstérungen im Beton bei einer
Last von ungefihr 28 t einstellen miif3ten. Wenn jedoch eine Neuverteilung
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Fig. 9.

Rahmenversuch. RMF. 4 (Bruch des Betons). Horizontale Stiitzkraft.

Beton mit Portland-Zement. Mischung 1:2%/s: 82 (in Gewicht).

Wasser-Zementfaktor 0,66 (in Gewicht). Alter beim Versuch = 9 Tage.
Wiirfelfestigkeit des Betons = 2850 1b/in2.

@ Belastungsgrenze fiir allgemeinen Bruch (Neuverteilungstheorie).

@ Balkenbruchlinien. .

@ Tatsichliche Bruchlast.

@ Belastungsgrenze fiir Stiitzenbruch infolge Druck.

@ Linien fiir Stitzenbruch infolge Druck.

der Momente stattfindet, wird sich die Last unter gleichzeitiger Herabsetzung
der horizontalen Stiitzkraft erhohen, bis ein Balkenbruch bei einer Last von
ungefihr 48 t einsetzt. Tatsdchlich beginnt die Neuverteilung, bevor Zerstorungs-
erscheinungen sichtbar werden. Die angeniherte Verinderung von Last und
Moment ist in Fig. 9 wiedergegeben. Die tatsichliche Kurve zeigt, daf3 die
Theoric sich auf der sicheren Seite bewegt, denn die Momente nehmen mehr
zu, als man nach der einfachen Theorie der Neuverteilung annehmen konnte,
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wobei ein plotzlicher Abfall des Momentes nmach den ersten Zerstorungserschei-
nungen auftrat. Die Bruchlast — 47,1 t — stimmt mit dem erwarteten Wert
(vgl. Tafel III) iiberein, und war das Ergebnis sowohl des Zerdriickens des
Betons in der Stiitze wie des Streckens des Stahls im Balken.

Die Dehnungen am Stiitzenkopf wurden wie vorher gemessen. Die dazwischen
liegenden Stahldehnungen zeigten, daf3 die Zugspannungen durchweg niedrig
waren, daf3 die Druckeisen jedoch gegen Ende des Versuchs mit ihrer Strecklast
beansprucht wurden. Die Durchbiegung des Balkens und die Ausdehnung der
Unterseite waren wiederum gering. Das Reifden der Stiitze war also von geringer
Bedeutung, wihrend die Balkenrisse sich zu einer Breite von ungefihr 6 bis
7 Tausendstel Zoll vergrofierten, eine Breite, die gewdhnlich mit einer Stahl-
spannung von ungefihr 40000 Pfund/Quadratzoll verbunden ist.

Bet dem zweiten Rahmen dieser Reihe war die Betonfestigkeit etwas geringer
als bei dem ersten Rahmen (vgl. Anhang 2), jedoch mit Ausnahme der ge-
ringeren sich aus diesem Grunde ergebenden Belastungs- und Momentenwerte
waren dic Ergebnisse ziemlich genau dieselben wie die bereits besprochenen.
Wiederum fithrte die Verwendung eines Elastizitits - Modulverhiltnisses von
go_g@ zusammen mit der Annahme, daf3 die Stiitze sich weiter verformt, und
dic Momente nea verteilt werden, bis Balkenbruch eintritt, zu einer genauen

Berechnung der Bruchbedingungen (vgl. Tafel III).

Besprechung der Ergebnisse.
A. Versuche mit durchlaufenden Balken.

Die tatsichlichen Bruchlasten fiir den durchlaufenden Balken sind zusammen
mit den unter verschiedenen Annahmen dafiir berechneten Werten in Tafel 11
zusammengestellt. Es ist auffillig, daf3 bei allen Balken die grof3te aufgenommene
Last vor dem Bruch des Systems grofer war als die theoretische Last fiir Bruch
nach der Elastizititstheorie. Diese Vergrofierung der Last kann auf zwei
Faktoren zuriickgefilhrt werden, die sich beide aus den plastischen Verfor-
mungen, entweder des Betons oder des Stahls ergaben:

1. Die Neuverteilung der Momente iiber das ganze System bewirkt einen
mehrfachen Bruch sowohl an der Mittelstiitze wie im Felde.

2. Die Neuverteilung der Spannungen an den hdochstbeanspruchten Quer-
schnitten erhoht die von diesen Querschnitten aufnehmbaren Momente gegeniiber
den Werten, die nach der gewohnlichen Elastizititstheorie berechnet sind.

In Tafel II beruhten die berechneten Lasten auf drei Reihen von Widerstands-
momenten. Die erste ergibt sich aus dem wirklichen oder , momentanen® Elasti-
zitits-Modulverhiltnis, d. h. dem Verhiltnis, welches alle plastischen Verfor-
mungen des Betons vernachlissigt. Die zweite ergibt sich unter der Annahme,
dafy die unelastische Verformung des Betons zu einer Vergrofierung des Modul-

40000
Wiirfelfestigkeit’
der fiir die Praxis in dem .,Code of Practice for the Use of Reinforced Concrete
in Buildings”?® empfohlen wird. Die dritte Reihe von WWiderstandsmomenten
wurde unter folgenden Annahmen berechnet:

verhiltnisses fiihrt bis zu einem Werte von m = dem WWert
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. a) In dem Falle, wo sich der erste Bruch durch Zugbeanspruchung im Stahl
ergibt, wird der Stahl nachgeben bis die hiochste Betonspannung den Wert der
Wiirfelfestigkeit des Betons erreicht.

b) In dem Falle, wo zunichst eine Zerstorung des Betons auftritt, wird das

Elastizitats-Modulverhiltnis tatsichlich sich auf einen Wert vergrofiern, der

durch m = Wﬁ%gkﬁ ausgedriickt wird. Wenn jedoch bei Verwendung
dieses hoheren Wertes ein Strecken der Zugbewehrung eintritt, wird das Wider-
standsmoment wie bei a) berechnet. Wenn bei Verwendung eines hoheren Modul-
verhiltnisses die berechnete Spannung in der Druckbewehrung die Streckgrenze
iiberschreitet, muf3 die Berechnung so abgewandelt werden, daf3 die Druckeisen

nicht tiber die Streckgrenze beansprucht werden.

Aus Tafel II ergibt sich, daBl, wenn die Elastizititstheorie zur Berechnung
der Bruchmomente verwendet wird, die theoretische Bruchlast kleiner ist als aie
tatsiichliche Hochstlast, wenn eine Neuverteilung der Spannungen méglich ist.

Wenn man jedoch eine Neuverteilung der Momente beriicksichtigt, sind die
theoretischen Lasten fiir gleichzeitigen Bruch iiber der Mittelstiitze und im Felde,
wenn keine Neuverteilung der Spannungen beriicksichtigt ist, gleichfalls geringer
als die tatsichlichen aufnehmbaren Lasten, obgleich der Sicherheitsgrad nicht
so grof} ist.

Wenn man sowohl fiir das Moment wie die Spannung eine Neuverteilung
40000

——
zu theoretischen Lasten, welche sich nicht wesentlich von den tatsichlichen
Hochstlasten unterscheiden, ausgenommen bei den Balken, wo eine Druck-
bewehrung iiber der Mittelstiitze zusammen mit einem schwachen Beton ver-
wendet wurde (Reihe 3). Die Anwendung des dritten Verfahrens des Zulassens
einer Neuverteilung der Spannung unter gleichzeitiger Zulassung einer Neu-
verteilung der Momente ist ausgesprochen unsicher mit Ausnahme des Falles, wo
sich die erste Zerstorung am Stahl zeigte, wobei (hieran muf} erinnert werden)
die Neuverteilung der Momente mit einer Erweiterung der Zugrisse verbunden
ist (vgl. Tafel I).

Die Versuchsergebnisse mit den Balken mit Druckbewehrung sind wichtig.
Die Verwendung eines sehr hohen Modulverhéltnisses zur Schéitzung des Wider-
standsmomentes eines Querschnittes fithrt zu hoéheren rechnerischen Druck-
‘spannungen in den Druckeisen, und es scheint nicht ratsam, sich hierauf zu
verlassen. Um diese Verhiltnisse eingehender zu untersuchen, wurden einige
einfache Balkenversuche ausgefiilhrt, um die Widerstandsmomente von Quer-
schnitten zu untersuchen, die den iiber der Mittelstiitze in den Hauptversuchen
verwendeten Querschnitten #hnlich waren. Durch diese Versuche wurde fest-

zulaf3t, fihrt die Verwendung ecines Elastizitits-Modulverhiltnisses von

gestellt, daf3 die Verwendung des hdchsten Modulverhiltnisses 80000 in allen

u
den Fillen zweckmiflig ist, wo der Beton zerstért wird mit Ausnahme dort, wo
Druckbewehrung vorhanden ist. In diesem Falle zeigten die einfachen Balken-
versuche, daf3 eine Neuverteilung von Spannungen sich bis zu dem Ausmaf
einstellen kann, das durch die Verwendung des mniedrigeren Modulverhiltnisses
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40000

von — gekennzeichnet ist, wihrend die bei den Versuchen mit durch-
u

laufenden Balken gemessenen Stiitzmomente nicht wesentlich gréfler sind als
diejenigen, die auf Grundlage des ,,momentanen® Modulverhiltnisses errechnet
wurden. Es ist indessen méglich, dafl die hoheren Zugspannungen bei den
durchlaufenden Balken mit Druckbewehrung der Grund fiir das niedrige iiber
der Mittelstiitze aufgenommene Moment ist. Es scheint deshalb, daf3, wenn eine
Druckbewehrung iiber der Stiitze vorhanden ist, ihre Wirkung bei der Berech-
nung aufler acht zu lassen ist, wenn eine Neuverteilung von Momenten in Ansatz
gebracht wird. Wenn dies fiir die vorliegende Balkenreihe (3) geschieht, sind
40000)

die berechneten Lasten (unter Benutzung eines Modulverhiltnisses von

28,9 und 31,6 t, also 5 bzw. 905 grofler als die tatsichlich erreichten. Wenn
die Wirkung der Druckbewehrung im Felde gleichfalls vernachlassigt wird,
betragen die rechnungsmifdigen Lasten 23,4 bzw. 25,2t und liegen damit auf
der sicheren Seite.

B. Versuche mit Portalrahmen.

Nach diesen Versuchen ist es klar, daf3 ein erheblicher Unterschied zwischen
der tatsichlichen hochsten Tragfihigkeit eines Rahmens und der auf Grund
der Elastizititstheorie berechneten Last vorhanden ist, die eine Spannung in dem
Beton oder im Stahl am Stiitzenkopf hervorruft, die gleich der Hochstfestigkeit
des Betons ist oder an der Streckgrenze des Stahles liegt. Es ist wichtig, fest-
zustellen, daf bei diesen Versuchen besondere Vorsichtsmafinahmen ergriffen
wurden, um eine Schubzerstorung zu verhindern, daf3 hochwertige Stahlbiigel
in dichten Abstinden in dem Balken vorgesehen wurden, und dafl besondere
Ankerblocke an den Verbindungsstellen zwischen Balken und Stiitze vorhanden
waren. Eine Neuverteilung von Momenten kann sich nur vollziehen, wenn die
sekunddre Bewehrung und die Verankerung der Eiseneinlagen fiir die Verhilt-
nisse, die sich aus der Neuverteilung ergeben, ausreichend sind.

In dem Falle, wo die ersten Zerstorungen durch den Stahl verursacht werden,
war die Zunahme der aufnehmbaren Last durch die Neuverteilung der Momente
und Spannungen iber 20004. Jedoch vollzog sich hierbei keine vollstindige
Neuverteilung, da der Bruch des Balkens nicht eintrat, weil der Beton der
Stiitze eher brach, obgleich dessen Wiirfelfestigkeit 11000 Pfund/Quadratzoll
betrug. In solchen Fillen ist es z. Zt. noch nicht moglich, genau die Last zu
berechnen, unter der der Beton zerstort wird, da diese von der Verformung der
Stiitze nach dem Strecken der Zugbewehrung abhingt. Da das Ausmaf3, bis
zu dem sich bei Uberschreiten der Streckgrenze des Stahles eine Neuverteilung
vollziehen kann, noch nicht véllig geklirt ist, und die Neuverteilung zu einer
vermehrten Rifibildung fiihrt, diirfte es klug sein, diese zu vernachlissigen, bis
eine weitere versuchsmiflige Klirung erreicht ist.

In dem Falle, wo die ersten Zerstorungen sich im Beton einstellen, erhsht
sich wiederum die Hochstlast, die von dem Rahmen als Ergebnis der Neu-
verteilung von Spannung und Moment aufgenommen werden kann, erheblich.
Wenn wir beriicksichtigen, dafy die nutzbare Belastungsgrenze sich erhsht, wenn
Zeichen des Zerdriickens zunichst in den Ansichtsflichen der Stiitzen erscheinen,
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ergibt sich aus Tafel III, daff die Lastzunahme gegeniiber dem nach der
Elastizititstheorie errechneten Wert 9004 fiir den ersten Rahmen und 150 0/
fir den zweiten Rahmen betrug.

In den beiden Fillen war die Zunahme der Balkentragfihigkeit durch das
Stiitzenmoment " weniger als 200/, wihrend die Stiitzen, wenn sie achsial
belastet sind, der doppelten Last wie sie bei den Rahmenversuchen aufzunehmen
hatten, widerstehen konnten. Die Notwendigkeit, das Verbiegen der Stiitzen zu
beriicksichtigen, ist offensichtlich.

Es scheint, daf3 eine Schitzung der Wirkung der Neuverteilung in einfachen
Fillen, wo die Betonzerstsrung der mafigebende Faktor ist, nach folgenden
Annahmen vorgenommen werden kann:

1. Das Elastizitits-Modulverhiltnis kann zu g)?l angenommen werden.

2. Sowohl der Stiitzenkopf wie das Feld werden bis an die Grenze ihrer
Festigkeit beansprucht, ehe sich Zerstérungen des Systems einstellen.

In jedem Falle, wo die Verwendung eines héheren Elastizitits-Modulverhilt-
nisses hohere rechnungsmiflige Spannungen in der Zugbewehrung als die Streck-
grenze ergibt, sollte der besondere Querschnitt unter der Annahme berechnet
werden, dafs sowohl der Stahl bis zur Streckgrenze und der Beton mit seiner
vollen Festigkeit beanspracht wird.

Aus Fig. 9 ist ersichtlich, dafl die Neuverteilung der Spannungen im Quer-
schnitt des Stiitzenkopfes in einem gréfleren Mafie sich vollzog als durch die

Verwendung eines Modulverhiltnisses von gerechtfertigt erscheint. Aus

dieser Abbildung und aus Tafel III ist ersichtlich, daff die Wirkung der Neu-
verteilung der Spannung, wenn die Neuverteilung der Momente nicht bertick-
sichtigt wird, die Bruchlast um ungefihr 3004 fiir den benutzten Querschniit
erhohte. Diese Zunahme braucht in anderen Fillen nicht so grof3 zu sein, z. B.
betrug bei den Versuchen mit durchlaufenden Balken, die bereits in diesem
Bericht beschrieben wurde, die Zunahme des Widerstandsmomentes durch die
Neuverteilung der Spannungen nur 130/p fiir den Querschnitt an der Mittel-
stiitze der Balken der Reihe 2 und 4. Bei den Stiitzen der Portalrahmen, die
infolge Bruch des Betons zerstort werden sollten, war die Druckbewehrung
viel geringer als die Zugbewehrung, wihrend normalerweise der Querschnitt
symmetrisch bewehrt sein wird. Im Hinblick auf das geringere Ausmafd der
Neuverteilung der Spannungen, das sich bei den Balkenquerschnitten mit Druck-
bewehrung vollzog, wiirde es deshalb unklug sein, ein hoheres Modulverhiltnis

zu verwenden und ein Wert von m = 40009— diirfte vermutlich zu befriedigen-
u
deren Ergebnissen fiihren.
Allgemeines.

Es wurde gezeigt, daf} sich bei Eisenbetonkonstruktionen gewohnlich als Er-
gebnis einer plastischen Verformung entweder des Stahles oder des Betons bei
beginnender Zerstérung eine Neuverteilung der Momente vor dem endgiiltigen
Zusammenbruch vollzieht.
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Das Ausmaf; der moglichen Neuverteilung hingt von verschiedenen Faktoren
ab, wird jedoch im weiten Mafle von dem Betrag der moglichen Verformung
in den schwicheren Querschnitten bestimmt. Wo schwiichere Querschnitte in
der Lage sind, eine geniigende Verformung zu entwickeln, wird die Neu-
verteilung vollstindig sein, und der Bruch gleichzeitig in den Hauptquerschnitten
eintreten. Weitere Untersuchungen sind notwendig, um die Sicherheitsgrenzen
fir die Verformung festzustellen. Solange hieriiber keine Klarheit herrscht,
diirfte es klug sein, bei der Berechnung nicht von den Annahmen der Elasti-
zititstheorie wesentlich abzuweichen.

Der Entwurf von Eisenbetonkonstruktionen auf der Grundlage einer Neu-
verteilung von Momenten miifte die groferen Haft- und Schubspannungen.
die die Neuverteilung bedingen, berticksichtigen.

Schrifttumsverzeichnis.

1 W. H. Glanville und F. G. Thomas: ‘‘The Redistribution of Moments in Reinforced Con-
crete Beams and Frames”. Journal of the Institution of Civil Engineers 1936, Nr. 7, S. 291—329.

2 F. E. Richart, R. L. Brown und T. G. Taylor: “The effect of Plastic Flow in Rigid
Frames of Reinforced Concrete.”” Journal Am. Conc. Inst.,, Vol. 5, pt. 3 (1934), S. 181—95.

3 G. von Kazinczy: ,Das plastische Verhalten von Eisenbeton.”” Beton und Eisen, Bd. 32,
Nr. 5 (1933), S. 74—80.

¢ C. Bach und O. Graf: ,Versuche mit eingespannten Eisenbetonbalken.® Deutscher Ausschufy
fiir Eisenbeton, Heft 45 von 1920.

5 “‘Report of the Reinforced Concrete Structures Committce of the Building Research Board.

with Recommendations for a Code of Practice for the Use of Reinforced Concrete in Buildings.*

H. M. Stationery Office, 1933.



172 IIa6 W. H. Glanville und F. G. Thomas

Anhang 1.
Beschaffenheit des bei den Versuchen mit durchlaufenden Balken
benutzten Betons und Stahls.

a) Beton.
i Wirklich
Beton- W/Z.- | Prif- | Wiirfelfestigkeit aulrenllfligi_
Reihe Balken | mischung Ver- | alter I ’l’l § E-Modul
in Gew.) |hiltnis Pfund/ 1ches” L-Vodul-
in Tage | gy .zon | ks/cm? verhiltnis
) RM2(a) HA.1:2:4 | 060 | 6 | 10,140 | 715 5.0
1. Zerstorung des Stahles |pyio ) R HP.1:1:92) 044 | 44 | 6,660 | 468 6,0
2. le’?w“gg d:S Be‘l‘l’"s RM1(a)| P.1:2's:3th 0,66 | 7 | 2020 | 142 10,0
(Keine Druckbeweh- Jpny 1) po1:915:31 066 | 7 | 2070 | 146 10,0
rung)
8. Zerstorung des Betons |[RM 3 (a)| P.1:2'/2:3'/a{ 0,66 (f 2,250 | 158 95
(Mit Druckbewehrung) |[RM 3 (b)| P.1:2'/2:3!/2| 0,66 (f 2,470 | 174 91
1 Z‘;’“wﬁ‘g‘g deg Betons |pM4 (a)| P.1:21/:812| 066 | 7 | 2180 | 150 9,7
( ‘?:8)“’ erte Spann- IpM4(b)|P.1:2':8Ys| 066 | 7 | 1,830 | 129 10,4
welle

P. = Gewohnl. Portlandzement. H.A. — Tonerdezement. R.H.P. = Friihhochfester Portlandzement

b) Stahl.
Reih Eisen ¢ Streckgrenze Bruchgrenze
eihe
I N T R P T
.g. 159 | 89400 | 2770 — —
1. Zerstorung des Stahles
_z_ 95 | 44700 | 3140 | 62200 | 4360
X 22,2 40,200 | 2830 | 56500 | 3970
2. Zerstorung des Betons 8
(keine Druckbewehrung) )
: 5 9,5 46,100 3240 61,500 4320
_7_. 22,2 39,800 2800 53,800 3780
3. Zerstorung des Betons 8
(mit Druckbewehrung) 3
5 9,5 46,700 3280 62,700 _ 4400
_7_ 22,2 37,900 2660 53,300 3740
4. Zerstorung des Betons 8
of3erte S it
(vergrofierte Spannweitc) _g_ 95 | 46,700 | 3280 | 61,800 | 4350
5. Zerstorung des Betons % 22,2 36,600 2580 51,600 3620
(schwacher Beton im Alter von
rd. 6 Monaten) _ii 95 | 45800 | 3920 | 61,400 | 4310

! Die Spannungen beziehen sich simtliche auf den urspriinglichen Eisenquerschnitt.
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Anhang 2.

Beschaffenheit von Beton und Stahl bei den Versuchen mit Portalrahmen.

a) Beton.

W/Z.- . c
: Wiirfelfestigkeit
Reihe Balken Bet((')nm(;schl)mg Ver- | Priifalter frieliestigrer

) n ew. kg Pfund
héltnis Quadl:HZ/oll kg/cm?
o RMF2 | HA.1:2:4 0,60 | 48 Tg. | 10,500 | 739
Eerstirung, des Stahles RMFS | HA.1:2:4 0,60 | 4Mon. | 11,000 | 774
- . RMF4 | P.1:2:8's | 0,66 | 9Tg 2,850 | 200
hexatarang, dex Beipus RMF5 | P.1:212:3Ys | 066 | 7Tg. 1,850 | 130

P. = Gewohnl. Portlandzement. H.A. = Tonerde-Schmelzzement.

b) Stahl.
. Eisen ¢ Streckgrenze Bruchgrenze
Reihe Balken
Zoll I mm Qu’;f:‘iff%ml kg/cm® ngji‘:'!.]-géll“l kg/cm?
& 05 | 49200 | 3160 | 60800 | 4210
RMF2 | 8

1 25,4 41,500 2920 63,700 | 4480
132 12,7 66,900 4700 106,000 | 7450
Zerstorung des Stahls _—

3 95 47,300 | 3320 | 59,700 | 4200
RMF3 | 8
1 954 | 40,600 | 2860 | 65,700 | 4610
1,0 | 127 | 63,800 | 4490 | 107,000 | 7530
X 222 | 38600 | 2720 | 53,800 | 3780
RMF 4 8
Zerstirung des Betons und 1 954 | 41,100 | 2890 | 63,000 | 4430

RMF5 | Ya'| 127 | 64700 | 4550 | 107,000 | 7530
% 95 | 48300 | 3400 | 60,300 | 4240

! Die Spannungen beziehen sich simtliche auf den urspriinglichen Eisenquerschnitt.
* Hochwertiger Stahl fiir die Biigelbewehrung.
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Beanspruchung und Sicherheitsgrad der Eisenbeton:Fachwerke.

Sollicitations et degré de sécurité des poutres réticulées
’ en béton armé.

Stressing and factor of safety of reinforced concrete
trussed girders.

Dr. sc. techn. S. Mortada,
Egyptian State Railways, Bridges Dept., Cairo.

Eigene Versuche mit Eisenbetonfachwerken zeigten, daf3 solche Tragwerke
gegen Stofiwirkungen und dynamische, Beanspmchungen auf3erordentlich wider-
standsfihig sind.

Die Versuche wurden in der Eidg. Materlalprufungs-Anstalt an der E.T.H.
in Ziirich durchgefiithrt.! Als Versuchskérper wurden zwei Eisenbeton-Fachwerk-
triger, wie sie beim Briickenbau verkommen, verwendet (Fig. 1). Die Spannweite
der Triger betrug 6 m, die Hohe 1,50 m. Die Triiger wurden fiir eine Einzellast
von 50 Tonnen, die in der Mitte wirkt, dimensioniert.
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Fig. 1.

Einzelheiten des Versuchstrigers.

t Vergl. Mortada: Beitrag zur Untersuchung der Fachwerke aus geschweifitem Stahl und
Eisenbeton unter statischen und Daucrbeanspruchungen. Diss. E. T. H. 1936.
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Bei der Durchfiihrung der Versuche betrug das Alter des Betons 90 Tage; die
Priqmendruckfestigkeit pBa betrug = 360 kg/cm2? und die Ursprungsfestigkeit
= 220 kg/cm2 2~ 0,6 ,B4. Als Bewehrung wurden Rundeisen aus normalein

¢
. 150,
% Bruchlast - Charge de ruplure - Load of rupture
125 [ 2"
25| -
"
5'0 ) /
100
20, //”7 il “
/ /
5 // 2 ]
/ g:”/”;-/‘ b l/z,sm | / /
arge de Fissuration= 50
0 Craclgr -load = 4 /
5 25 /
, , / /)
o 44 w i w0 i 0 5 0 5 20
Durchbiegung inmm - Fléchissement en mm - Jeflection in mm Firmm — &enmm
Fig. 2. Fig. 3.
Bestimmung der RiBlast. Bruch-Versuch: Belastung-, Entlastung-,

Verformungs-Diagramm.

Stahl verwendet, deren Streckgrenze 2700 kg/cm?, die Zugfestigkeit 4200 kg 'cm?
und die Ursprungsfestigkeit 2500 kg/cm? betrug.

Der eine Triger wurde nur statisch gepriift, wobei sein Verhalten unter der
statischen Lastwirkung und schliefilich seine statische Bruchlast festgestellt
wurde. Der zweite Trager

< ne195 nezss ne775 n-69
wurde dagegen Ermiin- 2K -1500ky  ZKei575Kg Zrisookg 2K 2000k Gmax=140 kg/fom?
e=22 e=24 &= 26 €40 Smin= 10 #
dungsversuchen unterwor- uo}_{d'ma-- 1o P Gmex = 120 o
- Omin = 10 Omine$ Omin =0
fen und nachher statisch e " "

.o s - . Spannungen,
gepriift in der. genau glei — 7 PP A Canraintes ,,,,,}.,55
chen Weise wie der erste. ™. DS c”,{,;’,,‘?’;,’,’,’,”;”{j;n w2 g it dyﬂ} Dyn. stresses
So war es moglich, fest-  |gmsf [om. stresses Y

. . & 'tﬁlgb’l
zustellen, wie die Ermiin- W = # g;; Saw;munge;l
. -o/al rainies sla
dung das statische Ver- Cont stot | S/ Spannungen Stat. Spannu Sta stresses
A X Stat ot |Contraintes stat =~60kg/em’ | Conlraintes slal. = 75kg/em®
halten und die Tragfihig- w‘;'g‘/j,;z Stat stresses SIzzzgh'/esszeis
- (/)
keit solcher Bauwerke [ }--—-—- - C~ _l' -
. a3 |33 112 s 97 i 26
beeinflufst. 4 a2
(Gemessene Spannungen am Qbergurt) Lastwechsel in Millionen
Durch Vorversuche wur- (Contraintes mesurées 3 l3 membrure supérieure) ~ En millions d‘alternances
den die RiBlast sowie die (Stresses, measured at Topchord) Yariation of lead in mitions
1ol Reifens des Be 2.K.= Zentrifugal-Kraft = force centrifuge ~ centrifugal firce
infolge if3en - .
Fig. 4.

tons auftretenden, bleiben-
den Vorformungen festge-
stellt. Das Reifien des Be-
tons an verschiedenen Stellen erzeugt eine Unstetigkeit im Belastungs-Verformungs-
Verlauf, wodurch die Bestimmung der Rifilast ermdglicht wird (Fig. 2). Diese
betrug ca. ein Viertel der rechnungsmifligen Nutzlast. Die mittlere Bruch-
spannung des Betons auf Zug (Zugfestigkeit), die der Rif8last entspricht, betrug

Dauerversuch: Gemessene Spannungen fiir verschiedene
Versuchsphasen.
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17 kg/cm?, die Zugfestigkeit des Betons betrigt jedoch 40 kg/cm2. Der grofie
Unterschied zwischen diesen Werten ist zuriickzufiihren auf:

a) Vorspannung des Betons auf Zug infolge der Schwindwirkung,
b) unvollkommenes Reiflen des Betons, bezogen auf den ganzen Querschnitt.

Hertz

a9 ﬁ"yen\s‘cﬁw/}yun‘gszah/

Nombre d'oscillations propres
Self frequency
Charge

80
J1st
Load
Belastung
25¢
L 1 L 3

Charge
" Resonanzleistung - énergre o résonance ~energie of resonanz

Belastung

1
Load

70 1 I 1

S0\ 1 1 1 1 1 L J

Démpfung - amarfissement - dsmping

1 1 1 [ ] J
,. Resonanz -Amolituder — amplitudes de résonance - resanans-amplitud

L L 1 L L 1 ]

28 Stat Durchbiegung - fléchissement statigue — statical deflection

2 1 1 1 1 ! L J
0 g5 0 45 20 25 30 35

Lastwechsel in Millionen - en millrons d alfernances
Variation of load in millions

Fig. 5.

Dauerversuch: Anderung der dynamischen Werte mit

zunehmender Ermiidung.

Das Reifen des Betons ver-
ursachte naturgemifl grofie
bleibende Verformungen, die
etwa 250/ der elastischen Ver-
formungen unter der Nutz-
last erreichten.

Bei solchen Fachwerken
sind die Nebenspannungen,
besonders in den Druckstiben,
aufierordentlich hoch; sie er-
reichten 1100/ ; im Mittel
mufl mit 700/ gerechnet
werden, wihrend gleichzeitig
die Biegespannungen in den
Zuggliedern sehr niedrig sind.

Es wurde festgestellt, daf5
eine max. Druckspannung im
Beton in der Gréflenordnung
von 220kg/cm? =0,6 ,Ba = o,
der Ursprungsfestigkeit des
Betons auftrat im Moment,
als die Armierungseisen die
Fliefigrenze erreichten; die
entsprechende Belastung be-
trug das Doppelte der Nutz-
last. Da diese zwei Grofden
fir den Widerstand gegen
wiederholte Belastung maf3-
gebend sind, so ergibt sich,
dafy die Eisenbetonfachwerke
einen  Sicherheitsgrad von
zwei gegen Ermiidung be-
sitzen. Die bleibenden Ver-

formungen bei solchen Beanspruchungen betrugen 5,50/ der totalen (Fig. 3),
sind also fiir praktische Zwecke annehmbar.

Der Sicherheitsgrad gegen statischen Bruch betrug 2,6. Das Verhiltnis der
Sicherheitsgrade fiir wiederholte und statische Belastung ist somit 2 zu 2,6 = 77 0/p.

Die Spannungsstufen und die ihnen entsprechende Anzahl Lastwechsel der Er-
miidungsvorgénge sind aus Fig. 4 zu ersehen.

Nach einer sehr grofien Anzahl Lastwechsel (31/, Mill.) innerhalb der zu-
lissigen Spannungsgrenzen und etwas oberhalb derselben, also entsprechend dem
normalen Betriebszustand der wirklichen Briicken, konnten keine nennenswerten
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Anderungen in den statischen oder dynamischen Eigenschaften der Versuchs-
triger festgestellt werden.

Bemerkenswerte Erscheinungen wurden bei der Durchfithrung der Ermiidungs-
versuche festgestellt (Fig. 5). Die Dampfung und die statische Durchbiegung
nehmen im Laufe des Er-
miidungsvorganges Zu; SO-
mit nehmen die Riickstell-
kraft und die Eigen-
schwingungszahl ab. Bei
den Resonanzaufnahmen
nehmen unter den glei-
chen Versuchsbedingungen
die verbrauchte Leistung
der Schwingungspriifma-
schine (Fig. 6), die Am-
plituden und die Verstiir-
kungszahl mit der Er-
midung ab. Eine nach-
trigliche Erholung (Riick-

gewinnung an Steifigkeit) Fig. 6.
wurde festgestel[t_ In- Anordnung fiir den Dauerversuch.

nerhalb  einzelner Zeit-
abschnitte stellte sich nach einer
zustand ein.

gewissen Anzahl Lastwechsel ein Beharrungs-

Das wichtigste Ergebnis unserer Untersuchungen am Eisenbetontriiger fiir die
Praxis ist folgendes:

Hiufig wiederholte, innerhalb angemessener Grenzen sich haltende Bean-
spruchung (Ursprungsfestigkeit) schadet weder der Elastizitit noch der Trag-
fihigkeit noch den dynamischen Eigenschaften der Eisenbetonfachwerke.

Fiir diese Bauweise ist die Sicherheit gegen Dauerbeanspruchungen bei einem
statisch ausreichenden Sicherheitsgrad als gewiihrleistet zu bewerten.
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Uber die Sicherheiten der Eisenbetonbauten.
La sécurité des ouvrages de béton armé.

The Factor of Safety of Reinforced Concrete Structures.

A. J. Moe,

Beratender Ingenieur, Kopenhagen.

1. Definition des heutigen Sicherheitsgrades.

Die Sicherheit statischer Konstruktionen wird heute durch zuldssige Span-
nungen festgesetzt. Gewohnlich definiert man den Sicherheitsfaktor als das
Verhiltnis zwischen der Bruch- oder Fliefigrenze des Materials und der zu-
lassigen Spannung.

Diese Definition geniigt aber nicht.

Im Laufe der Zeit hat man zufillig entdeckt, wo noch Sonderbedingungen
notwendig sind.

Beispiel: Bei Stitzmauern muf3 man sowohl fiir Sicherheit gegen zu grofien
Druck auf den Baugrund als auch fiir Sicherheit gegen Umkippen sorgen.

Bei Altanplatten gilt etwas #hnliches.

Fir gemauerte Schornsteine hat man die Sonderbedingung eingefiihrt, daf3
die theoretischen Zugspannungen nicht tiefer als bis zum Schwerpunkt des Quer-
schnittes eindringen diirfen.

In allen diesen Fillen sind die Sonderbedmgungen als Stabilititsbedingungen
zu betrachten.

Besonders bemerkenswert ist es, dafy die zulissigen Spannungen fiir Sdulen
keine Bedeutung mehr haben. Es werden heute zwar noch zulidssige Spannungen
in Abhingigkeit von der Knicklinge vorgeschrieben, aber dies ist nur eine Um-
schreibung der Sdulenformeln, sozusagen ihre tabellarische Auflésung.

Dagegen werden die Sdulen heutzutage tatsichlich fiir eine mit den Sicher-
heitskoeffizienten multiplizierte Belastung dimensioniert, weil keine Verhaltnis-
mifligkeit zwischen Belastung und Spamnung besteht. Bei der Bemessung der
Sdulen geht man also von der Bruchbelastung aus. Dies steht im Gegensatz
zur Dimensionierung von Zugbewehrungen, wo man als Bruchursache eine
Zunahme der Dehnung ohne Belastungssteigerung annehmen kann.

Also: Eine kurze und einfache Definition des Sicherheitsgrades in statischen
Tragwerken, wie er zur Zeit angewandt wird, ist gar nicht moglich.

Es soll noch erwihnt werden, dafl die Sicherheit gegen dynamische Bean-
spruchungen heutzutage teilweise als Stofizuschlag eingefiihrt wird. Das be-
deutet wieder eine andere Form der Sicherheit als die urspriingliche durch
zuldssige Spannungen.
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2. Nachteile des heutigen Sicherheitsfaktors bei Anwendungen auf Tragwerlen.

Es ist ein allgemeiner Nachteil der heutigen Form des Sicherheitsgrades, daf
er nicht kurz und einfach definiert werden kann.

Auch ist es nachteilig, dafy die vorherrschende Art der Gewihrleistung der
Sicherheit, namlich durch zuldssige Spannungen, in vielen wichtigen Fillen
keine oder nur eine untergeordnete Bedeutung hat (bei Stabilititsproblemen,
Séulen, dynamischen Beanspruchungen).

Ein Nachteil ist es ferner, daf3 neben der Hauptregel viele verschiedene und
ungleichmiflige Sonderbedingungen aufgestellt werden miissen. Bald wird der
Sicherheitskoeffizient im Verhéltnis zur Belastung und bald im Verhiltnis zur
Bruchfestigkeit oder zur Fliefigrenze festgesetazt.

Mit der Erhoéhung der Baustoffgiite diirften die Stabilititsfragen mehr und
mehr in den Vordergrund treten. Vielleicht sind noch mehr Sonderbedingungen
als die bis jetzt bekannten erforderlich.

Es ist ein Nachteil, dafy die Hauptregel der Sicherheit nicht von selbst Sicier-
heit fiir alle Stabilititsfille bietet.

Daf3 die Form der Sicherheit nicht gestattet, verschiedenartigen Spannungen
verschiedene Gewichte zuzuteilen, ist auch ein Mangel.

Zum Beispiel sollten gewissen Eigenspannungen und Montagespannungen
andere Gewichte zugeteilt werden wie gewohnlichen von der Belastung im end-
giltigen Tragwerk hervorgerufenen Spannungen. ‘

Es ist ein Nachteil, daff das Eigengewicht mit demselben Sicherheitsfaktor
multipliziert wird, wenn es zu Gunsten wirkt, wie wenn es zu Ungunsten wirkt.

Die meisten Fille, in denen Sonderbedingungen erforderlich sind und die
zuléssigen Spannungen dadurch in der Hauptsache iiberfliissig werden, beruhen
auf der Unproportionalitit zwischen Belastung und Spannung.

Bei Sédulen wird die fehlende Proportionalitit durch die Ausbiegung hervor-
gerufen; sonst ist die Hauptursache der Unproportionalitit darin zu suchen,
dafy die Eigengewichtsbelastung und die bewegliche Belastung sozusagen ungleich-
namige Groflen sind. Das heifst, daf3 die vom Eigengewicht und von ruhender
Belastung hervorgerufenen Spannungen und die von beweglicher Belastung
hervorgerufenen Spannungen nicht ohne weiteres zusammengezihlt werden
diirfen.

3. Besondere Nachteile der heutigen Form der Sicherheit bei Verwendung auf
Eisenbetonbauten.

Die erwihnten Nachteile gelten allgemein fiir die meisten Konstruktionen und
fiir alle Baustoffe.

Der Eisenbeton hat nun Eigenschaften, welche die gewohnliche Form der
Sicherheit besonders unzweckmifdig machen.

Erstens: Eisenbeton ist ein heterogenes Material. Gewohnlich werden die
Eiseneinlagen den Zugspannungen so genau wie moglich angepaf3t. Das heifst:
wenn Zugspannungen an anderen Stellen wie vorausgesetzt auftreten, dann
liegen die Verhiltnisse im Verbundkorper besonders ungiinstig. Dieser Umstand
verursacht bei Eisenbeton eine besondere Unproportionalitit zwischen Belastung
und Spannungen. Eisenbeton ist viel empfindlicher gegeniiber Anderungen in

12*
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dem Verhiltnis zwischen ruhender und beweglicher Belastung als Konstruk-
tionen aus homogenen Baustoffen.

Noch gefahrlicher ist eine Anderung in dem Verhiltnis zwischen ruhender
und beweglicher Belastung fiir Eisenbetongewédlbe. Der Bogen verhilt sich in
dieser Hinsicht fiir alle Baustoffe etwas ungiinstiger als Balkenkonstruktionen.

Beispiel: Ein Zweigelenk-Dachgewolbe mit 24 m Spannweite, 4 m Pfeilhohe,
15 cm Dicke, oben und unten mit 5 ¢ 10 mm/m armiert, erhilt bei einer ruhen-
den Belastung von 400 kg/m? und einer beweglichen Belastung von 100 kg/m?
die Spannungen:

o; ~ 943 kg/cm? und o}, ~ 44,8 kg/cm2. Wenn die bewegliche Belastung allein
um 50 9o erhoht wird, das heif3t auf p = 150 kg/m2, wachsen die Spannungen
an auf:

o; ~ 1770 kg/cm? und
o, ~ 65,9 kg/cm?

Das heif3t: o; ist um 87,5 9 und o, um 47,2 0o erhoht worden.

Fiir eine einfach gestiitzte Eisenbetonplatte, die fiir g = 400 kg/m? und
p = 100 kg/m? dimensioniert ist, ergibt sich dagegen, wenn p um 50 0o erhéht
wird, sowohl o; wie o, nur eine Erhéhung um 10 o).

Diese Zahlen sprechen fiir sich.

Konstruktionen, die man mit besonderer Riicksicht auf die speziellen Eigen-
schaften der ruhenden Belastung entworfen hat, sind besonders empfmdhch
gegeniiber Anderungen in dem Verhiltnis zwischen ruhender und beweglicher
Belastung. Eisenbetonkonstruktionen sind im allgemeinen ungiinstiger gestellt
als Eisen- und Holzkonstruktionen, teils weil Eisenbeton ein grofieres Eigen-
gewicht besitzt und teils infolge der Heterogenitit.

Ein anderer Grund, die heutige Form der Sicherheit bei Eisenbetonkonstruk-
tionen zu verlassen, ist die erhéhte Bedeutung des Bruchzustandes beim Eisen-
beton.

Das Hooke'sche Gesetz gilt fir Beton und Eisenbeton nicht. Aus wirt-
schaftlichen Griinden geht man jedoch bei der Festlegung der Voraussetzungen
fir die Querschnittsbemessungen davon aus. Diese Voraussetzungen sind auf
Grund von Bruchversuchen aufgestellt worden.

Auch bei der Berechnung der Schnittkrifte (Momente, Normalkrifte u. dgl.)
gehen wir immerfort weiter in der Richtung, den Bruchzustand vorauszusetzen.

Die erhohte Bedeutung des Bruchzustandes schiebt die Frage einer logischen
Definition des Bruchzustandes in den Vordergrund. Diese Frage lif3t sich aber
nicht mittels der gewthnlichen zuldssigen Spannungen beantworten.

Ein dritter Grund, der fiir das Verlassen der zulissigen Spannungen als
Sicherheitsbestimmung spricht, ist das grofle Eigengewicht.

Konstruktionen mit verhiltnismiflig groffem Eigengewicht konnen wir eher
iiberbelasten, als Konstruktionen mit verhéltnismaBig kleinem Eigengewicht.

Das heifdit: Die ruhende Belastung, die nicht unbegrenzt iiber die ange-
nommenen Groéflen hinaus steigen, keine wechselnde Gestalt annehmen kann
und keine dynamischen Beiwirkungen hat, halten wir fiir gilinstiger als die
bewegliche Belastung. Wir sollten demnach bei der Erorterung des Sicherheits-
grades die ruhende Belastung giinstiger ansetzen als die bewegliche Belastung.
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Mit Riicksicht auf die dynamischen Beiwirkungen ist dies auch bereits durch
Einfiihren von Stofizuschligen geschehen, aber sonst erweist sich die gewdhn-
liche Berechnungsweise mit zuldssigen Spannungen fiir die ruhende Belastung
als zu ungiinstig.

Dies gilt allgemein fiir alle Baustoffe, aber der Nachteil ist am gréBten beim
Massivbau, also: Der Eisenbeton wird gegeniiber Eisen und Holz zu ungiinstig
gestellt.

In noch einer anderen Beziehung ist die gewohnliche Berechnungsweise
unlogisch. Wenn eine Konstruktion bei der Ausfiihrung bedenkliche Fehler auf-
weist, geht man in den meisten Lindern nicht sofort dazu iiber, sie nieder-
zureifien, sondern fithrt erst eine Probebelastung aus. Sind die Fehler bedenklich
ernst, werden die Probebelastungen mit Ubergewicht (z. B. 50 v. H.) an den
gefihrlichsten Stellen ausgefiihrt. Widerstehen die Konstruktionen diesen Probe-
belastungen zuverlissig, so werden sie als verwendbar angesehen.

Man vertraut einer Konstruktion, dic eine hinreichende Sicherheit gegeniiber
der beweglichen Belastung gewihrt, ohne die ungepriifte Sicherheit gegeniiber
der ruhenden Belastung zu beriicksichtigen. Es sei noch darauf hingewiesen,
daf} es gefdhrlich werden kann, eine Konstruktion, die fiir ein bestimmtes Ver-
héltnis zwischen beweglicher und ruhender Belastung berechnet ist, einer Be-
lastung auszusetzen, bei der dieses Verhiltnis bedeutend grofier ist.

Das grof3e Eigengewicht der Eisenbetonkonstruktionen ist eine wertvolle Eigen-
schaft, die nicht unnétig bestraft werden soll.

4. Was soll von dem Sicherheitsgrad gedeckt werden?
Mit wenigen Worten und in grofen Ziigen soll folgendes genannt werden:
a) Fehler und Ungenauigkeiten in den Berechnungsvoraussetzungen.
b) Materialfehler.
¢) Ungenauigkeiten bei der Ausfiihrung.
d) Ungenauigkeiten der angesetzten Nutzlast.

Oder mit anderen Worten: Nebenspannungen, Eigenspannungen, gewisse
Wechselspannungen, Zusatzspannungen, Montagespannungen, Berechnungsunge-
nauigkeiten, reine Materialfehler, Ungenauigkeiten in den Querschnittsabmes-
sungen der von den Werken gelieferten Einheiten (Eiserne Stibe), Montage-
und Ausfiihrungsungenauigkeiten, Eigengewichtsungenauigkeiten, gewisse zu-
tillige Uberbelastungen, Abweichungen in Gréfie und Verteilung der voraus-
gesetzten Nutzlast, ausnahmsweise grofie Uberbelastungen (Belastungsproben) usw.

Selbst mifdig angesetzte Werte fiir die verschiedenen Fehler und Ungenauig-
keiten konnen von der gewohnlichen Grofie des Sicherheitskoeffizienten nicht
gedeckt werden. Nur wahrscheinliche Kombinationen verschiedener Fehler kénnen
gedeckt werden.

Wahrscheinliche Kombinationen koénnen aber sowohl aus einzelnen grofien
Werten bestehen als auch aus vielen kleinen oder Mittelwerten.

Es laBt sich nun aber nachweisen, daf3 Fehler mehrerer der genanuten
Gruppen sich ausschlieBlich oder am wirtschaftlichsten durch eine rechnungs-
miflige, vergrofierte bewegliche Belastung decken lassen. Im allgemeinen kann
gesagt werden, daf3 ruhende Belastung durch bewegliche ersetzt werden kann,
wihrend bewegliche Belastung sich nicht durch ruhende ersetzen lif3t.



- 182 IIa8 A.J. Moe

Eine Ausnahme bilden gewisse reine Materialfehler, die am besten durch cine
niedriger angenommene Bruch- oder Fliefigrenze gedeckt werden kénnen. Man
muf} sich eben dariiber im klaren sein, welchen Zweck die Sicherheit hat.

Der Verfasser ist der Meinung, dafl die Sicherheit gegen Bruch das Wesent-

liche ist. Sicherheit gegen Risse und dergleichen ist wichtig, kommt aber erst
in zweiter Linie.

5. Ein neuer Vorschlag eines Sicherheitsgrades fiir den praktischen Gebrauch.
Die heutige Form des Sicherheitsgrades lautet:
- 1
(1) GD+(5g+Gw+0ti_\:~02u1:Tl—GB
Fir Séaulen:
1

(2) qul é ‘n_ I)Bruch .

Fiir Stabilititsprobleme:

(3) Mgiinstig z n’ 1\/Iungiinstig°
p bezieht sich auf die bewegliche Last

g ’9 Y ’ 7] I‘uhende LaSt
w ” ) VVindlaSt
t . » » » Temperaturspannungen u. dgl.

op ist die durch Versuche ermittelte Bruch- oder Flief3grenze
n und n’ sind Sicherheitskoeffizienten.

Die erste und allgemeinste Regel kann umgeschrieben werden auf:
4 n-op +n-06, -n-o, 4 n-o,=op oder
(5) 6a.p)+ C@n-gy+Sm-w)+Sw.yy=o0s
(das heifsit, die von den mit n multiplizierten Belastungen hervorgerufenen
Spannungen).

(5) stellt rechnungsmifiig den Bruchzustand dar und stimmt mit (2) {iberein,
steht aber im Widerspruch zu (3), denn n’ ist gewdhnlich kleiner als n. Eindeutig
ist die Definition des Bruchzustands also nicht. Ferner kann man sich das
Eigengewicht gar nicht auf das n-fache vergroBlert denken. Fiir die Saulen
muf3 man sich allerdings diese Abstraktion vorstellen.

In dem neuen Vorschlag werden die drei Bedingungen (1), (2) und (3) in einer
einzigen zusammengefaf3t, namlich:

O(ng - 8) + O(ny, - p) <ng-op =0 (I)

Ahnliche Vorschlige sind bereits von Ingenieur Gerber u. a. vorgebracht, jedoch
nicht naher durchgefiihrt worden.

n, ist der Sicherheitskoeffizient des Eigengewichts, n, ist der Sicherheits-
koeffizient der beweglichen Belastung und np, das kleiner als 1 ist, ist der
Materialsicherheitskoeffizient. Wenn man die Koeffizienten n, und n; so wiblt,
dafy das Verhiltnis np/n, geniigend groff wird — zum Beispiel gleich 1.5 —
so ist die Sicherheit gegen Umkippen, das heif3t bei Stabilititsproblemen, auto-
matisch vorhanden, und man braucht dann keine Sonderbedingungen. oy ist
die mittels Versuchen festgestellte Bruch- oder FliefSgrenze, zum Beispiel die
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28-tagige Betondruckfestigkeit. Der kleinere Wert o’s = ngop wird als die
rechnungsmiflige Bruchspannung definiert. Die mafigebenden Bruchspannungen
werden eindeutig durch o’s = npop festgesetzt, und man kann mit den so be-
stimmten Spannungen ohne weiteres rechnen.

Die rechnungsmdfige Bruchbelastung ist eindeutig durch ny - p + n; - g usw.
bestimmt. Der rechnungsmdflige Bruchzustand einer Konstruktion ist eindeutig
durch die rechnungsmifiigen Bruchspannungen und die rechnungsmifdige Bruch-
belastung festgelegt. Wenn man das Hooke'sche Gesetz als Berechnungsgrund-
lage verlassen will, was wir in vielen Fillen beim Eisenbeton bereits getan haben,
dann miissen die Arbeitslinien durch rechnungsmifiige Arbeitslinien ersetzt
werden. Wir wissen, dafy die durch Versuche bestimmten Baustoffeigenschaften
fir die in Konstruktionen eingebauten Baustoffe nicht ohne weiteres gelten
konnen. Es ist besser, sofort sichere, rechnungsmifiige Eigenschaften [fest-
zusetzen, so daf3 die Berechnungsgrundlage folgerichtig und logisch aufgebaut
werden kann und nicht allein durch einen summarischen Sicherheitsfaktor
gedeckt wird.

Wenn man mehrere duflere Krifte hat, zum Beispiel eine senkrechte Nutz-
last, Wind und Zusatzkrifte (Schwinden des Baustoffes, Temperatur, Nach-
giebigkeit der Stiitzen), kann man die wahrscheinlichen Kombinationen in fol-
gender Weise beriicksichtigen:

Gn'g- g + Oy - p) T Oing - w) T Ony - x) = NBOB (I)

wo 1’y und 1, kleinere Werte haben als n, und n, in der Gleichung I.

Dieses Verfahren kann natiirlich noch weiter entwickelt werden, aber fiir
praktische Verhiltnisse geniigt es, die beiden Bedingungen I und II vor-
zuschreiben. Zusatzspannungen, die von einer statischen Unbestimmtheit her-
rithren, sind fiir den Bruch weniger gefihrlich als Belastungsspannungen. Im
allgemeinen werden sie kleiner als mit dem Hooke'schen Gesetz als Grundlage
berechnet, weil die Arbeitslinien unserer Baustoffe gegen die Forminderungs-
achse abbiegen. Ferner mindern sich die Zusatzspannungen, wenn bleibende
Forminderungen auftreten. n, kann also kleiner gewihlt werden als n, und n’,.

Wenn eine bewegliche Belastung iiberwiegend im Verhiltnis zu den iibrigen
ist, zum Beispiel die lotrechte Nutzlast im Verhiltnis zu Wind- und Brems-
kriaften, dann geniigt eine Bedingung und zwar nach Form II.

Also geniigt es allgemein, nur eine Bedingung aufzustellen, ndmlich II.

Es ist folgewidrig, zwei Bedingungen vorzuschreiben, nidmlich eine mit und
eine ohne Nebenspannungen, wie wir es zur Zeit tun. Die gewohnliche Bedingung
Oy + Op =< 6,u wird wahrscheinlich bei statisch unbestimmten Konstruktionen
mit einigen Zusatzspannungen kombiniert. Diese Bedingung ist sonach im Gegen-
satz zu Oy + Op - Guul = O.ul erngnt fUr die Abmessungen bestimmend, was oft-
mals vorkommen kann. Dann ist die Sicherheit in der statisch unbestimmten
Konstruktion kleiner als in der statisch bestimmten Konstruktion.

Besser ist es jedenfalls, wie in diesem Vorschlag, einen kleineren Sicherheits-
faktor fir die Zusitzkrifte als fiir die Hauptbelastungen vorzuschreiben. Die
Zusatzkrifte allein konnen namlich keinen Bruch herbeifithren, und die Wahr-
scheinlichkeit, dafy die gréfiten Zusatzkrifte und die grofite Nutzlast gleichzeitig
auftreten, ist kleiner als daf3 die grof3te Nutzlast allein auftritt.
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Fiir mehr oder weniger genaue Berechnungen kann man zwei verschiedene
Sicherheitsfaktor-Gruppen aufstellen. Zum Beispiel: ng ;—n,, ;—n,, ; und
ng,  fiir genauere und n,, , —n,, 5 und ns, , fiir weniger genaue Berechnungen.

Solche Bestimmungen sind fiir den Hochbau praktisch anwendbar.

Wenn man gewisse Eigenspannungen — z. B. die in der fertigen Konstruk-
tion auftretenden Montagespannungen — sicherheitsméflig den Eigengewichts-
spannungen gleichsetzt, was sich sehr gut begriinden laf3t, dann werden die Be-
rechnungen in vielen Fillen noch vereinfacht. Zum Beispiel kann die Berechnung
von Melankonstruktionen, bei denen man den in der steifen Eiseneinlage auf-
tretenden Vorspannungen eine Sonderstellung geben will, sehr vereinfacht
werden. Uberhaupt gilt, dafl die hier aufgestellten Sicherheitshedingungen es
ermoglichen, besonderen Spannungen eine Sonderstellung zu geben, ohne daf
das Berechnungsverfahren verwickelter wird. Diese Tatsache ist sehr wichtig,
weil die élteren Berechnungsverfahren die Moglichkeit ausschlief3en, die ver-
schiedenen Anwachsmoglichkeiten der verschiedenen Spannungsarten zu beriick-
sichtigen

Hinsichtlich der Melankonstruktionen soll noch eine Eigentiimlichkeit hervor-
gehoben werden.

Wenn die Vorspannung in der steifen Eiseneinlage z. B. zwei Drittel der
zaldssigen Beanspruchung betrigt, dann kann man infolge der gewohnlichen

. . . 6'; zu - \
Berechnungsweise den Gesamtquerschnitt nur mit b = (Fp -+ 15 F;) bean-

3-15
spruchen. Das hat aber keinen Sinn. Wenn die Vorspannung gleich o;, ,u wire,
sollte dann der Gesamtquerschnitt (Beton - Steife Eiseneinlage -~ Rundeisen)
gar keine weitere Belastung tragen konnen?

Wenn eine weitere Steigerung der Vorspannung verhindert werden soll, muf}
man bei den é&lteren Berechnungsverfahren sehr kiinstliche Umschreibungen
benutzen und weitere besondere Ausnahmevorschriften aufstellen.

Nach dem vorgeschlagenen Verfahren werden die Berechnungen vereinfacht,
niamlich: ng 6}, Vorsp. + g G}, ¢, tertic + Np Gy, ps tertig = N S8 und gleicherweise fiir
die Betonspannung. Man rechnet also gleich mit den vorkommenden Belastungen
der Konstruktion und addiert alle Spannungen zum Schluf3. Nur ist zu beachten,
dafl das Verhiltnis ny/n, nicht zu klein gewdhlt werden darf.

Das Eigengewicht kann zuweilen beweglich auftreten, ndmlich im Verhiltnis
zu den festgesetzten Werten, sowohl beziiglich seiner Grofle als auch infolge
einer gewissen Verschiebbarkeit. Es kénnte nun naheliegen, einen gewissen Teil
der ruhenden Belastung als beweglich anzusehen. Das ist aber unpraktisch, weil
es die Berechnungen unnétig kompliziert — d. h. man erhilt zwei verschieden
aufgebaute bewegliche Lasten anstatt einer — und weil die entsprechende Ver-
schiebbarkeit der ruhenden Belastung begrenzt ist. Grofie Querbalken kann
man sich nicht wesentlich verschiebbar denken. Dagegen lifit sich sehr gut
annehmen, daf} eine Platte in verschiedener Dicke ausgegossen wird, so daf3 das
Eigengewicht nicht gleichmiflig verteilt wirkt, wie vorausgesetzt.

Besser ist es, diese Bewegung der ruhenden Belastung durch den Sicherheits-
faktor der beweglichen Lasten zu decken. Nur, wenn die ruhende Last sehr grof
im Verhiltnis zu der beweglichen ist, geniigt diese Mafinahme nicht. Es ist
sowohl logisch als auch praktisch begriindet fiir diese Ausnahmefille vor-
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zuschreiben, dafl die gesamte bewegliche Last nicht kleiner als ein gewisser
Bruchteil der gesamten ruhenden Last — zum Beispiel 100 — fiir jedes Kon-
struktionsglied festgesetzt werden soll. Diese Bestimmung kann allerdings nur
bei den Hauptgliedern grofier Konstruktionen mit kleinen Nutzlasten in Be-
tracht kommen.

6.
a)

b)

c)
d)

€)
)

h)

k)

1)

Die wichtigsten Vorteile bei der Anwendung des neuen Vorschlages.

Die Deckungsmoglichkeiten des neuen Vorschlages sind vielseitiger als die
der gewdhnlichen Berechnungsverfahren.

Die beiden Hauptgruppen von Wirkungen, fiir die der Sicherheitsfaktor
Deckung geben soll, nimlich Materialfehler und Belastungsfehler — haben
jede ihren Sicherheitskoeffizienten.

Sicherheit bei Stabilititsproblemen kann man automatisch ohne Sonder-
bedingungen bekommen.

Ein grofies Eigengewicht, das allgemein als vorteilhaft anzusehen ist (gegen
Explosionsgefahr, gegen dynamische Wirkungen, gegen Schalldurchgang usw.)
wird nicht unnétig ungiinstig beurteilt. .

Konstruktionen, die sich bei spiteren genauen Untersuchungen als besonders
gelungen erwiesen haben, konnen ohne Risiko stirker ausgeniitzt werden.
Probebelastungen mit erhohter Nutzlast an den gefihrlichsten Stellen konnen
ohne auflergewohnliches Risiko ausgefiihrt werden.

Es soll erkannt werden, daff der wirkliche Sicherheitsgrad einer bestehen-
den Konstruktion gleich dem Verhiltnis zwischen der absolut grofiten Nutz-
last, die beim Bruchversuch auf die Konstruktion im Bruchaugenblick auf-
gebracht werden kann, und der bei der Berechnung vorausgesetzten Nutzlast
ist. Ferner muf3 darauf hingewiesen werden, dafy die rechnungsmaiflige
Sicherheit gegen Bruch sich von der wirklichen Sicherheit nicht zu weit
entfernen darf. Dieses Ziel ist bei der vorgeschlagenen, aber nicht bei der
gewohnlichen Berechnungsweise erreicht.

Das grofie Gebiet, das von unserem Sicherheitsfaktor umfafit wird, kann
bei diesem Vorschlag wenigstens. einer logischen Behandlung unterworfen
werden und braucht nicht, wie bei den gewshnlichen zuléssigen Spannungen,
als ein mehr oder weniger dunkles summarisches und nicht zugingliches
Gebiet vor uns zu liegen.

Die ‘rechnungsméfligen Bruchspannungen, die rechnungsmifligen Bruch-
belastungen und somit der rechnungsmifiige Bruchzustand koénnen festgelegt
werden.

Die bei Néherungsberechnungen zuldssigen Abweichungen vom Hooke'schen
Gesetz u. dgl. konnen festen und folgerichtigen Regeln unterstellt werden.
Die Sicherheit gegen Risse, gegen wiederholte Belastungen usw. kann.mit
denselben Hilfsmitteln und mit groflerer Wahrscheinlichkeit erreicht werden,
als bei dem gewdhnlichen Verfahren.

m) Die Berechnungsgrundlage wird folgerichtiger und die statischen Berech-

nungen werden sicherer und einfacher, besonders bei Konstruktionen mit
Stabilititsproblemen, Vorspannungen u. dgl.

Die Werte der Sicherheitskoeffizienten miissen im Endergebnis mit den Be-

rechnungsvorschriften und den Ausfiihrungsvorschriften iibereinstimmen.
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Versuche iiber das langsame Knicken an Betonkorpern.

Essais de flambement lent de baguettes en béton.

Tests on the Slow Buckling of Concrete Sticks.

M. Coyne,

Ingénicur en Chef des Ponts et Chaussées, Paris

Ein prismatischer, an dem Ende belasteter Stab befindet sich im labilen
Gleichgewicht, wenn die aufgebrachte Kraft gleich oder grofier ist als der

Euler’sche Grenzwert:

<El
12

Man kann den Knickvorgang etwa in folgender einfacher Weise darstellen:
Eine leichte Exzentritit der Kraft ruft ein Biegemoment hervor, das eine erste

Fig. 1.
Das Bild zeigt die Durch-

biegung eines Probestib-

chens 135:3-3 em am

Tage vor dem Bruch.

Formiénderung bewirkt. Die Folge dieser Formiinderung
ist, dals das Moment zunimmt und dadurch eine weitere
Formiinderung entsteht und so fort. Wenn diese auf-
einanderfolgenden Forminderungen divergieren, knickl
der Korper. Das ist es, was die Euler’sche Gleichung
ausdriickt, die im iibrigen zeigt, dald die Stabilititsgrenze
von der anfinglichen Exzentrizitit unabhingig ist.

Nach den iiblichen Regeln der Festigkeitslehre ent-
stehen die Formiinderungen unmittelbar nach dem Auf-
bringen der Lasten: das bedeuatet, daf5 die oben be-
schriebenen Vorginge praktisch in einem Augenblick
aufemanderfolgen. Der Bruch erfolgt plotzlich, und keine
sichtbaren Merkmale lassen 1hn voraussehen.

Der Beton verhilt sich nun anders. Nach einer anfing-
lichen Formiénderung, die ziemlich plétzlich entsteht,
nimmt seine Verformung weiterhin mit der Zeit langsam
zu. Es leuchtet deshalb ohne weiteres ein, dafsy fir
bestimmte Lastgrofien der Korper nach den ersten
Formiinderungen einen stabilen Gleichgewichtszustand an-
nimmt, dafy jedoch die nachfolgenden langsamen Form-
inderungen eine fiir das Knicken charakteristische diver-
gierende Folge bilden. Mit anderen Worten: Die Uber-
legung, auf der sich die Euler’sche Formel aufbaut, gilt
unabhiingig von der Zeit. Alles spielt sich so ab, als ob
der Elastizititsmodul kleiner wiirde und zwar umso
kleiner. je grifier die Beanspruchung ist und je linger
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sie einwirkt. Es kommt deshalb darauf an, den Endwert von E in die Euler-
formel einzufiihren, um den richtigen Grenzwert fiir das langsame Knicken zu
erhalten. A

Ausgehend von der Uberlegung, dafl man diese Tatsache besonders verdeat-
lichen koénne, wenn man sie in der Versuchsanstalt verwirklicht, haben wir
versucht, Betonkdrper langsam zum Knicken zu bringen.

Wir haben Stibe von 135 cm Linge und 3 mal 3 cm Querschnitt aus
Mortel mit 350 kg/m?® gewdhnlichem Zement, hochwertigem Zement oder
Tonerdezement hergestellt und sie mit Hilfe einer Hebelpresse belastet.

Die folgende Tafel enthilt die Versuchsergebnisse.

- Alter des . L Bela- | Bela- - Elastizitats
Nr. Art . Wiirfelfestigkeit Ergebnis Ble- dul
Probe- des h;xt'pgrs (20><20) st.ung st;mg der gungs- bel::e%hlrllet
korper| Zements f,‘ersiwg: in kg/em® ll(l; - /(l:lmf* Versuche pleil ﬁ%cilclk?::t
1 | gewohnl. | 130 Tg. 960 780 | 86 | sofortigesKnicken 210.000
” 130 Tg. 580 64 | Es beginnt sich
eine Verformung
zu zeigen. Nach
6 Tg. schreitet sie
merklich fort. In
diesem Zeitpunkt
wird die Last er-
hoht ]
» 650 72 | Knicken 3 mm | 175.000
nach 14 Tg.
3 | hochw. 19 Tg. 1120 | 124 | sofortigesKnicken 300.000
4 i 19 Tg. 720 80 | Knicken 195.000
nach 15 Min.
5) Tonerde 3 Tg. | 430 nach 3 Tg. | 1520 | 170 | sofortiges Knicken 410.000
6 " 8 Tg. | 430 nach 3 Tg.'! 1070 | 118 | Knickennach5Tg. | 4 mm | 290.000
7 Tonerde 4 Tg. 1140 | 126 | sofortigesKnicken /310.000
8 ” 4 Tg. 960 | 106 " 260.000
9 ” 4 Tg. 360 nach 4 T. 900 | 100 . 240.000
10 » 4 Tg. 780 86 | Knicken 210.000
nach 5 Min.
11 ” 5 Tg. 650 72 | Knickennach7Tg. | 3 mm | 175.000

Bald bricht der Korper sofort, bald widersteht er auf unbestimmte Zeit.
Zwischen diesen beiden duflersten Grenzen ist es jedoch nach einigen Tast-
versuchen moglich, die gesuchte Erscheinung hervorzurufen.

Probekorper: 2. (2. Versuch), 4., 6., 10., 11.

Diese Versuche bedeuten nicht mehr als einen ersten Anfang zum Studium
einer Frage, die eine vertiefte Priifung verdiente. Mogen die mitgeteilten Er-
gebnisse auch unvollstindig sein, so hielten wir sie doch fiir bemerkenswers
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genug, um sie zu verdffentlichen, denn sie zeigen hinreichend deutlich, daf} es
ein langsames Knicken gibt und die grofien Linien seines Zustandekommens.

Man konnte zu viel Gewicht auf die Gefahr legen, die diese Erscheinung fiir
die Praxis hat, und auf die Notwendigkeit, einen maéglichst kleinen Elastizitits-
modul in die Eulerformel einzusetzen. Nichtsdestoweniger muf3 man feststellen,
daf3 die Forménderung eines in einem solchen Zustand labilen Gleichgewichts
gebrachten Koérpers kurze Zeit nach dem Aufbringen der Last sichtbar wird
und allméihlich bis zu betrichtlicher Grofie anwiichst. Der in dieser Weise durch
sichtbare Vorginge angekiindigte Bruch durch langsames Knicken ist deshalb
weniger gefihrlich als der Bruch durch sofortiges Knicken. Der Bruch selbst
erfolgt jedoch in beiden Fillen plotzlich.
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