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Vorwort.

Die vorstehende Untersuchungsarbeit ist von 1937 bis 1939 in
Ziirich bei der Eidgendssischen Technischen Hochschule und der
Eidgendssischen Materialpriifungs- und Versuchsanstalt fiir Indu-
strie, Bauwesen und Gewerbe (E.M.P.A.) ausgefiihrt worden.

Die Anregung zu dieser Arbeit erhielt der Autor wéhrend sei-
ner Arbeit als Stipendiat der Tallinna Technischen Hochschule in
der E.M.P.A: als wissenschaftlicher Mitarbeiter bei Prof. Dr. ing.
M. Ros, indem er an der Eisenbetonuntersuchung der E.M.P.A. teil-
nahm. Beim Auswerten der Versuchsresultate ergaben sich bei eini--
gen Versuchsreihen, wenn auch nicht weitgehende, so doch syste-
matische Unterschiede zwischen den nach den von Prof. Dr. ing.
M. Ros im Jahre 1931 veroffentlichten Formeln berechneten und
den bei den Versuchen tatsdchlich gemessenen Bruchlasten der
Biegebalken. Auf Anregung von Prof. M. Ro$ schritt der Autor an
die allgemeine Kldrung der Griinde fiir die Unterschiede und der
in Verbindung damit vorgekommenen Brucherscheinungen der
Eisenbeton-Biegekonstruktionen. Dabei fiihrte der Autor in der
E.M.P.A. selbststindig eine Reihe laboratorischer Untersuchungen
mit Eisenbeton-Versuchskorpern aus, indem er hauptsiachlich den
exzentrischen Druck als allgemeinen Biege-
fall behandelte.

Da die vorstehende Untersuchungsarbeit in den Jahren 1937
u. 1938 ausgefiihrt und der Bericht 1939 im Méirz beendet wurde,
und da der Autor in der Schweiz keine Literatur der Sowjetunion
zur Hand hatte, so sind spéter die entsprechenden Anmerkungen,
speziell inbezug auf die diesbeziiglichen Untersuchungen in der
Sowjetunion, separat in allgemeiner Form dem vorstehenden Text
hinzugefiigt worden.

Die Verfasser benutzt hierbei gern die Gelegenheit, seinen tief-
gefiihlten Dank Prof. Dr. ing. M. Ros gegeniiber auszusprechen,
der in jeder Beziehung seine Arbeit unterstiitzt hat sowohl in mora-
lischen Hinsicht als auch durch Beschaffung der stofflichen Hilfs-
mittel.



b = Breite des Balkel_rls, oder Plattenbreite bei Plattenbalken
d — Gesamthohe des Balkens oder Plattenbalkens.
h = Nutzhohe des Balkens oder Plattenbalkens.
b, = Stegbreite des Plattenbalkens.
dy, = Plattendicke des Plattenbalkens.
I = Abstand des Druckeisenmittelpunktes von dem Druckrand.
Lilehi—gd ~—h
F, = Bewehrungsfliche.
= 57" Armierungsgehalt,
@ — Abstand der Neutralen Achse von dem Druckrand.
o =B the
M = Bruchmoment oder Biegungsmoment (allgemein).
P = Bruchlast oder Belastung (allgemein).
e, = Exzentrizitdt von Zugeisenmittelpunkt gemessen,
o, = Streckgrenze des Stahles.
o, = Vorhandene Eisenspannung.
ap = Betonspannung, allgemein.
6y, = Betonspannung in der Hohe der Druckarmierung.
pBfd = Beton Prismendruckfestigkeit.
wBd = Beton Wirfleldruckfestigkeit.
bz = Beton Zugfestigkeit.
¥ — Eisendehnung in Zugarmierung.
£, = Eisendehnung in Druckarmierung.
7, = Elastizitatsmodul des Stahles.
E, = Elastizitditsmodul des Betons.
&, = Beton Randstauchung (allgemein).
&, — Beton Randstauchung bei Hochstlast.
&, — Betonstauchung bei Hochstlast an zentrischgedriickten Prismen.
== Jf (elastisch).
“y
i Lo Befbn byt ohigey:
pfd
pr e E,"T (plastisch).
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Einleitung.

Das Problem der Sicherheit der Bauwerke ist eine viel disku-
tierte Frage. Um den Sicherheitsgrad eines Bauelementes zu stu-
dieren, muss seine Tragfahigkeit oder Bruchlast bekannt sein. -

Im Bruchzustande kann nicht mit der Giiltigkeit des Elastizi-
tiatsgesetzes gerechnet werden, welches wohl fiir die zuldssigen Be-
anspruchungen in den meisten Féllen mit gentigender Genauigkeit
zutreffend ist. Die erwiahnte Tatsache ist auch der Grund gewesen,
warum auf dem Gebiet des Eisenbetons in der letzten Zeit viele neue
Vorschlige gemacht worden sind, die die Tragfahigkeit der Eisen-
betonkonstruktionen beim Bruch unter Beriicksichtigung der pla-
stischen Verformungen und der im Bruchzustande vorkommenden
Spannungsverteilung berechnen wollen.

Die wichtigsten Beanspruchungsarten in der Eisenbetonpraxis
Sing sy

zentrischer Druck,

exzentrischer Druck, mit Lastangriffspunkt auf eine der Haupt-

achsen des Querschnittes oder ausserhalb,

Biegung in einer oder beiden Hauptebenen des Querschnittes,

Biegung mit Querkraft (Schub),

raumliche Biegung der Platten,

Torsion, (zusammen mit Biegung).

Dazu kommen noch die Stabilitdtsprobleme: zentrisches und
exzentrisches Knicken (mit krummen und geraden Stdben) usw.
und die Ermiidung.

Die einigermassen genaue Berechnung der Bruchlasten fiir alle
diese Beanspruchungsarten ist bis jetzt nicht gegeben worden. Man
hat sich nur mit den wichtigsten derselben beschéftigt.

Das Problem des zentrischen Druckes, wie auch das Problem
des zentrischen und exzentrischen Knickens sind unter genauer Be-
riicksichtigung des Bruchzustandes schon mit praktischer Genauig-
keit gelost.

Es sind auch auf dem Gebiet der Biegung und des exzentri-
schen Druckes fiir diejenigen Félle, wo die Kréfte in einer Sym-
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metrieebene des Querschnittes wirken, mehrere Vorschlige be-
kannt *). Es besteht aber noch eine gewisse Unklarheit auf diesem
Gebiet.

Ein Teil der vorgeschlagenen Formeln ist mit praktisch ge-
niigender Genauigkeit unter bestimmten Verhéltnissen giiltig und
beriicksichtigt auch mehr oder weniger die wirklichen Vorgénge
beim Bruch des Eisenbetonkorpers. Leider sind aber die Giiltig-
" keitsgrenzen aller dieser Formeln nicht geniigend untersucht
worden ;

Eine andere Gruppe der Vorschlige stiitzt sich auf Hypothe-
sen, die aber durch keine direkten Versuche bestéitigt worden sind.
Man hat die Formeln nur durch Nachrechnungen kontrolliert (d. h.
durch den Vergleich der Resultate der berechneten und gemessenen
Bruchlasten).

Es gibt auch einzelne Vorschlige, die einen Teil der fiir die
Berechnung der Bruchlast notigen Werte aus dem elastischen und
den andern Teil aus dem plastischen Zustand entnehmen. Die Be-
rechnungsweisen dieser Art sind ebenfalls nur durch Vergleichs-
rechnungen mit einigen Versuchsserien kontrolliert worden.

Viele der oben erwiahnten Vorschlige haben den Nachteil, dass
sie sich mehr auf den Vergleich der Resultate ihrer Berechnungs-
weise mit einigen an Versuchen gemessenen Bruchlasten stiitzen,
als auf systematische Beobachtungen oder direkte Untersuchungen’
der Brucherscheinungen.

Die Bestrebung, in dieser Frage Klarheit zu schaffen und die
Grundlagen fiir den Vergleich der einzelnen Formeln zu erhalten,
sowie die Vorgidnge beim Bruch der Eisenbetonkorper: direkt zu
messen, ist der Grund zur Durchfiihrung dieser Arbeit gewesen,

Ubersicht iiber die behandelten Fragen.

* In nachfolgender Arbeit hat man sich nur mit der statischen
Bruchlast der auf Biegung und exzentrischem Druck
beanspruchten Eisenbetonkorper beschiftigt.

Es wurde mur der Fall betrachtet, wo die Krifte in einer Sym-
metrieebene des Querschnittes wirken. Beim exzentrischen Druck

*) In der Sowjetunion ist das Problem der Berechnung der Bruchlast
des Eisenbetonquerschnittes soweit als geldst betrachtet, dass in den vom
1. Mai 1939 an geltenden Bestimmungen fiir Eisenbeton die Dimensionierung
nur auf Grund der Bruchsicherheit vorgesehen ist.
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hat man nur den Fall untersucht, bei welchem die Armierung auf
einer Seite des Querschnittes auf Zug beansprucht wird und die
Betonzugzone schon gerissen ist.

Die Frage iiber die Biegung in zwei Ebenen, die raumliche Bie-
gung der Platten, Schub und Torsion, sind nicht beriihrt worden.

In der vorliegenden Arbeit sind folgende Hauptfragen behan-
delt:

Es wird ein kurzer Uberblick iiber die bekanntesten Vor-
schlige fiir die Berechnung der Tragfihigkeit von auf Biegung und
exzentrischen Druck beanspruchten Eisenbetonkorpern beim sta-
tischen Bruch gegeben. : '

Ferner wird eine besondere Betrachtung iiber die Frage ange-
stellt, warum die normal- oder schwacharmierten Biegebalken
systematisch etwas hohere Bruchmomente zeigen als die mit den
vorgeschlagenen Formeln berechneten Werte, die als Stahlspan-
nung die Streckgrenze des Stahles annehmen. Zur Klérung dieser .
Frage ist eine Zusammenstellung von vielen Versuchsresultaten aus
der Literatur und aus E.M.P.A.-Versuchen gemacht worden.

Es wurde unter Beriicksichtigung der bisherigen Vorschlige
fiir die Berechnung der Bruchlast der auf Biégupg und exzentri-
schen Druck beanspruchten Eisenbetonkorper eine allgemeine Be-
rechnungsweise abgeleitet. Die Brucharten sind nach charakteri-
stischen Brucherscheinungen gruppiert und die Berechnungsweise
ist allen verschiedenen Brucharten angepasst.

Es wurden einige Spezialuntersuchungen und Messungen an
besonders fiir diese Arbeit hergestellten Versuchskorpern in der
E.M.P.A. durchgefiihrt.

Zur Beschaffung der fiir die Berechnung nétigen materialtech-
nischen Werte wurde eine Serie von Vorversuchen ausgefiihrt, bei
denen man so gut als moglich die Bruchvorgénge zu beobachten und
zu messen suchte.

Der grosste Teil der Hauptversuche ist mit {iberarmierten,
exzentrisch gedriickten Versuchskorpern durchgefiihrt worden, auf
welchem Gebiet bis jetzt nur wenige Messergebnisse vorhanden
sind. Der andere Teil der Hauptversuche ist teilweise mit normal
armierten, exzentrisch gedriickten Korpern und teilweise mit
schwach- und normal-armierten Biegebalken vorgenommen worden.

Ausser diesen, speziell fiir diese Arbeit hergestellten Versuchs-
korpern, ist ein Teil der betreffenden Messungen mit der freund-
lichen Einwilligung von Prof, Dr. M. Ro§, Direktionsprésident der
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Eidgendssischen Materialpriifungs- und Versuchsanstalt fiir Indu-
strie, Bauwesen und Gewerbe (E.M.P.A.), und mit der wertvollen
Unterstiitzung von Dr. A. Voellmy, Abteilungsvorsteher fiir Eisen-
beton an der E.M.P.A., an einer Serie von Versuchsbalken der
Eisenbetonuntersuchung der E.M.P.A. ausgefiihrt worden.

Die oben erwéhnte Berechnungsweise (die Formeln mit den
materialtechnischen Koeffizienten) wurde mit den Versuchsresul-
taten dieser Arbeit, mit den Resultaten der E.M.P.A. Eisenbeton-
untersuchung und mit den Ergebnissen verschiedener Autoren aus
der Literatur (nur wo alle notigen Angaben fiir die Anwendung der
vorliegenden Berechnungsweise angegeben waren) verglichen.

Anhand von einigen Beispielen werden nach der vorgeschlage-
nen Berechnungsweise die Sicherheitsgrade fiir die nach den bis-
herigen Schweizerischen Normen dimensionierten Eisenbetonbau-
elemente angegeben.

Zum Schluss sind als Beispiele einige Kurven fiir die graphi-
sche Ermittlung der Bruchlasten abgebildet.

¥

Ubersicht iiber den bisherigen Stand der Theorie fiir die
Berechnung der Bruchlasten der auf Biegung
beanspruchten Eisenbetonkorper.

Ausser den ilteren Bestrebungen, die Bruchlast der Eisenbe-
tonkorper nach der sich auf das Elastizitdtsgesetz stiitzenden Be-
rechnungsweise zu erhalten, sind neuerdings mehrere Vorschlige
dafiir gemacht worden, wie man durch die Beriicksichtigung der
plastischen Verformungen im Bruchzustand die Tragfahigkeit der
Eisenbetonkérper berechnen konnte.

Man  unterscheidet gewohnlich zwischen normal- und. iiber-
armierten Betonkdrpern, oder genauer: Korper, bei denen der
Bruch durch Uberschreitung der Streckgrenze des Stahles entsteht
sog. Stahlbereich und Korper, bei welchen die Betonzersto-
rung die Bruchursache bildet sog. Betonbereiche.

Die meisten Vorschlige gelten fiir die Berechnung der Bruch-
lasten bei statischer Belastung, Dem Verfasser ist nur
eine Formel fiir die Bestimmung der Ermiidun gs-Bruch-
lasten der Eisenbetonbalken bekannt [13:%)«

*) siehe Literaturangaben.



Formeln fiir die Berechnung der einfach armierten
Rechteckbiegebalken.

a) Stahlbereich.

Eine Gruppe der Formeln ist abgeleitet unter der Annahme,
dass die Spannungen im Armierungsstahl beim Bruch des Balkens
der Streckgrenze des Stahles entsprechen und ferner, dass die Be-
tonzugspannungen infolge der Risse nicht mitwirken, und dass die
Betonranddruckspannungen gleich den Prismen- oder Wiirfelfestig-
keiten des Betons sind.

Unter solchen Annahmen wurden die Formeln von Suenson
[2], Ro§ [3], Stiissi [4], Kazinczy [5] und Saliger
[6 u. 7] abgeleitet. (Siehe Zusammenstellung Abb. 1.) Einige
Autoren haben unabhéngig von den anderen die gleiche Formel be-
kommen.

Will man alle angegebenen Formeln in einer allgemeinen Form
ausdriicken, so bekommt man

i

ki 84 :
Wird dabei angenommen, dass ,f3; = 0.80 .8, ist, so kénnen

alle Formeln wie folgt durch das Verhiltnis der Koeffizienten

k:k, verglichen werden:

M=o, F.-h(l—

Formel von Suenson,Kazinczy,Saliger (II) kekie=0,50

Formel von Saliger (I) k:k; = 0,40
Formel von Ro§ (E.M.P.A.) *) k:k; = 0,63
Formel von Stiissi Kk, = 0,66

Man sieht, dass die Formeln, die als Betonrandspannung die
Prismenfestigkeit annehmen (alle ausser Formel I von Saliger),
praktisch keinen grossen Unterschied aufweisen, besonders fiir nor-
mal- und schwacharmierte Balken, wo das Glied, mit welchem die
Koeffizienten in direkter Verbindung stehen, ziemlich klein ist.

*) Die in den seit Jahre 1939 in der Sowjetunion geltenden Eisenbeton-
Bestimmungen gegebene entsprechende Formel ist identisch mit der obenan-
gefiihrten, in allgemeiner Form ausgedriickten Formel und hat den der For-
mel von M. Ro$ entsprechenden Koeffizient 0,53, wobei die Bedeutung der
Festigkeit der Druckzone der Balken nicht genau dieselbe ist, wie bei den
andern obenangefiihrten Formeln.



Bei der andern Gruppe der Formeln, namentlich bei den For-
meln von Steuermann [9, 10 u. 11] und Gebauer [12 u
13] wird vorausgesetzt, dass ausser den bei der ersten Gruppe der
Formeln beriicksichtigten Spannungen, noch in der Zugzone des
Betons ein Teil der Betonzugfestigkeit bezw, eine Druckvorspan-
nung im Eisen mitwirkt (infolge des Schwindens des Betons) und
die Gesamtkraft in der Zugzone und damit auch das Bruchmoment
vergrossert im Vergleich mit der oben genannten Gruppe der For-
meln, -

Zu der dritten Gruppe gehoren-die Vorschlage von Bittner
[14 u. 15] und Saliger [8]. Diese nehmen an, dass die Stahl-
spannungen bei schwacharmierten Balken infolge der grossen Ver-
formungen im Bruchquerschnitt der Balken hoher sein konnten als
die Streckgrenze des Stahles. Dieser Fall kann vorkommen, wenn
die Dehnungen des Armierungsstahles im Bruchquerschnitt grosser
werden, als die Lange des Streckbereiches des Stahles.

Die Grosse der Stahlspannungen kann bei diesen Formeln aus
dem Spannungs-Dehnungsdiagramm des Stahles fiir die betreffende
Dehnung der Armierung im Balken abgelesen oder nach der empiri-
schen Formel von Saliger bestimmt werden. Fiir die bei der Berech-
nung der Dehnungen der Armierung im Balken - nétigen Beton-
randstauchungswerte gibt Bittner 30/,, an, sagt aber dabei, dass
dieser Wert auch bis 79/, gehen kann. Saliger gibt fiir diesen Wert
am Anfang 50/, an. d

Ferner ist noch ein Vorschlag von Maillart [16] vorhan-
den, der das Bruchmoment als statistischen Mittelwert aus mehre-
ren Versuchen bestimmt. Maillart hat auf diese Weise eine rein
empirische Formel gefunden, gestiitzt auf rund 120 Versuchsresul-
tate. Die Formel von Maillart in oben erwihnter allgemeinef Form
ist in der Zusammenstellung Abb. 1 angegeben.

Ausser diesen Vorschligen, die den elastischen Zustand nicht
als Grundlage fiir die Berechnung annehmen, weil er beim Bruch
nicht giiltig sein kann, kann noch der Vorschlag von Heidinger
[17] erwédhnt werden. Nach diesem Vorschlag wird der Abstand
der neutralen Achse der Balken nach dem elastischen Zustand (sog.
Zustand II) mit n="15 auf iibliche Weise berechnet und nachher
das Bruchmoment aus der dem plastischen Zustand annihernd
angepassten Spannungsverteilung berechnet.
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b) Betonbereich.

Der Vorschlag von Stiissi [4] zur Berechnung der Bruch-
momente von liberarmierten Eisenbetonbalken ist auf &hnliche
Weise wie die libliche Eisenbetontheorie abgeleitet, nur ist an Stelle
des konstanten und dem elastischen Zustand entsprechenden n-
Wert, ein variabler n-Wert gesetzt,

wobei als Randstauchung &- die Prismenbruchstauchung ge-
meint ist. : ;

Statt einer linearen Spannungsverteilung wurde im allgemei-
nen als Form eine Kurve angenommen. Der Vorschlag von Stiissi
ist mehr theoretisch und den Versuchsergebnissen nicht angepasst.

Brandtzaeg [ 18] hat fiir die Auswertung seiner Ver-
suchsresultate eine dhnliche Berechnungsweise abgeleitet, nur dass
seine Formeln anders ausgedriickt und auch den Versuchsergebnis-
sen angepasst sind. In dieser Berechnungsweise ist als Randspan-
nung des Betons beim Bruch die Prismenfestigkeit des Betons ange-
nommen, und so konnten praktisch einigermassen gute tbereinstim-
mungen mit den Versuchsresultaten erhalten werden. Die Rand-
stauchungen des Betons hat Brandtzaeg durch einige Versuche be-
stimmt und deren mittleren Verlauf durch ein lineares Gesetz aus-
gedriickt.

Von Saliger [8] ist auch eine dhnliche Berechnungsweise
vorgeschlagen, wo aber fiir die Betonrandstauchungen ein mittlerer
Wert von 59/, angesetzt ist.

Auch Maillart [16] gibt in seiner empirischen Berech-
nungsweise einen Vorschlag fiir liberarmierte Balken, Dieser Vor-
schlag ist als Formel ausgedriickt in der Zusammenstellung Abb. 1
wiedergegeben.

Ausser den erwihnten Vorschlidgen existieren fiir {iberarmierte
Balken auch solche, wo der Abstand der neutralen Achse nach dem
sog. Zustand II mit n =15 berechnet wird und wo nachher die
Bruchmomente mit einer dem plastischen Zustand entsprechenden
Annahme der Spannungsverteilung bestimmt werden. Solche Vor-
schlidge sind von Friedrich [19] und Heidinger [17] ver-
offentlicht worden.

Es sind auch einige dhnliche Berechnungsarten fiir doppelt-
armierte Balken, einfach- und doppeltarmierte Plattenbalken und
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flir exzentrisch gedriickte Korper von Brandtzaeg [18],
Saliger [8] und Langendonck [20] abgeleitet worden.
Auf eine ndhere Betrachtung aller dieser Formeln kann verzichtet
werden, weil sie sich im Allgemeinen auf dhnliche Annahmen stiit-
zen, wie die oben erwihnten Formeln der Rechteckbiegebalken. Es
muss erwahnt werden, dass die genannten Formeln fiir die Druck-
armierung die Quetschgrenze des Stahles als Stahlspannung an-
nehmen.

Weiter sind iiber die erwiahnte Frage noch die Arbeiten von
Coppeé*), Melan**), Emperger**) und Michiel-
S'e'n **%) bhekannt ****),

I

Die Bruchmomente der einfach bewehrten Eisenbeton-
balken. Zusammenstellung der Versuchsresultate. *

Um die Theorie des Bruchmomentes beim einfach bewehrten
Eisenbetonbalken mit Versuchsresultaten zu vergleichen und die
vorhandenen Unterschiede zu erklidren, wurden die Messergebnisse
von rund 550 Probebalken zusammengefasst 1),

Die Werte der Bruchmomente sind graphisch dargestellt (siehe
Abb. 2 und 3)2) und kénnen dort mit der Formel von Prof. M. Ro§
(E.M.P.A.-Formel) verglichen werden, die als eine Kurve aufge-
tragen ist. Man hat als Vergleichsbasis fiir den Stahlbereich eine

*) Abhandlungen der Internationalen Vereinigung fiir Briicken-
und Hochbau, 1935, Bd. 3.
*%) - Beton und Eisen, 1936, Heft 19.
*#%) Beton und Eisen, 1936, Heft 9.
kAE) Gegenwirtig sind in der Sowjetunion Werke erschienen (s. Lite-
raturverzeichnis Nr. 47 u. Nr. 48), in welchen die Berechnungsweise der
Bruchlast fiir sehr verschiedenartige in der Praxis vorkommende Belastungs-
félle und Konstruktionstypen ausgefiihrt ist. In diesen Berechnungsarten
wird der sog. Stahlbereich analog den obenangefiihrten Berechnungs-
arten behandelt, withrend der sog. Betonbereich inbezug auf Biegung
meist iiberhaupt beiseite gelassen, jedoch inbezug auf exzentrischen Druck
mit gewissen Vereinfachungen erfasst wird.
1) Die Resultate aus der Literatur, sieche Literaturangaben [7, 18,
19, 21—407.
2) Die Zeichnung 2 ist spater erginzt worden durch die aus der
Literatur der Sowjetunion [47, 48 u. 49] erhaltenen Angaben, welche bei
den Zeichnungen 4—6 nicht in Betracht zogen sind.
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dieser Gruppe angehérende Formel genommen, welche als Stahl-
spannung beim Bruch des Balkens die Streckgrenze annimmt, um
zu sehen, ob die Versuchswerte wirklich hoher liegen, so wie es in
den andern Formeln vorausgesetzt wird.

Aufgetragen sind nur die Resultate der Balken, welche auf Bie-
gung, aber nicht auf Schub zerstort worden sind und bei welchen die
wichtigsten Materialeigenschaften (Prismen- oder Wiirfelfestig-
keit des Betons und Streckgrenze des Stahles) angegeben waren.
Bei diesen Fillen, wo nur die Prismenfestigkeit bekannt war, hat
man folgendes Ubertragungsverhiltnis gebraucht:

de == 0.80 11‘,3.11

Dieselben Resultate sind auf dem andern Zeichnungen (Abb.
4—5 u. T) dargestellt, als Streuungen der gemessenen Bruch-
momente gegeniiber den mit der E.M.P.A.-Formel berechneten im
Zusammenhang mit dem Armierungsgehalt und der Betonfestigkeit:
des Probebalkens.

Aus diesen Zeichnungen kann man ersehen, dass die meisten
Versuchsresultate etwas hohere Werte zeigen, als die mit der
E.M.P.A.-Formel berechneten Bruchmomente.

Man hat die Versuchswerte auch mit der empirischen Kﬁrve
von Maillart verglichen und gefunden, dass die Kurve etwas hoher
liegt als die Mittelwerte der zusammengestellten Versuchsresultate.

Die Streuungen gegeniiber der E.M.P.A.-Formel sind beson-
ders gross bei kleineren Armierungsgehalten (sie betragen bis 35%,
mit einer mittleren Streuung bis rund 15%) *). Daraus dass die
Versuchsresultate hoher sind als die nach der E.M.P.A.-Formel be-
rechneten Werte, kann geschlossen werden, dass die inneren Krifte
in der Zugzone (dementsprechend auch in der Druckzone) des Bal-
kens grosser sind, als in der E.M.P.A.- und den andern &hnlichen
Formeln beriicksichtigt ist, d. h. dass die Zugkraft grosser sein
muss als die Bewehrungsfliche mal die Streckgrenze des Stahles
ergibt. »

*) Denselben Effekt haben auch die Forscher in der Sowjetunion er-
halten (s. Literaturverzeichnis 48 u. 49), indem sie inbezug auf die kleinere
Verhiltniszahl der Armatur, richtiger ausgedriickt, inbezug auf den kleine-
ren Wert des C (C < 0,15) eine durchschnittliche Streuung von 4279 erhiel-
ten, wiahrend inbezug auf den grosseren Wert des C (0,152 < C < 0,58) die
durchschnittliche Streuung -6,2% war.
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Streuungen wegen Material- und Versuchsungenauigkeiten.
Bevor man einige Schliisse ziehen kann, muss ndher untersucht
werden, ob Ungenauigkeiten beim Versuch ein scheinbar grosseres
Bruchmoment ergeben konnen. Bekannterweise kommen in Ver-
suchsresultaten immer Streuungen vor. Diese sind verursacht durch
Materialverschiedenheiten und teilweise auch durch Ungenauig-
keiten in der Durchfiihrung des Versuchs. Diese Streuungen sind
unvermeidlich, sie sind aber normalerweise nicht von systemati-
scher Natur. Es konnen aber auch Streuungen infolge der einzelnen
Versuchsfehler und Ungenauigkeiten vorkommen, die wirklich
systematischer Art sind und wahrscheinlich einen Teil der oben er-
wahnten grosseren Versuchswerte bewirkt haben. Es sind nach-
folgend einige Beispiele dieser Art gegeben.

Ungenauigkeiten tn der Hohe und Breite der Balken. Viele
Autoren geben die Masse der Balken als runde Zahlen an, die wahr-
scheinlich die Masse von Schalungen sind. Bei Versuchen kann man
beobachten, dass die Hohe der Balken und die Breite in der Druck-
zone fast immer grosser sind als die vorgesehenen Masse der Scha-
lungen zeigen. -

Die Art der Beobachtung der maximalen Belastung kann ein
scheinbar grosseres oder kleineres Bruchmoment ergeben. Ein klei-
neres Bruchmoment bekommt man, wenn man als maximale Bela-
stung diejenige Last notiert, wo die Durchbiegungen rasch zuneh-
men (Fliessen). Diese Last ist wohl eine kritische Last fiir die Bal-
ken und fiir praktische Zwecke ist es sehr wichtig sie zu kennen,
weil die Verformungen bei dieser Last rasch zunehmen. Es ist aber
nicht gesagt, dass diese Last immer der Hochstlast der Balken ent-
spreche.

Bei Versuchen kann man auch scheinbar hohere Lasten ab-
lesen. Die Geschwindigkeit der Laststeigerung hat einen Einfluss
auf die Versuchsresultate. Bei grosserer Geschwindigkeit bekommt
man bekannterweise hohere Bruchlasten.

Die Reibung in der Kolben gibt auch scheinbar hohere Bruch-
lasten.

Die Reibung in den Auflagern, auch dann, wenn diese wohl
drehbar aber nicht beweglich sind, kann eine Entlastung der Balken
herbeifithren und dadurch scheinbar hohere Bruchmomente ergeben.
Die Reibung in den Auflagern kann normalerweise bei Laborato-
riumsversuchen keine grosseren Fehler geben, auch dann, wenn die

)
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Auflager nicht beweglich sind, aber doch eine glatte Zylinderfliche
haben, wie bei den gewohnlichen Biegemaschinen. Einige Parallel-
versuche in der E.M.P.A. mit zwei verschiedenen Auflagerarten
haben keinen nennenswerten Unterschied ergeben.

Es gibt auch einige Ungenauigkeiten in der Materialeigen-
schaften, die systematischer Natur sein konnten. Z. B. wenn die
Balken in Holzschalungen und die Kontrollprismen oder -Wiirfel,
die zur Bestimmung der Betonfestigkeit dienen, in eisernen
Modellen betoniert werden, kann es vorkommen, dass wegen
der Undichtigkeit der Schalungen und des Aufsaugens des Hol-
zes ein Teil dés Anmachwassers beim Betonieren abldauft, und
der Beton im Balken darum hohere Festigkeiten hat, als die
Kontrollkorper.

Wie man aus den vorgenannten Belsplelen er31eht konnen
einige Versuchsfehler und Ungenauigkeiten ein scheinbar hoheres
Bruchmoment ergeben, als es in Wirklichkeit im Bruchquerschnitt
existiert oder durch Berechnung beriicksichtigt wird. Wahrschein-
lich muss ein Teil von den oben festgestellten grosseren Werten so
erkldart werden, dagegen sind aber nicht alle grosseren Werte der
Bruchmomente durch diese Versuchsfehler und Materialverschie-
denheiten begriindet und die Ursache muss auch in den Grundlagen
der Formeln dieser Gruppe gesucht werden.

Ungenauigkeiten in den Grundlagen der Formeln.

Ausserhalb der gewohnlichen Grenzen der Streuungen der
Materialeigenschaften und auch der obenerwihnten Versuchsfeh-
ler gibt es einige Punkte, wo die Formeln die Mannigfaltigkeit der
Materialeigenschaften und Verschiedenartigkeiten der Balkenkon-
struktionen nicht erfasst haben.

Neben der Hauptfrage, ob die Stahlspannungen beim Bruch
der Streckgrenze gleichzusetzen sind, kann man vorher einige
wenigerwichtige Fragen betrachten.

Die Betondruckfestigkeit in der Druckzone der Probebalken
verschiedener Bauart braucht nicht immer der Prismenfestigkeit
des Betons zu entsprechen, wie das in den meisten Formeln ange-
nommen wird. Unterschiede kénnen bestehen zwischen Platten,
Balken und Plattenbalken mit diinnen Platten. Es konnten aber
auch vom Armierungsanteil herriihrende Unterschiede in den
Betonfestigkeiten der Druckzone des Balkens vorkommen, weil die
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Zerstorung bei iiberarmierten Balken auf grossere Linge eintritt
als bei normal- und schwacharmierten Balken. Es ist moglich, dass
hier auch ein Unterschied wie zwischen den Prismen- und Wiirfel-
festigkeiten vorkommt. Einen solchen Unterschied hat Brandtzaeg
[18] bei seinen Versuchen feststellen konnen. Der Fehler wird dann
wahrscheinlich kleiner sein, wenn die Stahlspannungen hauptsich-
lich fiir den Bruch massgebend sind und wird umso grosser werden, -
je mehr die Betonspannungen den Bruch verursachen,

Auch die Biigel als Umschniirung des Betons kénnen einen
dhnlichen Fehler ergeben, wie auch die Montageelsen als Druck-
bewehrung, wenn man sie nicht beriicksichtigt.

Ausser den erwidhnten wenig ins Gewicht fallenden Fragen
bleibt aber die Hauptfrage: wie hoch sind die Stahl-
Spannungen im Bruchquerschnltt bei Hochst-
last?

Es ist ohne weiteres klar, dass der Bruch des normalarmierten
Balkens micht frither vorkommen kann als die Stahlspannungen
die Streckgrenze erreicht haben (vorausgesetzt, dass die Balken ge-
niigend auf Schub armiert sind und dass der Brueh nicht deswegen
friiher eintritt). Man ersieht auch aus der Darstellung (Abb. 2),
dass die E. M. P. A.-Kurve, welche als Stahlspannung die Streck-
grenze annimmt, die untere Grenze der Versuchsergebnisse bildet.

Die Annahme aber, dass die Stahlspannungen nicht hoher sein
konnen als die Streckgrenze, ist im allgemeinen Fall nicht ohne
Beweis selbstverstidndlich.

Die Eisenspannungen im Eisenbetonbalken beim Bruch hingen
von den Dehnungen und Stauchungen im Bruchquerschnitt ab.
Wenn die Dehnungen in den Bewehrungseisen nicht den Streckbe-
reich des Stahles iiberschreiten (kleine Eisendehnungen im Balken
oder langes Streckbereich des Stahles), kann die Streckgrenze an-
nédhernd als die maximale Eisenspannung angenommen werden. Es
besteht dann die Frage: wie hoch konnten die Eisen-
dehnungen im Bruchquerschnitt sein und ist es
moglich, auf diese Art die hoheren Bruchmomente zu erkliren?

Fiir die in dieser Zusammenstellung gezeigten Balken fehlen
solche Messungen. Man kann nur durch den indirekten Weg ver-
suchen, die Sache einigermassen zu kliren. Es sind daher die Ein-
fliisse von verschiedenen Faktoren auf die Bruchmomente unter-
sucht worden.
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Gestiitzt auf die erwidhnten Versuchsangaben war man be-
miiht, eine Antwort darauf zu erhalten, ob die durch das Schwin -
den des Betons hervorgerufenen Vorspannungen im Eisen
und im Beton beim Bruchzustand wirksam sind und eine merkbare
Bedeutung auf das Bruchmoment des Eisenbetonbalkens haben kon-
nen, wie Gebauer [12 u. 13] und teilweise auch Steuer-
mann [11] in seinen Formeln annehmen.

Wenn aber das Schwinden einen merkbaren Einfiuss auf das
Bruchmoment des Eisenbetonbalkens hitte, dann miissten die Bal-
ken mit verschiedenen Schwindmassen auch verschiedene Streuun-
gen des Bruchmomentes ergeben gegeniiber den mit den iiblichen
einfachen Formeln (wie E. M. P. A.-Formel und andere) berech-
neten Werten, die die Vorspannung im Eisen nicht beriicksichtigen.
Wenn es so wire, dann miissten die Balken mit feuchter Lagerung
zu denjenigen mit trockener Lagerung und auch die jlingeren zu
den dlteren Balken verschiedene Streuungen ergeben. Solche Er-
scheinungen konnten aber nicht festgestellt werden, Besonders klar
ist dies auch aus den Darstellung ersichtlich (siehe Abb. 5 und 7 )
dass Faktoren, wie das Alter und die Lagerungsar t, keinen
besonderen und merkbaren Einfluss auf das Bruchmoment des
Eisenbetonbalkens ausiiben. Es kann damit kein Einfluss des
Schwindens auf das Bruchmoment des Eisenbetonbalkens festge-
stellt werden.

Weiter hat man versucht zu kliren, ob die Hoheder Beton-
festigkeit einen besonderen und direkten Einfluss auf die Streu-
ungen des Bruchmomentes haben kénnte, bezogen auf die mit der
E. M. P. A.-Formel berechneten Werte, wie die Theorie von Steuer-
mann und Gebauer das annehmen, weil sie einen Bruchteil der Be-
tondruckfestigkeit als Betonzugfestigkeit oder als Vorspannungen
im Eisen in Betracht ziehen.

Aus der Darstellung (Abb. 4), auf welcher 408 Versuchsresul-
tate von verschiedenen Autoren aufgetragen sind, kann man keinen
merklichen und systematischen Einfluss der Betondruckfestigkeit
auf die Streuungen der gemessenen Bruchmomente gegeniiber den
mit der E. M. P, A.-Formel berechneten feststellen.

Es ist auch nicht moglich aus der Darstellung (Abb. 2) mit
Resultaten von Viereckbalken und -Platten zusammen mit Platten-
balken einen systematischen und bedeutenden Unterschied im
Bruchmoment zwischen Balken (Platten) oder Plattenbalken zu
finden. Solch ein Unterschied miisste deutlich erkennbar sein, wenn
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die Zugzone der Balken einen so grossen Einfluss auf die Bruch-
momente hitte, wie die Theorie von Steuermann und Gebauer das
annehmen. '

Ein bedeutender Unterschied kommt nur vor bei Plattenbalken
mit sehr tief (im Steg) liegender Nullachse, wo die Druckzone mit
dem Rechteckbalken nicht mehr vergleichbar ist.

Wohl kann aber aus den Darstellungen (Abb. 2 u. 4) ersehen
werden, dass die mittlere Streuung mit der Abnahme des Beweh-

coindiill ¢

rungsgehaltes oder mit der Abnahme des Faktors ¢ —
wld

4) ‘etwas wichst, was besonders bei kleineren Bewehrungsgehalten
deutlich wird. Aus dem letzteren kann man zusammen mit friiheren
Beobachtungen schliessen, dass die Ursache der systematischen
Streuungen auch in den Stahleigenschaften liegen muss.

Durch ein berechnetes Beispiel wurde der Verlauf der Bruch-
momente mit Beriicksichtigung der Dehnungen und Stauchungen
im Bruchquerschnitt und des wirklichen Spannungs-Dehnungsdia-
gramms des Stahles verfolgt (Abb. 6). Fiir das Beispiel ist ein
Beton mit ,2; = 220 kg/em2 und mit einer Betonrandstauchung
bei Hochstlast von &, = 4,54% angenommen worden (nach unten-
gegebener Formel 20. berechnet). Beim Stahl werden zwei Sorten,
namentlich St. 37 und St. 55 mit durch Versuche festgestellten
Spannungs-Dehnungslinien beriicksichtigt.

Fiir die beiden Stahlsorten und die angenommenen Betoneigen-

u;: Werte das Bruch-

moment unter Beriicksichtigung der Dehnungen in der Zugzone
ausgewertet und als eine Kurve im Vergleich mit der E.M.P.A .-
Kurve aufgetragen (Niheres iiber diese Berechnungsweise siche
Seite 30). Neben diesen Kurven sind die beiden Spannungs-Deh-
nungsdiagramme des Stahles in verzerrtem Massstab wiederg\ege-

schaften wurde fiir verschiedene (¢ —

ben, sodass man fiir einen bestimmten Wert von m — g ‘oder
wd
o, . % P
= 2 die bei diesem Fall vorkommenden Stahlspannungen
whad

oder Dehnungen ablesen kann (zur Orientierung sind typische
Punkte mit gleichen Bezeichnungen auf den Momentenkurven und
Stahldiagrammen angegeben).

Die Streuungen (Unterschiede) dieser Kurven mit der
E.M.P.A.-Kurve sind auf der Abb. 8 dargestellt, gemeinsam mit
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den mittleren Streuungen der obenerwihnten Zusammenstellung
(Abb. 4) der Versuchsresultate, Man sieht daraus, dass die Unter-
schiede der berechneten Kurven mit der E.M.P.A.-Kurve im gros-
sen Ganzen einen dhnlichen Verlauf haben wie die mittleren Streu-
ungen der zusammengestellten 408 Versuchsresultate.

Dass die Streuungen einigermassen von den Stahleigenschaf-
ten abhingig sind, kann man auch daraus ersehen, dass die Ver-
suchswerte der mit weichem Stahl armierten Balken verhiltnis-
missig gut iibereinstimmen mit der E.M.P.A.-Formel. Z. B. geben
die Resultate der Technischen Hochschule in Prag (Abb. 7) eine
mittlere Streuung von +5,29% (obgleich die Abmessungen der Bal-
ken in runden Zahlen angegeben waren und diese Ungenauigkeit
wahrscheinlich nicht beriicksichtigt wurde). Der Stahl bei diesen
Versuchen war ziemlich weich und hatte ein langes Streckbereich
von 6%, (sogar bis 9%) Dehnung. i

Gute Ubereinstimmung mit der E.M.P.A.-Formel zeigen auch
die Resultate von Saliger [7], bei welchen aber als Streckgrenze
diejenige Spannung angegeben ist, wo beim Zugversuch der Mano-
meterzeiger des Kolbens der Zugmaschine stehenblieb. Diese Grenze
kann etwas hoher liegen als die sog. 20/4o-Grenze. Man sollte als
Fliesspannung fiir Balken die wirkliche mittlere Fliesspannung neh-
men,

Aus dem oben angegebenen rechnerischen Beispiel und dessen
Vergleich mit Versuchsergebnissen, wie auch aus dem vorerwihn-
ten Beispielen aus Versuchsresultaten kann man ersehen, dass der
Grund der hoheren Bruchmomente hauptsichlich nur in den Stahl-
eigenschaften liegen kann.

Um die Sache genau zu klidren, muss man aber diese Erschei-
nung durch direkte Versuche und Messungen am Armierungsstahl
bei Bruchlast festzustellen. (Die Resultate solcher Messungen sind
unten :imgegeben, s. S. 48—52.)

III.

Allgemeine theoretische Grundlagen fiir die Berechnung
der Bruchlasten der auf Biegung und auf exzentrischen
Druck beanspruchten Eisenbetonkorper.

Bevor man ein spezielles Versuchsprogramm aufstellen kann,
um die Brucherscheinungen zu erkliren und die Theorie iiber die
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Bruchlast zu ergéinzen, muss man versuchen die Berechnungsgrund-
lagen der bisherigen Theorien zusammenzufassen, zu verarbeiten
und eine logische allgemeine Berechnungsweise abzuleiten. Aus
dieser allgemeinen Theorie kann dann ersehen werden, was eigent-
lich zu messen und zu beobachten ist, um zu einem auf die wirkli-
chen Brucherscheinungen gestiitzten Berechnungsverfahren zu ge-
langen, :

Solch eine logische und allgemeine, (vorldaufig nur theoretische)
Berechnungsweise wurde abgeleitet. Die Uebersicht von dieser ist
unten angegeben.

Die praktischen materialtechnischen Koeffizienten sind im
IV. Teil dieser Arbeit durch nachherige Versuche bestimmt worden.

Gruppierung der Bruchfille.

Bevor man sich mit der allgemeinen Theorie beschiftigen
~ kann, miissen alle moglichen Bruchfillen nach typischen Erschei-
nungen gruppiert und durch einige Definitionen festgelegt werden.

Als Bruch- oder Hochstlast der Eisenbetonkorper wird die-
jenige Last bezeichnet, welche der Korper gerade noch im Stande
ist zu tragen.

Nach dieser Definition kann die Bruchlast bei Biegung oder
exzentrischem Druck nicht friiher erreicht werden als bis einer der
Hauptteile des Verbundkérpers, d. h. die Léngsarmierung oder der
Beton der Druckzone nicht mehr tragen kann, oder wenn der Ver-
bund zwischen beiden zerstért ist. Bei der Bestimmung der Bruch-
last fiir Biegung oder exzentrischen Druck nimmt man an, dass der
Korper nicht auf Schub zerstért werden kann (ausreichend armiert
gegen Haupt-Zugspannungen), und dass die Bruchlast nur von in
der Richtung der Achse wirkenden Normalkriften und Biegemo-
menten abhingig ist.

Ausserdem wird noch vorausgesetzt, dass der Verbund zwi-
schen Beton und Eisen soweit erhalten bleibt, dass die Léngsarmie-

rung wenigstens ausserhalb der héchstbeanspruchten Stellen sich
nicht vom Beton 1st. 2

Darum kann man praktisch annehmen, dass bei den meisten
Bruchfillen die Druckfestigkeit des Betons erreicht wird. Charak-
teristisch fiir verschiedene Brucharten werden aber die Stahlspan-
nungen in der Zugbewehrung sein, die nach der Bewehrungsstirke,
Stahleigenschaften und Betonfestigkeit (beim exzentrischen Druck
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auch noch nach der Grosse der Exzentrizitidt) verschieden sein
konnen,

Im allgemeinen konnen die Stahlspannungen der Zugbeweh-
rung bei der Bruchlast sich in allen moglichen Phasen des Span-
nungs-Dehnungsdiagrammes befinden. Es werden folgende Bruch-
arten unterschieden:

1. Die Stahlspannungen der Zugbewehrung bleiben unterhalb
der Proportionalitatsgrenze des Stahles (im elastischen Bereich),
der Bruch wird nur durch die Zerstorung des Betons eintreten,
sog. ,Betonbereich” Dieser Fall kommt beim Biegeversuch
von Balken mit schwachem Beton oder mit starker Armierung vor
sowie beim exzentrischen Druck mit kleineren Exzentrizititen.

2. Die Stahlspannungen der Zugbewehrung der Eisenbeton-
korper werden beim Bruch iiber der Proportionalititsgrenze, aber
noch unterhalb der Streckgrenze liegen, sog. ,,{ibergangsbe-
r eic h“. Die Stahldehnungen sind grosser als die nach dem Elasti-
zitdtsgesetz berechneten, darum wird der Abstand der neutralen
Achse (von Druckrand) und dementsprechend auch die Bruchlast
kleiner sein als beim ersten Fall. Der Bruch der Elsenbetonkorper
wird nur durch die Zerstorung des Betons eintreten.

3. Die Stahlspannungen erreichen die Streckgrenze des Stah-
les. Der Beton der Druckzone muss zerstért werden, bevor die Deh-
nungen im Bruchquerschnitt die ganze Linge des Streckbereiches
des Stahles durchschritten haben, sog. ,,Streckbereich* oder
wswStahlbereich I Dieser Fall kommt beim Biegebalken mit
weichem Armierungsstahl und mittlerer Bewehrungsstirke vor.
Beim exzentrischen Druck wird der obenerwiahnte Fall meistens der
einzige Stahlbereich sein.

4. Die Dehnungen der Zugbewehrung im Bruchquerschnitt
werden grosser als der Streckbereich des Stahles und die Stahl-
spannungen werden iiber die Streckgrenze steigen. Die Hochstlast
wird erreicht erst wenn auch der Beton zerstort ist, sog. ,,Ver -
festigungsbereich® oder ,Stahlbereich II“. — Die-
ser Fall kommt meistens vor beim Biegebalken mit hochwertigen
und kaltgereckten Armierungsstdhlen oder mit normalem Baustahl
bei niedrigem Bewehrungsanteil und héherer Betonfestigkeit.

5. Ein Sonderfall tritt ein, wenn die Stahlspannungen die Zug-
festigkeit des Stahles erreichen. Wegen den grossen Dehnungen des
Stahles bei der Hochstspannung (Stahl bricht nicht sofort), wird
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der Beton in der Druckzone zerstirt und damit ist die Hochstlast
der Balken erreicht, sog. ,Stahlber eich III“. — Dieser Fall
kann ausnahmsweise’ vorkommen, wenn der Beton sehr fest ist, der
Armierungsanteil sehr klein ist und der Armierungsstahl sehr wenig
Dehnung vor dem Erreichen der Hochstspannung hat.

Bei allen obenerwiihnten Brucharten hat die Stirke der Druck-
armierung die gleiche Bedeutung auf die Brucherscheinungen wie
eine Vergrésserung der Betonfestigkeit oder eine relative Verklei-
nerung der Zugarmierung.

Ableitung der Grundformeln.

Die Ableitung der Grundformeln wurde gemacht fiir den sym-
metrischen beidseitig armierten Querschnitt und fiir den Fall, wo
die dusseren Krifte in der Symmetrieebene der Querschnitte wirken.

Es wurde vom exzentrischen Druck ausgegangen als dem allge-
meinen Biegefall.

Weiter hat man, wo die allgemeine Form der Formeln nicht
mehr vereinfacht werden konnte oder die Gleichungen nicht mehr
zu losen waren, die speziellen Formeln fiir die Biegung und fiir den
exzentrischen Druck, fiir Rechteckquerschnitte und fiir Platten-
balken abgeleitet. Zum Schlusse wurden diese speziellen Formeln
auch den obenerwihnten verschiedenen Brucharten angepasst.

Bei diesen letzteren Ableitungen von Sonderformeln ist man
auch auf einige in der Literatur schon vorhandene Formeln ge-
stossen, die in dhnlicher Weise, aber nur. fiir Einzelfille abgeleitet
worden sind, ;

Die Hauptgrundlagen fiir die Ableitung der Formeln
sind : s :
1 iDie Gleichgewichtsbedingungen der im Bruchquerschnitt
wirkenden inneren und Husseren Krifte. i

2. Das Ebenbleiben des Bruchquerschnittes (die Betonzug-
zone, die durch Risse zerstort ist, wird nicht mitgerechnet). Um
diese Bedingung zu erfiillen, miissten die Armierungseisen wenig-
stens beidseitig ausserhalb der hochstbeanspruchten Stellen so ver-
ankert sein, dass die Stibe im Beton nicht gleiten konnen.

3. Die Zugspannungen des Betons im Bruchquerschnitt miis-
sen infolge der Risse nicht mitwirken.

4. Die Druckarmierung soll wenigstens bis zur Quetschgrenze
des Stahles in der Druckzone des Bruchquerschnittes mitwirken.
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Zur Erfiillung dieser Bedingung miissten die Druckeisen gegen das
Ausknicken mit Biligeln festgehalten sein.

5. Die Korper miissen gegen Schub und schiefe Zugkrifte (die
von der Querkraft herriihren) geniigend armiert sein, sodass der
Bruch der Eisenbetonkorper nur durch Léngskriafte und Biegemo-
mente eintreten kann,

6. Die dussern Krifte miissen, wie oben erwihnt, in der Sym-
metrieebene der Querschnitte wirken.

Bei Ableitung der Formeln hat man als positives Vorzeichen
fiir Spannungen und fiir innere und &Hussere Krifte die auf der
Abb. 9 gegebene Richtung angenommen. Wenn bei der Berechnung
nach den abgeleiteten Formeln ein Resultat negativ ausfillt, bedeu-
tet es, dass die Richtung der entsprechenden Grosse im Vergleich
zu Abb. 9 umgekehrt sein muss.

Die gesamte Druckkraft der Betonspannungen nach der Abb. 9
(ohne Beriicksichtigung der Druckarmierungsflichen) ist:

x z
Db=/6b'l/'d§; oder Db=k,-,,mo;,fb-d§.
0 0
wenn man als %, folgendes bezeichnet :

medg
]C1=

maz0b f b- d§
0
Die gesamte Druckkraft der Stahl-Druckspannungen (unter Abzug -

der Betonfliche, die schon in die Betondruckkraft einrechnet wird)
ist:

D= 21, (6, — on)
1
Die gesamte Zugkraft der Stahlzugspannungen ist:

n

== R
1

Die Gleichgewichtsbedingung der Lingskrifte lautet:
Z,— D/ — Dy P=0
Oder mit den oben angegebenen Ausdriicken der Einzelwerte:
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Die Gleichgewichtsbedingung der Momente lautet 1
Pe.— Dy (h— kx) —[Z”'fe’(oe’~ Glb)] (h—W)=0 . . (2)
% 1

wo % als Koeffizient des Schwerpunktabstandes der gesamten Be-
ton-Druckkrifte bedeutet ;

Jorb-&dg
s i

chyaab-b-olsE

Die Momentengleichung erhdlt mit den oben angebenen Einzel-
werten folgende Form :

P e (b, + mas0y /b dE) (h— fi) — [5‘/8’(0;- 01,,)] (h—k)y=0 (2v
0 1

Bei der weiteren Ableitung der Formeln miissen nun die ver-
schiedenen Querschnvittsformen, und die Biegung sowie der exzen-
trische Druck getrennt behandelt werden. :

Biegung; Rechteckquerschnitt, beidseitig armiert.

Unter Berﬁcksichtigung der Querschnittsform (Abb. 10) wird
die Gieichgewichtsgleichung (1) folgende Form bekommen :

Fe Ue'—Fe’(oe'_ G]b) TiTx ma.'rab'b ‘x‘kl oy 0
aus welchem z bestimmt werden kann :

! ’
_ Fior— Fllo/— o)

4 "7;1.0,) [) kl P B & v . : % o . (3)
oder
=2 B O i (04— ou) »
i h oo mazO0p ]Cl (3 )
wWo
AL Fe nd r__ Fe,
s i il
Die andere Gleichgewichtsgleichung (2) wird wie folgt lauten:
M= ,u00-b-2-F, (b —k2) 4 F. (6/— o,3) Wrr ) ()
oder ;i
G ol e W (0 — ayy) /4
m = m,;)’:b]lz = akl (1 \n ka) + m“‘ (1 —_ z) ” . . (48‘)
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Exzentrischer Druck; Rechteckquerschnitt, beidseitig armiert.
Die Gleichgewichtsgleichung (1) wird folgende Form erhalten:
Feoe;' Fe’(oe'—olb)'—maxob' b'x' k1+P= 0
daraus x abgeleitet:

_ Feo.— F/(0/—0u) -+ P
o maz0b * b ' kl : ¥ * . . . # (5)
Die andere Gleichgewichtsgleichung (2) ergibt:
Peo= masts+ bt ks (h— k) + F/(06/—0n) h—H) . . . . (6)

Aus den beiden Gleichungen (5) und (6) zusammen erhalt
man in allgemeiner Form:

ii¥ 105 BT
P= _-[Tﬂbfli(_efe—{l)—kl + Feae L Fe’ (O'e, + al Glb) ] ’+‘ { I:—___mazob )2(812 h_)—L—l] +

2 k
maz0b * b ;i kl ! ’ 7" A
b RWHE F.oe.,— F/(6.—0u) (Be—h+h’) o AR
oder
€e
i i o e i o e g g
maxz0b bh 2_£ mazCh maz0b
ky
/T ee 2 X e
/ h—-—l 0, kl €e [l-’ (O'e,—- O'ub) kl €e h'
+l/ iyl e /:(h T F)
ky
()

Die Formeln fiir den Rechteckquerschnitt sind unter den oben
genannten Annahmen, (dass der Beton in der Zugzone nicht mit-
wirkt) auch fiir die Plattenbalken (T-Querschnitt) giiltig, wenn
die neutrale Achse in die Platte fillt.

Biegung; Plattenbalken, beidseitig armiert.

_ Die Betonspannungen und die entsprechenden Druckkrifte
werden fiir den Steg D, (bis Druckrand des mittleren Teiles Abb.

*) Die zweite Losung der Gleichung, d. h. die Losung mit einem nega-
tiven Vorzeichen vor der Quadratwurzel, féllt fort, da diese Losung in Wirk-
lichkeit nicht moglich ist. Wenn man den erwiihnten zweiten Wert des P in
die Gleichung (5) hineinsetzt, erhilt man auch einen negativen Wert fiir
x, das hiesse also, dass die ganze Druckzone des Betons ausserhalb des berech-
neten Querschnittes liegen muss, was aber unmoglich ist.
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12) und fiir die Platte D, (nur der Teil mit der Dicke dy,) getrennt

angenommen. Dementsprechend sind auch die Koeffizienten be-
zeichnet: & und %k, fiir den Steg (wie fiir den Rechteckquerschnitt)

und k, und k; fiir die Platte.
Aus der Gleichung (1) bekommt man:

2 e 00— B (0) —'0) — sy - ok (b —b) A T

maz Opk10g
und aus der Gleichung (20
M = waaOrboxky (h— kz) 4 ma, okid, (0 — o) (h— doko) -~
(0L By nsbisd nal WA T (9)

Exzentrischer Druck; T-Querschnitt, beidseitig armiert.

In dhnlicher Weise wie oben wird erhalten:

e &Mm@ﬁ@ﬂki @)if . (10)
nuvxobb("/"l

B €e = ma20p * bol'kt (]1« —h- -71) + mazO'bdolt‘(l) ([) — ]I(;) (h —_ dul‘,o) +

o | OSSR ey o Gl N 0 b
mazOp* l e_] 1 f v ;
P=— [Ebi;'(’z (i i)’k] i —F‘uoc__Fe (0» win 01p) — ma.rcbdoktl) (b* bo)]—{—
i / AR B Do k ’
_{_{,'m;z‘r_o-b"ﬂ(;:’ek i }})J + ",“‘A,,(,T,’f,,./;)fl_b_ [Rar(’e S Fe (O — Glb) (ge_]l_f_h')_.
2
b mazabdoké (b g b()) (ea —h + k()(ln)]}“z ) . . . (12)

Ableitung der Spezialformeln fiir die
verschiedenen Brucharten.

In den oben abgeleiteten allgemeinen Formeln ist der Zusam-
menhang zwischen den Eisen- und Betonspannungen nicht ausge-
driickt und die Hochstwerte der Spannungen sind nicht eingesetzt.
Das kann man nun unter Beriicksichtigung der verschiedenen
Brucharten tun.

*) Die andere Lésung fallt aus denselben Griinden fort, wie auf S, 25
inbezug auf die Formel (7) angefiihrt,
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Im allgemeinen wird als Betonrandspannung beim Bruch die
Prismendruckfestigkeit angenommen

maz0b = p.Bd

Diese Annahme soll noch durch einen Vergleich der berechne-
ten Bruchlasten mit Versuchswerten bestitigt werden (siehe Seite
55—~61).

Als Stahlspannung in der Druckbewehrung des Eisenbeton-
korpers wird die Quetschgrenze des Stahles dann angenommen,
wenn die Stauchungen dementsprechend hoch sind. Im anderen
Falle, wo die Stahldruckspannungen im elastischen Bereich bleiben,
hat man sie wie gewohnlich nach dem Elastizititsgesetz ausgewer-
tet.

Biegung; Rechteckquerschnitt, beidseitig armiert.

1) Wenn: o, = beliebig; 6.'= 04} ma:0p == pfa und 0;p = maz0s =

= yfa;

Wenn man die Formeln (3) und (4) unter Annahme des Eben-
bleibens des Querschnittes, mit dem von Emperger vorgeschlagenen
sog. verallgemeinerten oder plastischen n*-Wert gebraucht, wo

n * Ge Epr
8: }7‘8(1
so erhilt man die Formel fiir «:
e 1 Fr’(aq pﬁi) i 4]0 bFen
x—Zflc‘[Fy 13 i) B4 / 1+ r Fe'(6q—ppa)
1 In +.—__]
d
(13)
oder
xz _ pn* 4 C [ l/ SR (18)
Q= = ——— 1 L . . ¢
h 27k + +(¢m*—f—0 )]
wo
! U/’ (Ol oy )ﬂd)
C . £ W e
! p.‘/’)«l

Und die Formel fiir das Bruchmoment :
M= ,84-bea-ky(h— kx)+ F./(6a—pBa) (R —H) . (14)
oder

—aki (1 — )0y (1-%’) b » i)

fe Shradi
Y pﬂd . ])h.')
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2) Wenn: o, = Beliebig; 0./<0)'; maOh=pfa und o=
== maz0p == pPa. :
Fiir diesen Sonderfall wird fiir die Spannungen in der Druck-
bewehrung das Hooke’sche Gesetz angewendet ;
oe’= Eeee’;
und aus dem Ebenbleiben des Querschnittes

' h')
€ = (1 . 7;) Eur

Wenn man in der Druckzone als n,* (halbelastisch) den von
Stiissi (und anderen) gebrauchten Wert nimmt:
Eesbr

nE =
: wBa

s0 bekommt man:

* ’ Ly B A PO MR - W B0~
P Lo e L 1)[_1_’_1/1;4%, (Fon*h =+ F/n,*k) (15)

N ' [Fe* + F/ (n* —1)]2

oder

s . 543 .
# £ * l 4k n* Sy
5 % un® - ' (n, ‘ 1), i |/ : 1 (un® - wn, i

2k CTEETTR
(152)

Und fiir das Bruchmoment :
M = Bq- bz k, (h—kx) ~+ pBa- Fe’[(m* —1)— ]Li nl*] (h—"F) .. (16)

oder

THNe. . ¥ g LR A
m—m——akl (l—la)+u [(’)l] —1)—/;'a n, ](1 k)

(16*)

Die Formeln .(18) bis (16) sind fiir alle im Anfang dieser Ka-
pitels erwdhnten Brucharten giiltig, nur muss man jedes Mal durch
Probieren den n*-Wert suchen, wenn die Werte fiir die Betonrand-
stauchungen und die Koeffizienten % und k; bekannt sind. Das im
n*-Wert vorkommende o, .und e. miissen dem Spannungs-Deh-
nungsdiagramm des Armierungsstahles entsprechen und gleich-
zeitig muss auch der durch diese Werte berechnete 2-Wert mit dem
Ebenbleiben des Querschnittes libereinstimmen :

I (]—I_ 1) &4
r
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oder e (l _1) oL
a

Die Werte fiir die Betonrandstauchungen und die Koeffizienten
% und k, miissten durch Versuche bestimmt werden (siehe Seite
52 u. 54).

Fiir einzelne Brucharten koénnen die obenerwihnten Formeln
in bequemer und brauchbarer Form ausgedriickt werden.

Betonbereich: g, <0, o¢/=0 (oder 6s < 0y')} mazOb==

= P2 und 015 = pfa.
Die Stahlspannungen in der Zugzone (oder auch in der Druck-
zone) folgen dem Hooke’schen Gesetze, Die Formeln sind durch
Begor (palbelastisches — ) sttt n% = 222

p.Bd epﬂd
sches — n) ausdriickbar. In diesem Fall erhédlt man aus den For-
meln (13) und (14) fiir iiberarmierte Biegebalken die gleichen Aus-
driicke, die Stiissi fiir diesen Fall abgeleitet hat.

Streckbereich (Stahlbereich I): 0.=0s; 0/ = 0g;
maz0p == pﬂd und 6y = p,Bd-

Hier kann ohne n*-Wert ausgekommen werden, weil alle
Hochstspannungen bekannt sind. Die Gleichgewichtsbedingung (3)
ergibt dann:

B = (plasti-

F..0,+ F.(06,— P

! ]\'1 b pﬂd
oder s | 5
e "h—‘E(Cs_Cq)
WO = o und O o w0y —fa)
pﬂd pld

Das Bruchmoment erhilt man aus der Gleichgewichtsbedin-
gung der Momente:

M= o Foh [1— (o CO] 2L e (e [ 0. —
1
dlofdieo
-—-Cq)k.———}:]. A g
oder M h !
m= gt o= Co— G/ — 7 (C WA & £ 7
wBa-b-h? 3

Die Formel (17) ist fiir einfach armlerte Balken (wennF, =0
ist) gleich der Formel von Stiissi fiir den Stahlbereich, und ist &hn-

lich den andern Formeln dieser Gruppe (wie E.M.P.A. und andere
Formeln).
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Stahlbereich IIl: /o, =8 o/~ Og5 + maz0b= pPa ‘und
01y = pfa.

In dieser Formel wird statt C, ein Wert O, =
gefiihrt : :

et
i

ein-

k A /4
M =g Feobf1— (G0 HEH -0 — ). [e—eng—4
1 1
(18)
M N 5 I
oder 77l=p‘37—im=0z'—0q E_ZEI—(CZ_CQ) o (18)

Fiiralleangegebenen Brycharten it br2% 05
ausser dem Betonbereich, kann man die Berechnung
ohne den verallgemeinerten oder plastischen n*-Wert in viel ein-
facherer Weise ausdriicken :

Aus der Gleichung (3) bekommt man s
eae_Fe’ (Gq _p/g‘d)

et o
oder’
2 1 o
a=%=E@—Q)....... . (19
WO ;
sk il

Und fiir das Bruchmoment aus der Gleichgewichtsbedingung
der Momente:

M=o, F..h [1— o, Ly J+ Fh (0,—1f8a). [(08— g ]
il 1

h
oder (20)
= —C— ooy 20
m—m— e qh ]71 Ny q) OB i ( a)

Der Wert 6, muss man (wie oben bei der Berechnung mit n*)
durch Probieren aus dem Spannungs-Dehnungsdiagramm des Ar-
mierungsstahles entnehmen. Der mit dem angenommenen o¢,-Wert
berechnete &,-Wert (siche S. 29), muss dem g, im Spannungs-
Dehnungsdiagramm entsprechen. (Dieser Gedankengang ist gleich
dem Vorschlag von Bittner fiir den Verfestigungsbereich).

Eine Ubersicht der verschiedenen Brucharten mit den cha-
rakteristischen- Héchstspannungen und den abgeleiteten Formeln
zur Berechnung der Bruchmomente ist in der Zusamme:nstellung
unten gegeben.
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Zusammenstellung.

Charakteristische

1 Hoéchstspannungen Die Formeln mit n* y Die For-
| - Di e T 1
Bmlceh_ in der | in der im 0}111:;1111*
arten: Zugar- | Druckar- Beton- fiy w, Die »n* und ng* fliv o,
mierung lmlexung rand |fiiy M Werte fiir M
O, Ue (maxzOb
[ |
Beton- 13 : FE.-& i
bereich 2| 0e<l 0p [0 =0y pfa 514; BT eﬂl i it
| i
I\ 15) } E - & —
” bl 0.<< 0, 6 <0p| pfla 516) = . i
‘ WBa
Uber- |
| (13) o Oc - Ebr (19)
gangs- al0,<0,< 0, 6/ = O n*'= = :
bereich | © s ,,1 o| »ba (14) &l (20)
b o <6 <o_ g !<0,I ‘3 (15) nE — O’e sbr s Ee'sbr g
\ 4 e‘ g ok il 1000 & pﬂa »Ba o
| Streck- b
bereich 0.= O o) =0 — Rai o (17)
TYFCUE 5 S b e o 2
\Verfes-a et il (13) % . e €or (19)
| tigungs- 0,<0.<:Be| 08 = 0y |~ pfBa (14) g Ba (20)
bereieh i -
|(Stahl- |
I 15) . Oe* Ebr -Ee - Epr =
\ber.II) b| g,<0.<.f.| 6 <_O ( = K Y
{ ? g ‘38} 5 2 p,gd (16) Se'Dlgd’ ¢ Pfgd
Stahl-
: . :
bereich | 5, =3, o, =a,,! i e S (18)

Biegung, Plattenbalken.

Ahnlich wie die Rechteckquerschnitte konnen auch die Platten-
balken (7-Querschnitte) betrachtet werden.
Die alle Brucharten umfassenden Formeln bekommt man aus

den Formeln (8) und (9):
1) wenn o, = beliebig; 6. = 6b; max0y = pfa Und 61p = yfa:

r= 2/.1 [Fe e 2 3 (Ge ;,,3,0 + doko’ (b‘—bo)] '["1 e

d

Vil 7 4kl10Fm*h
L/ [F" +FI(G";; =B (b b0
a

(21)
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oder

i afr e bt

a

4lc1,un*°
[)0% S R (213)
,/ [t n (=]

M= ,8:- boaky (h— —kz) + pBaky d, (b*bo)(h_d ko)

~+ F (6,—pBa) AR AN (22)

oder
bo d ( /%
m = ,,B%hz aklb (1 —ka)+ k) (1—5—)( —]~l—(’~k0)+ Oq’(l—i)
(222)

2) wenn g,= beliebig; ¢, < 0} max0s=,P; und ¢, — oBa:

=577 l-Fn + F, (n* 1)y kg (b—'bo)] [*1“,_
ey b,

45 bo(Fen*h+ Fin* Ry e iRy
+V1+W—1)+W,—M“’
oder

b v

amzloot. b [un 4 (o — 1) o kl(l——][—w

b
+|/1+: ‘%M“m ")ﬁg_.z . .23
_um* 4 p (na* —1) - ;;‘0 ko (1_"{0)]

=pBab oxkl(}"—kx)‘f‘pﬂdlo o(b_bo)(h‘d ko)‘f"
+pﬂdF'[(n*~1)—~ m*](h—k) e . (24)

C M oy dy by d,
T g W k“)+k"Z“(1‘Z)(l“Tzk°)+

[(n1 —1) Z‘ énl:,(l—;i) . (24

Die Werte fiir n* und 7, * haben die gleiche Bedeutung fiir die
verschiedenen Brucharten, wie in der Tafel Seite 81 angefiihrt.
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Wie schon bei den Rechteckquerschnitten erwédhnt, kann man
die Formeln fiir die Brucharten mit ¢.==g0, ausser dem Beton-
bereich, ohne n* oder n,* ausdriicken:

&l F.0,— F, (0 _P.Bd) —oBady by (b _AIIQ)_

26)
pPakib, (25)
oder
2 15 Y do bo %
3 g klbo[C—(J g ko' (1_6_)]' el g (B84
M =F.0.(h—kx) + F. (0,— pfa) (kx—Ph") + pBaky'do (b— bo) (kr—
y —kydy) . .. (26)
oder

L g Ay el 4 W adc | i
m_pﬂd—bhz_ C.(1—ka)-+ C, (lc-a_ 3 )—[—,,ﬂdko h—(l ) )(lca

ity h) ey

Fiir den Ubergangsbereich und fiir den Verfestigungsbereich
(Stahlbereich II) miissen die o.,-Werte durch Probieren, wie oben
bei den Rechteckbalken angegeben, gesucht werden.

Fiir den Streckbereich (Stahlbereich I) und fiir den Stahlbe-
reich III sind die Stahlspannungen fiir die Formel (26) schon be-
kannt (o.=0, oder o,=.8.).

Exzentrischer Druck; Rechteckquerschnitt, beidseitig armiert.

Die fiir alle Brucharten giiltigen Formeln erhélt man aus den
Formeln (5) und (6), wenn ¢, = beliebig, 0." = 0;, maz0s == fa und
O = pﬂd :

n* Feee_{_Fe,(GQ_P:BCL)(ee_'k+hI) ;

h ﬂd
3 9 G b | 4
S ¢ 2% k- kib
n* Fohe,
_m-—o . - . (27)
oder
N L WIS /[ee ol 0 W
a+k(h 1)+k.k1|: +C( 1+h):| "
' s i (T8
P=pﬁd[bk1x—Fn (§_1):|+F;(oq—p,3d) TR AL NN



oder

d
f’szzh‘=ah—un*(a‘l)+o; Ut e .
ot

Fiir den Betonbereich ist n,* — B, -&y
pPd

Fiir den Ubergangsbereich und fiir den Stahlbereich II (Ver-
0, - by

e pfla’

welchen Wert man, wie schon friiher angegeben, durch Probieren
bestimmen muss,

Der Verfestigungsbereich kann normalerweise bei exzentri-
schem Druck nur bei Stihlen ohne deutlichen Streckbereich (bei
kaltgereckten oder speziellen Stéhlen) vorkommen,

-Firden Streckbereich (Stahlbereich I) bekommt
man aus der Formel (7), wenn ¢, — Os; 0. =0a,; maz0b = pa;
O1p = pﬂd:

festigungsbereich) wird n* —

1o itis [Mz@ ~+F.0,— F/(a, —pﬂa):’ -

k
2
“pBab(e.— h) |2 bk
+ I:%J:l +”‘8"'76\1|:Feosee—Fe’(ob—pﬂd)(ee—h—{-—h'):l
Iy
(29)
oder
Ce
——1
P, h ;
1) pﬂdbh* ?—+C3_(/Q +
kl

: e 2
I
e Fi-Co € 50, fe, e i
+1/ 2; - ok i ,‘T(E_H_Z) b
/ L

Annéhernd dhnliche Formeln wie die Formel (29) geben auch
Saliger (8) und Brandtzaeg (18) fiir den Stahlbereich.

Exzentrischer Druck; T-Querschnitt, beidseitig armiert.

Die fiir alle Brucharten giiltigen Formeln werden aus den For-
meln (10) und (11) erhalten, wenn ¢, — beliebig, ¢, = ¢
pﬂd und Oy =pﬂd iStI

¢ maxOp ==
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a;5+£2(ee—h) i Ic_l?b— I:E_,l*ee+yfi‘3:@ sy e U

*’" he”_o .. (30)

£ doky (B — b)) (e —h+ /codo>:|

a"‘+(§(%—1)+,;%-:—0[ “o'(e_e_1+ )+
+%°'ko’(1—-%)(——1+h° k)_l— it £-f=0. 5. i {B0%)

P=3uPq [h box + doky (b — by) — Fen* (g — 1):] + F.(0,—pBa).(31)

P B i il 1 5
p=m=ak,-b—°+h—°-ko (l—zi’)—un*(a-—l)—}—cq. s & g

Die #* und n,* Werte fiir den Betonbereich und fiir den Uber-
gangs- und Verfestigungsbereich werden wie oben bestimmt wer-
den.

Fiir den Streckbereich (Stahlbereich I) ergibt
die Formel (12) wenn 6, = 0,, 6/ = 0q, ma.0s = pffa UNd 0y =pfa:

iplegish [M_h) + Feo,— F. (6 — yBa) —oBado k' (b —bo) |-+

2k

4 {[’ﬁ*‘l’;(%”—)] 2t ﬂ—,’f’l— [F.0ste— B (6, —ofi) (es—h - B) —

—pﬂddoko'(b—bo)<ee—h+kodo)]}’. 1541 (32)
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Schlusswort zu den theoretischen Grundlagen.

Von den oben in einfacher Weise abgeleiteten Formeln kann
ein Teil ihrer Struktur nach mit den bisherigen mit elastischem »
gebrauchten Formeln verglichen werden. Fiir den Bruchzustand
konnen, wie bereits erwihnt, schon #hnliche Vorschlige fiir Einzel-
félle in der Literatur gefunden werden,

Die Formeln (ohne n) sind ihrer Struktur nach durch einzelne
Vorschlige schon bekannt. :

In den oben wiedergegebenen Betrachtungen hat man alle
Formeln nach dem gleichen Gedankengang abgeleitet und versucht,
sie kurz auszudriicken. Bei den meisten praktisch vorkommenden
Fillen war es moglich, ohne n-plastisch auszukommen und damit
eine Vereinfachung zu erzielen.

Die Brucharten sind nach typischen Brucherscheinungen un-
tersucht und gruppiert worden. Man hat auch den bis jetzt nicht
niher behandelten Brucharten Aufmerksamkeit geschenkt.-

Die Berechnungsweise wurde den verschiedenen Brucharten
angepasst und so hat man fiir die meisten moglichen Fille Berech-
nungsverfahren bekommen, wo bis jetzt nur fiir einzelne Fille
solche Vorschlige bekannt waren.

Dabei wurde gefunden, dass ausser den Stahleigenschaften
(E, o0,, und das Spannungs—Dehnungsdiagramm), die leicht zu be-
stimmen sind, noch die von den Betoneigenschaften abhingigen
Werte &, k und &, nétig sind. Diege Werte sind aber nicht immer
leicht zu bestimmen, wegen den grossen Streuungen bei Einzelver-
suchen. Ausserdem muss auch die Annahme iiber die Betonhochst-
spannungen kontrolliert werden.

Durch einfache Vergleichsrechnungen, d. h. durch Vergleich
der berechneten und gemessenen Bruchlasten, wie es oft gemacht
wird, kann man alle diese materialtechnischen Grossen nicht be-
stimmen oder nachkontrollieren. Fiir diesen Zweck gibe es zu wenig
,»Gleichungen®, um die grosse Anzahl der , Unbekannten* daraus
zu erhalten. . ;

Es gibt nur einen einzigen Weg: Es miissen die noétigen mate-
rialtechnischen Werte durch direkte Messungen an méglichst vie-
len Versuchsobjekten mit verschiedenen Betonfestigkeiten be-
stimmt werden, um die mittlere Gesetzmaissigkeit im Zusammen-
hang mit der Betonfestigkeit zu finden. Auf diese Weise kann man
k, ky und &, ermitteln und die Annahme iiber die Betonrandspan-
nungen nachher durch Vergleichsrechnung kontrollieren,
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Es wurde versucht, die materialtechnischen Werte fiir die
Berechnung durch Messungen an Prismen und exzentrisch gedriick-
ten Eisenbetonkorpern zu bestimmen und durch Vergleichsrechnun-
gen mit den Bruchlasten nachzupriifen. Man hat dabei angenom-
men, dass das Verhalten des Betons in der Druckzone der auf Bie-
gung beanspruchten Korper dhnlich sein wird; und durch Ver-
gleichsrechnungen mit aus der Literatur bekannten Versuchsergeb-
nissen ist diese Annahme praktisch kontrolliert worden.

Die Ergebnisse der durchgefiihrten Versuche und die Nach-
rechnungen sind unten angegeben.

Ty

Erklarungen zu den durchgefithrten Versuchen.

Der Zweck der Versuche war:

Die fiir die Berechnung der Bruchlasten nétigen materialtech-
nischen Werte durch direkte Messung zu bekommen,

die Brucherscheinungen bei den Versuchen zu beobachten u.

fiir die tiberarmierten, auf exzentrischen Druck beanspruchten
Eisenbetonkorper, wo bis jetzt nur wenig Versuchsergebnisse vor-
liegen, die Bruchresultate fiir den Vergleich der Berechnung mit
den Versuchen zu erhalten.

Versuchsprogramm.

Die Versuche umfassen 24 armierte Vorversuchskorper (Ta-
fel 1), 18 armierte Hauptversuchskorper (Tafel 2) und 112 unar-
mierte Betonprobekorper-Prismen.

Die armierten Vorversuchskorper hatten alle die gleiche Bau-
art nach Abb. 13 ¢: Rechteckquerschnitt von rund 15 cm Breite,
10 em Hohe und 8 em Nutzhohe, Sie hatten Armierungsanteile von
rund 2,5% bis 6,6% und waren aus Beton mit verschiedenen *Ze-
mentdosierungen betoniert worden. (Die genauen Masse der Ein-
zelkorper und die Angaben iiber die Materialeigenschaften sind
unten angegeben.) Die armierten Vorversuchskorper wurden alle
auf exzentrischen Druck gepriift. Die Exzentrizitit (vom Eisen-
mittelpunkt gemessen) war fiir 12 Korper gleich der Nutzhdhe
angenommen worden, und fiir die andern 12 gleich 1,5 mal die
Nutzhéhe, Die Abmessungen, der Armierungsgehalt und die Beton-
festigkeiten wurden so gewiihlt, dass alle Kérper auf Beton zerstort
werden sollten.
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Bei diesen Vorversuchskérpern sind nur die Randstauchungen
des Betons gemessen worden und zugleich wurde die Bruchlast
notiert, :

Die Hauptversuchskérper fiir den exzentrischen Druck (16
Stiick) wurden in zwei Bauarten nach Abb. 13 a und b ausgefiihrt :
7 Korper waren fiir eine Exzentrizitit (vom Eisenmittelpunkt
gemessen) von gleich der Nutzhohe vorgesehen, nach Bauart
Abb. 13 b und die andern 9 fiir Exzentrizititen von rund 2 und 3
mal die Nutzhohe, nach Bauart Abb. 13 a.

Der Korperquerschnitt war rechteckig, von 20 cm Breite ynd
20 cm Hohe (ausser 2 Korpern mit 18 cm Hohe) ; die Nutzhohe
sollte 15 bis 15,5 ¢cm betragen. Der Armierungsanteil wurde zwi-
schen rund 2% bis 8,2% gewihlt, Beim Beton hat man den einen
mit 250 kg/m3 und den andern mit 300 kg/m3 Zement. gehalt ange-
macht.

Die  Armierungen, die Armierungsstirke, die Betonfestigkei-
ten und die Exzentrizitdten sind fiir die Einzelkorper so gewshlt
worden, dass die meisten Kérper auf Beton zerstort werden sollten,
aber neben diesen auch einige in den Stahl- und in den Ubergangs-
bereich zu liegen kamen. :

Zwei dhnliche Korper mit 165 cm Léinge, 20 cm Breite, 20 em
Hohe und 15,5 em Nutzhohe wurden zum Vergleich auf Biegung

- gepriift. Die Stiitzweite betrug 150 em und die Belastung bestand
“aus 2 symmetrischen Einzellasten mit 50 em Abstand.

Von den unarmierten Betonkorpern (Prismen 12 212 36
cm) war ein Teil fiir die Ermittlung der Betoneigenschaften
der Vor- und Hauptversuchskorper vorgesehen, d. h. fiir die Be-

stimmung der Prismenfestigkeit w34, des E-Moduls, der Stauchung
bei Hochstlast, der Biegezugfestigkeit und der Wiirfelfestigkeit
(aus der Hilfte der Biegeprismen). :

«Der andere Teil der Prismen diente als selbstindige Vorver-
suchsserie fiir Stauchungsmessungen an zentrisch und exzentrisch
gedriickten Prismen von verschiedener Betonfestigkeit.

Zement.

Fiir die ersten Vorversuche wurde gewohnlicher Portland-
zement verwendet (Prismen ,,A“ ,B“ ,,C“ und »D“ und die ar-
mierten Vorversuche mit Bezeichnung I), Marke , Pferd* der Ze-
mentfabrik Wiirenlingen-Siggental und fiir die weitern Versuche
Marke Portlandzement der Zementfabrik Unterterzen.
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Die mittleren Festigkeitseigenschaften dieser Zemente sind
nach den in der E.M.P.A. durchgefiihrten Normenpriifungen (nach

S.I.A.-Normen) :
Fur die Marke ,,Pferd“:

Alter Raumgewicht Biegefestig- Druckfestig-

keit keit
Tage kg /dm?2 kg/cm?2 kg /ecm?2
7 2,20 (575 il 262
- Pl 22T 69,1 405
Fiir die Marke ,,Portlandzement Unterterzen®:

7 2,20 52,2 287

28 2,20 68,2 437

Sand-Kies.

Es wurde Sand-Kies von ,,Oberhard® bis 15 mm Korngrosse
verwendet. Mischungsverhiltnis Sand (0—8 mm) zu Kies (38—
15 mm) 5:3 in Gewichtsteilen gemessen. Fiir einzelne Vorversuche
wurde auch das Verhéltnis 3:5 genommen.

Die mittleren Siebangaben fiir das Mischungsverhéltnis 5:3
und 3:5 sind unten angegeben:

7Durchga>nﬁg durch den bestimmten Sieb in Gewichts-
iev ; prozenten fiir das Mischungsverhaltnis:
V;Slebloch rIlr)l;rchmessez (Sand zu Kiess)
(ks ‘ B D

N 100 y 100
fiwvg 62,5 37,5
| 4 50,0 30,0
102 40,1 ] 24,0
e 1 29,9 1 16,7
AT 13,2 7,9

900 Maschon pro em? 44 2,7

Man hat fiir die meisten Versuchskoérper so sandreiche Mi-
schungen gewihlt, um den Wasserzusatz des Betons ungefahr auf
der in der Baupraxis gewohnlich vorhandenen Hohe zu halten und
dabei die fiir die Betonierung nétig (infolge der Form der Korper)
schwache oder mittelplastische Konsistenz zu bekommen,
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Stahl.

Der erforderliche mnormale Baustahl wurde als fertig abge-
bogene Armierung, zugleich mit den aus dem gleichen Material
entnommenen Kontrollstiben von der »Gesellschaft der Ludwig
von Roll’schen Eisenwerke aus Gerlafingen* geliefert. Simtliche
Kontrollstibe wurden auf Zug gepriift. Bei einer Serie der Kontroll-
stibe (je 2 bis 3 Stibe des gleichen Stahldurchmessers) wurde die
gesamte Dehnungslinie auf der Di-agrammvorrichtung der Zer-
reissmaschine von Amsler fiir eine Messldnge von 25 ecm aufgenom-
men. Fiir die andern Kontrollstibe (je 2 pro Stahldurchmesser)
wurden die Dehnungen mit 2 Tensometern (2 em Messlidnge) bis
zur Streckgrenze gemessen und von dort an wurde der Abstand
zweier Marken, die urspriinglich 10 cm voneinander entfernt
waren, mit dem Stechzirkel abgegriffen.

Die Werte der Stahlpriifung sind in der Tafel Nr. 3 und auf
der Abb. 14 zusammengestellt.

Bei siamtlichen Probestiben trat das Fliessen nicht bei der
gleichen Last auf der ganzen Lénge des Stabes ein. Das Fliessen
fing gewdhnlich in der Nihe der Einspannstellen an, also beidsei-
tig ausserhalb der Messtrecken, und war somit durch die Tenso-
meter- oder Zirkelmessung nicht notierbar. Der Beginn des Flies-
sens wurde durch die auf der Oberfliche des Stahles erschienenen
Fliessfiguren festgestellt. Durch einige Schwankungen, aber haupt-
séchlich beim Steigen der Last, dehnte sich das Fliessen aus, bis
der mittlere Teil des Stabes mit den Tensometern ebenfalls als letz-
ter zum Fliessen kam. In der Zusammenstellung sind als Streck-
grenze die beiden Werte des Fliessens angegeben. Als Streck-
grenze fiir die Berechnung der Bruchmomente der Eisenbetonbal-
ken hat man den Mittelwert der beiden angenommen.

Herstellung der Versuchskorper.

Schalungen: Die Schalungen fiir die armierten Vorver-
suchskorper bestanden aus 3 cm dicken gehobelten Brettern. Die
Korper wurden in horizontaler Lage betoniert, sodass die Zugeisen
unten und der Druckrand oben waren.

Fiir die Hauptversuchskbrper waren Eisenmodelle (20 x
20 < 165 ecm) vorhanden, nur fiir die Kopfe wurden holzerne Zu-
satzteile aus ungehobelten Brettern verwendet. Die Hauptversuchs-
kérper sind in dhnlicher Weise wie die V. orversuchskorper, d. h. in
horizontaler Lage, betoniert worden.
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Fiir die Betonprismen (12 X 12< 36 c¢cm) waren Eisenmo-
delle vorhanden. {

BetonierungundLagerungderProbekdrper.
Der Beton fiir simtliche Probekérper wurde durch Arbeiter auf
dem glattef Boden des Betonpriifraumes der E.M.P.A. gemischt.
Die trockene Mischung wurde 2—3 mal und die mit Wasserzusatz
4—5 mal griindlich umgeschaufelt. Fiir jede Betonzusammenset-
zung (nicht jiir jede Mische) wurde das Raumgewicht des Betons
bestimmt und die Riittelprobe (Ausbreitmass) oder Setzprobe
durchgefiihrt. (Setzrichter, Héhe 30 cm, unterer und oberer Durch-
messer 20 und 10 em.) Die Angaben fiir simtliche Betonzusammen-
setzungen sind in der Tafel Nr. 4 zusammengestellt.

Bei den armierten Vorversuchskérpern wurden je zwei Korper
mit zwei Prismen zur Ermittlung der Betonfestigkeit aus der glei-
chen Mische betoniert. Die Korper wurden nach zwei oder drei Ta-
gen ausgeschalt und im Nasslagerraum der E.M.P.A. in feuchter
Luft bei rund 200 C aufbewahrt. Die Serie I ist nach 14, die Serien
II und IIT nach 28 Tagen gepriift worden.

Die Vorversuchsprismen (fiir Stauchungsmessungen) sind
aus fiinf verschiedenen Betonzusammensetzungen betoniert mit 8
Prismen aus je einer Mische. Diese Prismen wurden 14 Tage lang
in feuchter Luft bei rund 200 C (im Nasslagerraum der E.M.P.A.)
und nachher bei Zimmerfeuchtigkeit bei rund 180 C (im Zement-
priifraum der E.M.P.A.) aufbewahrt. Vier Prismen von jeder Serie
sind im Alter von 28 Tagen (ein Teil durch eine Storung etwas
spiter) und die andern nach 90 Tagen gepriift worden.

Die Hauptversuchskérper wurden in 6 Gruppen, je 2 bis 4
Korper und 8 Kontrollprismen, aus der gleichen Mische betoniert.
Die Korper wurden rund 14 Tage lang unter feuchten Tiichern:im
Zementpriifraum der E.M.P.A. bei rund 200 C gehalten und nach-
her bei Zimmerfeuchtigkeit gelagert. Die Korper wurden im Alter
von rund 28 Tagen gepriift; am gleichen Tag oder hochstens mit
einem Tag Unterschied hat man auch die dazu gehorigen Kontroll-
" prismen gemessen.

Betonversuche und Stauchungsmessungen.

An den meisten Betonprismen wurden Druckversuche mit
Stauchungsmessungen vorgenommen. Dabei hat man bei den Vor-
versuchsprismen parallel zu den auf zentrischen Druck gepriiften
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auch einige Prismen auf exzentrischen Druck untersucht und auf
vier oder zwei Seiten der Prismen die Stauchungen méglichst bis
zum Bruch gmessen, .

Die gleichzeitig mit den armierten Vorversuchs- und Haupt-
versuchskorpern hergestellten und gepriiften Prismen® dienen als
Masstab fiir die Betonfestigkeiten dieser Korper. Als Prismen-
druckfestigkeit wurde bei den Vorversuchen der Mittelwert von
zwel und bei den Hauptversuchen von sechs einzelnen Resultaten
genommen. Bei den Hauptversuchen wurde auch die Biegezug-
festigkeit (mit Stiitzweite 30 cm, eine Einzellast in der Mitte) und
die Wiirfeldruckfestigkeit an den halbierten Biegeprismen be-
stimmt.

Die Einzelwerte von allen Betonpriifungen sind in den Tafeln
INTL 5= zusammengestellt,

Bei den Stauchungsmessungen hat man bei den Hauptver-
suchsprismen den E-Modul (Mass der federnden Stauchungen) bei
drei verschiedenen Spannungsstufen (rund 1/, 1/ und 4/5 der
Druckfestigkeit) bestimmt,

Bei sémtlichen zentrisch gedriickten Prismen wurde die Stau-
chung bei Hbchstspannung gemessen. Als Stauchung bei Ho6chst-
spannung (Bruchlaststauchung) hat man direkt die beim Errei-
chen der Hochstlast gemessenen Stauchungen bezeichnet. Weil die
Héchstlast, und noch mehr die H6chstlaststauchung, von der Be-
lastungsgeschwindigkeit abhéngig ist, hat man die Druckversuche
mit einheitlicher mittlerer Belastungsgeschwindigkeit durchge-
fiithrt. Vor der Bruchlast wurde die Pumpe auf langsamen Lauf

blick ablesen konnte,

Die Messungen bis zum Bruch sind bekannterweise mit Schwie-
rigkeiten verbunden, Man kann die Tensometer, die man fiir die
gewohnliche E-Messung verwendet, fiir diesen Zweck nicht brau-
chen. Es wurde darum eine Serie von Messungen mit dem Deforme-
ter (Messlinge 10 cm) durchgefiihrt, Man miisste aber bei hoheren
Betonfestigkeiten eine andere Methode suchen, da die Prismen bei

siert ist). Nachher wurden Messungen an einer Reihe von Pris-
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men mit Stoppani-Messuhren auf die ganze Liange (Messlédnge 36
cm) auf zwei gegeniiberstehenden Seiten (von welcher eine gewohn-
lich die Stampffliche war) durchgefiihrt. Die Messuhren waren
an die Stahlplatten der Druckmaschine befestigt und die Prismen
selbst in die Schutzkiste gestellt. (Die Schutzkiste war nur 3 mm
kiirzer als das Prisma, sodass, wenn das Prisma geplatzt wire, —
was auch passiert ist, — die Schutzkiste das Messinstrument ge-
schiitzt hitte.) Auf diese Art war es moglich, an Prismen bis zu
400 kg/cm? Festigkeit, die Hochstlaststauchung zu messen.

Wie zu erwarten ist, stimmen die Werte der letzten Messung
nicht mit den oben-erwihnten Deformetermessungen iiberein. Die
Stauchungen (in ©/,, ausgedriickt) fiir die ganze Prismenldange
(zwischen den Maschinenplatten gemessen) waren bedeutend gros-
ser als die auf 10 em Messldnge im mittleren Teil des Prismas ge-
messenen. Der Unteschied riihrt wahrscheinlich von der ortlichen
Zusammendriickung der Auflagerflichen her.

Um diese Erscheinung ndher zu untersuchen und einen Kor-
rektionsfaktor fiir die obenerwihnten Versuchsresultate zu erhal-
ten, wurden an 12 Prismen der Hauptversuche (zwei aus jeder
Betonmische) Messungen mit Tensometern (Messlinge 10 und
20 cm) auf allen vier Seiten der Prismen im Vergleich mit gleich-
zeitigen Messungen mit Messuhren vorgenommen. Die Vergleichs-
messungen sind bis zu moglichst hohen Lasten durchgefiihrt wor-
den (bei 10 Prismen bis 80—86% der Bruchlast). Vor dem Bruch
wurden die Tensometer entfernt und die Messungen bis zur Hochst-
last mit Messuhren wie friiher durchgefiihrt.

Bei diesen Messungen konnte festgestellt werden:

1. dass die Stauchungen, mit Tensometern gemessen (in ¢/
ausgedriickt), auf 10 und auf 20 cm Messlinge keinen wesentli-
chen Unterschied zeigen, und

2. dass die Stauchungen auf die ganze Prlsmenlange mit Mess-
ahren (zwischen den Maschinenplatten) gemessen im Vergleiche
mit den Tensometermessungen bei kleineren Spannungen viel
grosser waren, und dass die beiden Stauchkurven bei hoheren Span-
nungen ungefihr die gleiche Form bekommen (siehe einige Bei-
spiele, Abb. 16).

Gestiitzt auf diese Feststellung wurden die Tensometermessun-
gen durch dem letzten Teil der Uhrenmessungen erginzt, und da-
durch wurden einigermassen zu den obenerwihnten Deformeter-
messungen vergleichbare Héchstlaststauchungswerte erhalten,
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Die Resultate der auf beide Arten gemessenen Werte sind im
Zusammenhang mit der Betonfestigkeit in den Abb. 15 und 17 zu-
sammengestellt und in der Tafel Nr. 7 gegeben.

Es zeigte sich, dass die Beziehung zwischen Prismendruck-
festigkeit und Hoehstlaststauchung anndhernd geradlinig ist. Die
Gerade der auf die ganze Liinge gemessenen Werte ist anndhernd
parallel mit den Geraden der Tensometer- und Deformetermessun-
gen; nur ist sie etwa um 0,459/, nach rechts verschoben. Ungefihr
so gross war auch der mittlere Unterschied bei Vergleichsmessun-
gen zwischen den Stauchkurven der Tensometer- und Messuhrmes-
sungen.

Wichtig ist, dass die beiden Messungen fast genau den glei-
chen relativen Einfluss der Betonfestigkeit auf die Hoéchstlaststau-
chung zeigen.

Es wurde auch versucht, die Beziehung zwischen der Prismen-
druckfestigkeit und der Hochstlaststauchung rechnerisch zu fin-
den mit Hilfe der bekannten E.M.P.A.-Formel fiir den E-Modul des
Betons. Wenn man auch hier die vielfach gebrauchte Annahme ver-
wendet, dass die Stauchkurve grob genommen eine Parabel ist,
deren Scheitelpunkt die Hochstspannungen und dementsprechend
auch die Hochstlaststauchungen bestimmt, und wenn der E-Modul
der federnden Stauchung die Anfangstangente dieser paraboli-
schen Stauchkurve darstellt, so erhilt man zusammen mit der
E.M.P.A.-E-Formel folgende Beziehung zwischen Prismendruck-
festigkeit und Hochstlaststauchung :

£ 4 36q 2P| 1
Chy (0,546 -+ 364 100l1000 © - - - 33
Die Gerade zeigt mit den mit dem Deformeter und Tensometer

gemessenen Werten eine praktisch gute Ubereinstimmung  (s.
Abb. 17).

Interessanterweise ergeben die Resultate von Brandtzaeg (18)
auch annéhernd ein dhnliches geradliniges Gesetz (s. Abb. 18), nur
ist die Gerade stark verschoben gegeniiber der oben gefundenen
Geraden (der Grund dieses Unterschiedes wird wahrscheinlich von
der Versuchsmethode herriihren).

Exzentrisch gedriickte Prismen. Die Prismen
der Vorversuche ,,A*, , B“ und ,,C* (je 2 Stiick) wurden mit einer
Exzentrizitdt von 1 oder 2 em (von der Mitte gemessen) gedriickt
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und die Stauchungen an 4 (bezw. 2) Seiten mit dem Deformeter auf
einer Messlinge von 10 cm gemessen. Auf der am meisten bean-
spruchten Druckseite wurden die Stauchungen bis zur Hochstlast
beobachtet. (Auch hier konnte man die Versuche nicht bei hoheren
Betonfestigkeiten infolge des Platzens der Prismen durchfiihren.)

Die mittleren Hochstlaststauchungen bei exzentrischem Druck
fiir die hochstbeanspruchte Druckseite sind im Vergleich zu den
mittleren Hochstlaststauchungen bei zentrischem Druck fiir den
gleichen Beton unten zusammengestellt.

Aus den gegebenen Werten kann ersehen werden, dass bei
exzentrischem Druckversuch bei Hochstlast die Randstauchungen
beim Beton mit mittlerer Festigkeit grosser sind als die Hochstlast-
stauchungen beim zentrischen Druckversuch. Ob dieser Unterschied
bei hoheren Betonfestigkeit wirklich verschwindet, wie man eini-
germassen aus den angegebenen Zahlen schliessen konnte, kann
nicht bestimmt vorausgesagt werden. Die angegebenen Iletzten
Werte (von der Serie ,,C*) sind gemessen an Prismen, die bei
Hochstlast geplatzt sind, darum ist es moglich, dass besonders beim
exzentrischen Druck die Hochstlaststauchung etwas zu frith abge-
lesen worden ist.

Versuche mit armierten Vorversuchskorpern.

Die 24 armierten Vorversuchskorper wurden, wie friiher er-
wéahnt, auf exzentrischen Druck gepriift und die Randstauchungen
bis zur Hochstlast gemessen. Die Versuchskorpern sind auf dem
Bilde (Abb. 21) zu sehen,

-Die Stauchungsmessungen wurden mit dem Deformeter (Mess-
linge 12,7 cm) durchgefiihrt, Die Hochstlaststauchung wurde ge-
nau so wie bei den Prismen bestimmt, Beim Erreichen der Hochst-
last (d. h. auch beim Ablesen der Hochstlaststauchung) konnte man
mit blossem Auge keine Risse auf der Druckseite der Korper fest-
stellen. Die Zerstorung des Betons wurde erst sichtbar, wenn der
Druckzeiger der Maschine anfing zu sinken.

: Die Bruchstelle trat bei den meisten Probekérpern in der
Messtrecke auf.

Die Versuchsresultate sind in der Tafel Nr. 9 und auf Abb. 19
und 20 angegeben.

Die in der Tafel Nr. 9 eingetragene Nutzhohe der Korper
wurde nach dem Versuche durch das Freilegen der Eisen bestimmt.
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Hauptversuche.
Exzentrisch gedriickte Korper.

~

1. Versuchsanordnung.

Die Hauptversuche mit exzentrisch gedriickten Koérpern sind
auf der 500 t und der 250 t Amsler-Presse in der E.M.P.A. durch-
gefiihrt worden. Bei der 500 t Presse hat man die 100 t Skala ge-
braucht, wo die Teilung 0,5 t anzeigt (0,05 t geschitzt), und bei der
250 t Presse hat man die 20 t Skala verwendet, wo die Teilung 0,1 t
angibt (0,01 t geschitzt).

Die Korper waren gelenkig (in der Linienlagerung) gelagert.
Die Versuchsanordnung ist aus den Bildern Abb. 22 und 23 zu er-
sehen.

Die Stauchungen des Betons wurden auf der Druckseite der
Korper mit 2 Huggenberger-Tensometern (Typ B) gemessen. Die
Messlénge betrug 20 cm. Die Tensometer waren im Mittelschnitt
3 cm von der Aussenkante aufgestellt. Ausser diesen Stauchungs-
messungen im Mittelschnitt der Korper wurden in der Mitte der
Druckseite alle 12,7 em Messpunkte versetzt, um im Ganzen auf 4
(bezw. 3) nacheinander folgenden Messtrecken die Stauchungen
mit dem Deformeter messen zu kénnen. Damit wollte man die
grossten Stauchungen (in der Bruchstelle) beobachten, weil die
Bruchstelle nicht immer in der Messtrecke der mittleren Tenso-
meter auftritt.

An anderen fiinf Kérpern wurden statt Deformetermessungen
in der Léngsrichtung noch zwei Tensometer (Typ C), mit kleine-
rer Ubertragungszahl und grosserem Messbereich mit Messlinge
20 em (bezw. 10 c¢m) beidseitig ausserhalb der mittleren Messtrek-
ken befestigt. So wurden die Stauchungen lings der Druckseite auf
eine Linge von 60 em (bezw. 40 cm) gemessen.

Zur Bestimmung des Abstandes der neutralen Achse wurden
die Betonstauchungen rund 8,5 cm vom Druckrand und die Deh-
nungen rund in der Hohe der Eisenmittelpunkte auf den beiden Sei-
ten der Korper mit Tensometer (Messlange 20 ecm) bestimmt.

Man sah davon ab, die Tensometer direkt auf die Eisenstibe
zu setzen, um keine Locher machen zy miissen, Der Verbund zwi-
schen Beton und Armierung sollte nicht gestort werden.

Die Moglichkeit, dass die in der Zugzone auf dem Beton ange-
brachten Instrumente infolge der Risse teilweise zufillige Werte
zeigen konnten, hat man bei Auswertung der Resultate so beriick-
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sichtigt, dass man in zweifelhaften Fillen dem auf dem gedriickten
Beton gemessenen Wert grosseres Vertrauen geschenkt hat (die
Nullachse wurde dann nur durch zwei Messresultate bestimmt,
statt durch drei).

Die Durchbiegung in der Mitte der Korper wurde mit einer
Stoppani-Messuhr festgestellt,

Zur Kontrolle, ob der Armierungsstahl bei der Bruchlast ge-
flossen, und wie weit er gereckt worden ist, hat man einige Armie-
rungsstdbe von jedem Korper vor dem Einbetonieren mit feinen
und scharfen Strichen von je 1 cm (bezw. 0,5 cm) Abstand mit der
Verteilungsmaschine versehen. Nach dem Versuch wurde die Beton-
schicht sorgfiltig entfernt, und die lokalen bleibenden Dehnungen
auf die ganze Linge des Stabes gemessen. (Né&heres {iber diese
Methode s. S. 48—52.)

2. Versuchsvorgang.

Als angegebene Lasten hat man nur die Auflast notiert. Das
Eigengewicht des Korpers wurde vernachlidssigt (der Druckanzei-
ger der Maschine wurde nach dem Einbauen des Versuchskorpers
auf Null eingestellt). Der Fehler, entstanden durch die Vernach-
lassigung des Eigengewichtes, kann nicht bedeutend sein, weil das
Eigengewicht nicht mit einer so grossen Exzentrizitat wie die Auf-
last wirkt.

Die Anfangslast, bei der die ersten Ablesungen erfolgten,
wurde moglichst niedrig gewihlt, aber doch so hoch, dass die ex-
zentrisch eingebauten Probekorper in der Maschine gut festgehal-
ten waren. Fiir die Kérper mit einer Bruchlast von 10—20 t wurde
als Anfangslast 1 t gewéhlt und fiir die Korper mit einer hoheren
Bruchlast eine solche von 2,5 t.

Die Laststeigerung erfolgte in Stufen von 1,0 t und vor dem
Bruch in Stufen von 0,5 t, bei Kérpern mit einer Bruchlast von
10—20 t und in Stufen von 2,5 bezw. 1,0 t bei Korpern mit einer
hoheren Bruchlast.

Bei jeder Laststufe wurde die Last wenigstens 2—3 Minuten
lang konstant gehalten, um sdmtliche Instrumente ablesen zu
konnen.

Wihrend dem Versuche sind wenigstens zwei Entlastungen
(stufenweise bis zur Anfangslast) angeordnet worden; die eine bei
rund 1/5 und die andere bei rund 1/, der geschétzten Bruchlast.
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Bei mehreren Versuchskorpern wurde bei héheren Lasten die
Durchbiegung auf jeder Laststufe zweimal abgelesen (rd. 2 Minu-
ten zwischen beiden Ablesungen), um den Beginn der grosseren
Zeiteinfliisse festzustellen., Vor der Hochstlast wurden auch die
Zeiteinfliisse an den andern Instrumenten notiert.

Samtliche Instrumente versuchte man so lange wie moglich bis
zur Hochstlast abzulesen; doch konnte man normalerweise nicht
alle Instrumente bis zur Héchstlast bedienen, weil der Bruch ge-
wohnlich plétzlich eintrat und man keine Zeit hatte, die Instru-
mente umzustellen, die wegen den grossen Verformungen vor dem
Bruch iiber die Skala hinuas gelaufen waren.

Die Hauptresultate der Versuche und die genauen Abmessun-
gen der Probekdrper konnen der Tafel Nr. 10 entnommen werden.

Die Einzelwerte der Stauchungsmessungen sind als Stauch-
kurven in der Abb. 24 angegeben.

Die Resultate iiber die Beobachtung der neutralen Achse sind
graphisch dargestellt in der Abb. 25

Die Einzelwerte der Durchbiegungsmessungen sind als Kurven
in der Abb. 26 angegeben.

Biegeversuche.

Zum Vergleich wurden zwei Biegeversuche mit Balken von
gleichem Querschnitt wie die exzentrisch gedriickten Hauptver-
suchskorper durchgefiihrt.

Die Anordnung der Messinstrumente und der Versuchsvorgang
waren ungeféhr dieselben wie beim exzentrisch gedriickten Korper,
nur wurden die Stauchungen auf der Druckseite in der Mitte gemes-
sen, aber nicht auf die ganze Lénge,

Die Hauptresultate dieser Biegeversuche sind in der Tafel
Nr. 11 zusammengestellt,

Bestimmung der Stahlspannungen im Bruchzustand.

Da die Héhe der Sthalspannungen beim Bruch der normal-
oder schwacharmierten Biegebalken (oder der exzentrisch gedriick-
ten Korper) gewissermassen bis jetzt eine Streitfrage gewesen ist,
so ist der Verfasser der Meinung gewesen, dass ein endgiiltiger und
sicherer Beweis in dieser Frage nur durch direkte Messungen er-
bracht werden kénne, obwohl die Frage schon einigermassen durch
Studien an Balkenresultaten aus der Literatur (am Anfang) ge-
klart werden konnte, g
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Aus der Literatur sind Messresultate bekannt (Saliger [7],
Saliger und Bittner [41] und Abeles [42]), wonach man bei Probe-
balken im Laufe der Versuche eine weit iiber den Anfang des Strek-
kens gehende Eisendehnung gemessen hat (sogar bis rund 350/,
Dehnung). Durch diese Messungen kann wohl bewiesen werden,
dass die Spannungen bei Armierungen aus hochwertigen oder kalt-
gerecktem Stahl bei Hochstlast der Balken hoher sein konnten als
die Streckgrenze oder sog. 29/,,-Grenze. Das ergibt aber noch keinen
Beweis, dass bei normalem Armierungsstahl die Spannungen durch
dieselbe Erscheinung héher sein konnten, als die mittlere Streck-
spannung, weil die Lange des Streckbereiches beim normalen Bau-
stahl rund bis 4% (und sogar bis 10%) betragen kann.

Bei den vorgenannten Messungen sind in der Zugzone im Beton
Locher bis zu den Eisenstiben gemacht worden, um die Instrumente
direkt auf die Eisen anzubringen. Dadurch ist bei diesen Messungen
der Verbund zwischen Beton und Eisen teilweise schon gestort
worden.

Von Interesse ist es und zugleich zur Klirung der hoheren
Biegemomente ist es notwendig, die Dehnungen und somit auch die
Spannungen auf die ganze Linge des mit Beton umhiillten Eisen-
stabes und besonders in der Nihe der grosseren Risse beim Bruch-
zustand zu kennen.

Es wurden einige Versuche nach dem vom Verfasser vorge-
schlagenen Messverfahren in der E.M.P.A. durchgefiihrt. Nach dem
ersten Vorschlag werden die Armierungsstibe des bis zum Bruch
gepriiften Balkens sorgfiltig herausgenommen. Nachher werden
Zerreissversuche mit diesen Stdben vorgenommen., Der Zerreiss-
versuch ergibt das Spannungs-Dehnungsdiagramm von dem Stab-
teil, wo der klaffende Bruchriss des Balkens war. Dieses Spannungs-
Dehnungsdiagramm hat man mit dem Spannungs-Dehnungsdia-
gramm von demselben Material, das aber nicht vorher beansprucht
war, verglichen, Das erste Diagramm kann als ein, nach der Ent-
lastung des urspriinglichen Materials, weiter gemessener Teil des
Diagrammes betrachtet werden. Wenn man den Anfangspunkt des
Diagrammes des aus dem Bruchquerschnitt herausgenommenen
Stabes, auf dem anderen Diagramm horizontal verschiebt, bis der
héhere Teil des ersten Diagrammes mit dem Diagramm des ur-
spriinglichen Materials zusammenfillt, bekommt man den Ent-
lastungspunkt annédhernd dort, wo die beiden Linien sich treffen.
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Das Verfahren gibt praktisch ziemlich brauchbare Werte,
wenn man das Spannungs-Dehnungsdiagramm auf moglichst kurze
Messtrecken: (nicht mehr als 10 ¢cm) genau an der Bruchstelle des
Balkens auf dem Stab misst,

Ein Beispiel von einem solchen Messresultat ist auf der Abb.
27 angegeben.

Auf den gleichen Stdben konnte man nach dem Zerreissversuch
durch Messen der bleibenden Dehnungen (gemessen auf je 1 ecm)
liber die ganze Linge des Stabes ein Bild dariiber erhalten, wieweit
der Stab beim Biegeversuch durch zugbeanspruchung gereckt wor-
den ist. Aus der Darstellung (Abb. 28) *), wo ein Beispiel von sol-
chen Messungen wiedergegeben ist, kann deutlich ersehen werden,
dass alle vier Stibe, die aus dem gleichen Balken herausgenommen
sind, in der Nihe des Bruchrisses nur auf eine Lange von 6—8 cm
vorgereckt worden sind.

Man hat auch die lokalen bleibenden Dehnungen der Stibe aus
dem Balken mit denen des vorher nicht beanspruchten Stabes ver-
glichen. Der mittlere Unterschied der lokalen bleibenden Dehnun-
gen (ausserhalb der Einschniirung beim Zerreissen) kann als der
beim Vorrecken schon verbrauchte Teil der bleibenden Dehnungen
angesehen werden. Durch diese beim Bruch des Balkens eingetre-
tenen bleibenden Dehnungen kann man grob die Spannungen be-
stimmen (aus dem Spannungs-Dehnungsdiagramm des urspriing-
lichen Materials).

Durch diese beiden angegebenen Methoden konnte bei mehre-
ren schwacharmierten Versuchsbalken festgestellt werden, dass die
Stahlspannungen beim Bruch (in einem oder zwel Querschnitten
des Balkens) weit iiber die Streckgrenze des Stahles steigen konnen,
auch bei Armierungen aus normalem Baustahl. Durch diese Methode
wurden Dehnungen im Bruchquerschnitt von 5—15% ermittelt. Die
letzte Zahl ist nur dort bei Balken gemessen worden, wo der Beton
sehr hart und der Stab nur auf kurze Linge (6—8 cm) gereckt
war. Man hat damit einen Beweis erhalten, dass die hoheren Span-
nungen (auch bei normalem Baustahl) bei schwacharmierten Bal-
ken vorkommen kénnen, und dass sie besonders bei hoheren Beton-
festigkeiten nur auf eine kurze Linge nahe des Risses eintreten.

*) Der in der EMPA als Doktorand arbeitende dipl. ing. M. Cioc
aus Ruménien gestattete freundlichst dem Autor, die erwihnten Messungen
an von ihm hergestellten und untersuchten Balken auszufiihren.
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Bei weiteren Versuchen wird ein anderes Messverfahren vor-
geschlagen. Man hat vor dem Einbetonieren einige Stibe von jedem
Balken mit feinen und scharfen Strichen (die aber durch die Walz-
haut gehen miissen) auf je 1 em (bezw. 0,5 cm) versehen. Nach
dem Biegeversuch ist die Betonschicht sorgfiltig entfernt worden
und die lokalen bleibenden Dehnungen sind mit einem Mikroskop
auf 1 em (bezw. 0,5 cm) Messlidnge oder mit einem genauen Masstab
auf 5 em Messldnge (oder linger, je nach dem Fall) iiber die ganze
Liénge des hochstbeanspruchten Balkenteiles gemessen worden. Auf
diese Weise konnten die bleibenden Dehnungen mit einer Ablese-
genauigkeit von 20/,, Dehnung festgestellt werden.

Aus den gemessenen bleibenden Dehnungen ist es méglich, die
Spannungen (die iiber die Streckgrenze gestiegen sind) an den je-
weiligen Stellen der Armierung bei der Bruchlast des Balkens, mit
Hilfe des Spannungs-Dehnungsdiagrammes des vorher unbean-
spruchten Stabes zu bestimmen. Auf diese Weise bekommt man
schon mit etwas grosserer Genauigkeit als bei den friiheren Vor-
schligen den Verlauf der Spannungen lings den Armierungsstiben
und auch im Bruchquerschnitt bei Hochstlast.

‘ Zu diesem Messverfahren muss gesagt werden, dass alles mit

grosster Sorgfalt und Genauigkeit durchgefiihrt werden muss, um
einigermassen einwandfreie Resultate zu erhalten. Die Erfahrun-
gen haben aber gezeigt, dass das Verfahren sich bei solchen Anwen-
dungen gut bewidhrt hat.

Die Resultate von nach dieser Methode durchgefiihrten Mes-
sungen sind-teilweise in der Tafel Nr. 10 und einige Beispiele auf
der Abb. 29 wiedergegeben. Die gegebenen Beispiele sind die typi-
schen Fille der durchgefiihrten Messungen.

- Die erwiihnten Messungen der lokalen bleibenden Dehnungen
geben ein Bild vom Verlauf der vorhandenen Dehnungen bei Bruch-
last des Balkens und damit auch vom Verlauf der iiber die Streck-
grenze steigenden Spannungen ldngs den Armierungsstiben; sol-
che Messresultate sind bis jetzt in der Literatur nicht bekannt.

Die Hauptergebnisse obengenannter Messungen kann man fol-
gendermassen zusammenfassen :

1. Bei kleinerem Armierungsgehalt und grosseren Betonfe-
stigkeiten treten die grisseren Dehnungen und dementsprechend
auch die hoheren Eisenspannungen auf eine kurze Strecke in der
Nihe des Risses ein.
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2. Bei mittlerem Armierungsgehalt oder bei kleineren Beton-
festigkeiten wird diese Erscheinung nicht so scharf auftreten, aber
immerhin kionnen die Stahlspannungen auch bei diesem Fall etwas
iiber die Streckgrenze steigen.

3. Bei Plattenbalken konnen die Armierungsstibe auf die
ganze Lange des hochbeanspruchten Balkenteils fliessen.

Auswertung der Versuche.
Randstauchungen bei Hochstlast.

Die Werte der Randstauchungen, gemessen an armierten, ex-
zentrisch gedriickten Versuchskérpern bei Hochstlast, sind auf der
Abb. 17 im Zusammenhang mit der Betonfestigkeit aufgetragen.
Angegeben sind nur die Werte der Messtrecken, in denen die Bruch-
stelle war. Die gemessenen Werte streuen sehr stark; das ist auch
begreiflich, weil der Bruchzustand einigermassen einen unstabilen
Zustand bildet, bei dem man von einem gemessenen Einzelwert
keine grosse Genauigkeit erwarten kann. Um eine Gesetzméissig-
keit zwischen der Betonfestigkeit und der Randstauchung bei
Hochstlast festzustellen, miisste man sehr viele Messresultate von
einheitlich durchgefiihrten Versuchen zur Verfiigung haben; das
hat man aber vorliufig nicht. Die Zusammenstellung (Abb. 17)
wurde noch erginzt durch die aus der Literatur bekannten #hnli-
chen Messresultate *), um moglichst weitgehend den Verlauf der
Hochstlast-Randstauchungswerte zu bekommen.

Die Werte der Zusammenstellung (Abb. 17 ) zeigen trotz
grosseren Einzelstreuungen im grossen und ganzen die. Tendenz zu
einer Beziehung zwischen der Prismendruckfestigkeit und der
Hochstlast-Randstauchung von armierten Korpern. Diese Tendenz
hat man durch eine hyperbolische Formel erfasst, die dem mittleren
Verlauf der angegebenen Versuchswerte angepasst ist:

B2 11000

Aus der Darstellung (Abb. 17), wo auch eine Serie der an Pris-
men gemessenen Hochstlaststauchungen bei zentrischem Druckver-
such, mit dem mittleren Verlauf dieser Werte aufgetragen ist, kann
ersehen werden, dass die Randstauchungen einen anderen Verlauf
haben, als die Prismenstauchungen.

sb,.._(350+@9)_L S AR )

*) Saliger [40] u [44]; Brandtzaeg [18].
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Einige Folgerungen aus den Strauchungs- und Durchbiegungs-
kurven.

Aus den Stauchungs- und Durchbiegungskurven der iiber-
armierten, exzentrisch gedriickten Kérper (die auf Beton zerstort
worden sind), hat man den Punkt niher ins Auge gefasst, bei wel-
chem die Randstauchungen den Prismenhochstlaststauchungen
entsprechen.

Man konnte sich vorstellen, dass dieser Punkt einigermassen
charakteristisch fiir die Verformungen der Betonkorper sein diirfte,
wie es der obenerwihnte Anfang des Fliessens bei schwach- oder
normalarmierten Biegebalken ist.

Man versuchte diesen Punkt rechnerisch zu bestimmen. Bei
diesem Punkt miisste die Spannungsverteilung in der Druckzone
der Korper zu der Stauchungskurve der Prismen #hnlich sein.
Durch die Form der Spannungsverteilung sind die in den Formeln
notigen Koeffizienten & und %, bestimmt.

Wenn die Randstauchung auch als Prismenstauchung ange-
nommen werden darf, so kann man den »,*-Wert erhalten und dem-
entsprechend die Last berechnen.

Bei allen erwdhnten Versuchskérpern wurde fiir mehrere
Lasten eine Vergleichsberechnung durchgefiihrt, um zu bestimmen,
bei welchen gemessenen Randstauchungen die gemessene Last mit
der berechneten iibereinstimmt, und um zu kontrollieren, ob die so
bestimmte Stauchung dieselbe Gesetzmissigkeit mit der Betonfestig-
keit aufweist, wie die Prismenhéchstlaststauchung.

Man hat fiir diese Vergleichsrechnung die k- und %k,-Werte
nach der parabolischen Spannungsverteilung angenommen: k —
= 0,375 und k; = 0,667. Als E-Modul fiir den Stahl wurde
2100 000 kg/em2 eingesetzt. Fiir die Berechnung der dussern Kraft
P sind die Formeln (27) und (28) verwendet worden. Die berech-
neten Resultate sind auf den'Darstellungen der gemessenen Stauch-
kurven (Abb. 19 und 20) aufgetragen und die Schnittpunkte der
gemessenen und berechneten Kurven wurden fiir alle erwidhnten
Versuchskorper gefunden.

Die diesem Schnittpunkte entsprechenden Randstauchungen,
bei welchen die durch die parabolischen Spannungsverteilung und
die gemessenen Randstauchungen berechneten Lasten mit den tat-
sdchlichen Lasten {ibereinstimmen, hat man in Zusammenhang mit
der Betonfestigkeit ausgetragen (Abb. 30). Aus dieser Darstellung
ersiecht man, dass die Werte praktisch gut mit dem{ frither festge-
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stellten mittleren Verlauf der Prismen-Hochstlaststauchungen
iibereinstimmen.

Aus den Stauchkurven kann man ersehen, dass annihernd von
dem Punkt an, wo die Randstauchungen die Prismen-Hochstlast-
stauchungen erreicht haben, die grosseren Verformungen anfan-
gen; der Verlauf der Stauchkurven éndert sich und bei manchen
Korpern ist sogar ein Knick in der Stauchkurve erkennbar.

Wenn man dieselbe Last auf den Durchbiegungskurven beob-
achtet, so sieht man annihernd dieselbe Erscheinung (aber nicht
so deutlich) und ausserdem noch, dass die grosseren und merkbare-
ren Zeiteinfluss ungefiahr bei diesen Lasten beginnen.

Diese Betrachtung der Stauchungs- und Durchbiegungskur-
ven zeigt, dass die Last, bei welcher die Randstauchungen eines
liberarmierten Eisenbetonkorpers (mit einfacher Bewehrung) die
Prismen-Hochstlaststauchung erreichen, einigermassen den Anfang
der grosseren Verformungen und Zeiteinfliisse bedeutet und somit
als eine kritische Last bezeichnet werden darf.

Zugleich hat man auch gefunden, dass mit der parabolischen
Spannungsverteilung und den oben angegebenen Prismen-Ho6chst-
laststauchungswerten (Formel 33) als Randstauchungen die For-
meln (27) und (28) fiir die Berechnung der erwihnten kritischen
Last praktisch dienen kénnten.

Die k- und k;-Werte der Rechteckquerschnitte fiir
~ den Bruchzustand.

Zur Bestimmung der k- und k,-Werte fiir eine bestimmte Quer-
schnittsform muss eine Annahme iiber die Spannungsverteilung in
der Druckzone der Korper getroffen werden und nachher muss diese
Annahme durch Vergleichsrechnungen(mit den gemessenen Druck-
lasten) kontrolliert werden.

- Es wurde eine Voraussetzung gemacht, dass die Spannungen
in dem Teil des Querschnittes, wo die Stauchungen die Prismen-
Hochstlaststauchung iiberschritten haben, nicht iiber die Prismen-
druckfestigkeit steigen konnen und somit dort anndhernd konstant
sein miissen. Fiir den Teil der Druckzone, in der die Stauchungen
die Prismen-Hochstlaststauchung nicht erreicht haben, hat man
eine parabolische Spannungsverteilung angenommen (welche an-
ndhernd der Stauchkurve des Betons entspricht).

54



Gestiitzt auf diese Annahmen und die des Ebenubleibens des
Querschnittes, hat man die Formeln fiir den Rechteckquerschnitt
(nach Abb. 31) abgeleitet:

Sl (Cop
=1t 5 Mk ko
3 7 1 Epp
Bsgacisids
k=1—2. B S piiriaiibasifensh diig

Werden in diese Ausdriicke die weiter vorn angegebenen empi-
rischen Formeln (33) und (34) fiir die mittleren Rand- und Pris-
men-Hochstlaststauchungen eingefiihrt, so konnen Kurven fiir %, -
ky und n,* erhalten werden, die nur abhingig sind von der Pris-
mendruckfestigkeit (Abb. 42).

Berechnung der Bruchlasten im Vergleich mit den
Versuchswerten.

Samtliche gemessenen Bruchlasten sind mit den berechneten
Werten verglichen worden. :

Fiir die Berechnung der Bruchlasten wurden die frither abge-
leiteten Formeln verwendet, unter Beriicksichtigung der durch Ver-
suche bestimmten &,,- und &, -Werte (oder der aus diesen erhalte-
nen k-, k;- und n,*-Werten). Man hat fiir die Berechnung nicht
jedes Mal die gemessenen &, - und &,-Werte verwendet, sondern
die empirischen Formeln gebraucht, die den mittleren Verlauf die-
ser Werte darstellen.

Die Resultate der Berechnung, gruppiert nach den Brucher-
scheinungen, sind zusammen mit den Versuchsergebnissen in den
Tafeln Nr. 12. u. 138. angefiihrt. /

Wie aus den Tafeln zu ersehen ist, stimmen die berechneten
Werte durchschnittlich gut mit den gemessenen iiberein. Man sieht,
dass die mittlere Streuung (Mittelwert von Einzelstreuungen) fiir
den Beton- und den Stahlbereich bei den Vorversuchen, wie auch bei
den Hauptversuchen, fast Null ist (Vorversuche: Betonbereich
4 1,70%; Hauptversuche: Betonbereich — 0,73% ; Stahlbereich
4+ 0,63%). Grossere Einzelstreuungen bei den Vorversuchen miis-
sen durch die kleineren Abmessungen der Korper erkldrt werden.

Auf der Abb. 32 wurden die Einzelstreuungen von 35 im Beton-
bereich befindlichen Bruchfillen aufgetragen, in Abhédngigkeit von
der Betonfestigkeit, um zu erforschen, ob die Streuungen irgend
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eine systematische Tendenz zu diesem Materialwert haben. Abb. 382
zeigt ein gewohnliches Bild von zufilligen Streuungen von keiner
Systematik. ;

Hieraus ersieht man, dass die Berechnungsweise unter Ver-
wendung von den durch Versuche bestimmten materialtechnischen
Konstanten fiir-die Berechnung der im Betonbereich befindlichen
Bruchfillen praktisch brauchbar ist, und dass die Einzelfaktoren
bei den Versuchskorpern und die Materialeigenschaften durch-
schnittlich richtig erfasst worden sind.

Die drei Beispiele aus dem Stahlbereich ergeben ebenfalls eine
gute Ubereinstimmung der berechneten Werte mit den Versuchs-
" resultaten.

An den zwei Beispielen, die sich im sog. Ubergangsbereich be-
finden, erkennt man, dass die Versuchswerte bedeutend tiefer lie-
gen als die berechneten Werte nach dem Stahl- oder mach dem
Betonbereich. Daraus kann ersehen werden, dass es in Wirklichkeit
keinen solchen Punkt gibt (iiber den man oft diskutiert hat), wo
der Beton- und Stahlbereich sich treffen und dass in Wirklichkeit
ein Ubergangsbereich vorhanden ist, wie es nach der logischen Vor-
stellung denkbar ist. Die zwei Beispiele geniigen aber nicht, um
diese Erscheinung niher zu untersuchen.

V.

Auswertung verschiedener Versuchsresultate nach der
angegebenen Berechnungsweise.

Ausser eigenen Versuchen wurden die Resultate der angegebe-
nen Berechnungsweise (Formeln und Materialkoeffizienten) auch
mit andern Versuchsresultaten verglichen, besonders in dem Gebiet,
wo keine oder nur wenige eigene Versuche durchgefiihrt worden
sind. Damit sollte auch kontrolliert werden, ob die Randstauchungs-
werte, die fiir exzentrisch gedriickte, iiberarmierte Korper bestimmt
worden sind, auch fiir die Berechnung der auf Biegung beanspruch-
ten Balken Giiltigkeit haben.

Exzentrischer Druck; Betonbereich, Rechteckquerschnitt.
Es wurden die Resultate von Brandtzaeg [18] von einfacharmierten
und die von Bach und Graf [45] von doppeltarmierten Eisenbeton-
korpern nach der angegebenen Berechnungsweise ausgewertet, Die
néheren Angaben und die berechneten und gemessenen Bruchlasten
sind in der Tafel Nr. 14 zusammengestellt und die Streuungen, be-
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zogen auf die Betonfestigkeiten, konnen aus der Abb. 33 entnom-
men werden. - P

Man ersieht daraus, dass die gemessenen Werte bei den Ver-
suchen von Brandtzaeg durchschnittlich etwas grosser und bei Bach
und Graf etwas kleiner sind als die berechneten Werte. Der Mittel-
wert von allen Streuungen liegt aber nicht viel hoher (- 4,84%)
als bei den eigenen Versuchen. Die einzelnen maximalen Streuungen
gehen bis + 25,3% und — 14,7%. Aus der Abb. 33 erkennt man,
dass die Streuungen, bezogen auf die Betonfestigkeit, keine syste-
matische Tendenz haben.

Exzentrischer Druck; Stahlbereich, Rechteckquerschnitt.

Es sind die Resultate von Brandtzaeg [18], Bach und Graf [45] an
einfach-armierten und bei Bach und Graf auch an doppeltarmierten
Korpern nach der angegebenen Berechnungsweise ausgewertet
worden. Die nidheren Angaben und die gemessenen und berechneten
Bruchlasten wurden in der Tafel Nr. 15 zusammengestellt,

Die Werte sind auch graphisch auf der Abb. 34 dargestellt, im
Vergleich zu den Versuchsresultaten dieser Arbeit. (Néheres iiber
diese Darstellungsart, bei welcher die verschiedenen Faktoren, wie
Exzentrizitiat, Zug- und Druckarmierung sowie Betonfestigkeiten
auf der gleichen Zeichnung in iibersichtlicher Weise wiedergege-
ben sind und es erlauben, die Versuchswerte mit der Berechnung zu
vergleichen, siehe S. 64—66.) ‘

Man ersieht aus der Tafel Nr, 15, dass der Mittelwert der Ein-
zelstreuungen -+ 1,75% ist (bei den Versuchen von Bach und Graf
+ 1,34% und bei Brandtzaeg + 5,0%) ; die maximalen Einzelstreu-
ungen betragen 4 11,3% und —6,0% (bei den Versuchen von
Bach und Graf nur 4 7,8% und — 5,1%). Die Darstellung (Abb.
34) ergibt ebenfalls, dass die Streuungen keine systematische Ten-
denz zeigen.

Die berechneten Werte stimmen durchschnittlich gut mit den
Versuchsergebnissen iiberein, und wie es zu erwarten ist, im Stahl-
bereich besser als im Betonbereich.

Biegung; Betonbereich, Rechteckquerschnitt. Es sind hier
die Resultate von Bach und Graf [30], Brandtzaeg [18], Schiile
[23] und Saliger [40] an einfach- und beidseitigarmierten Platten
verwendet worden. Es wurden nur die Resultate von Balken genom-
men mit einer Betonwiirfelfestigkeit, die nicht kleiner als rund
100 kg/em2 war.
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Die niheren Angaben dariiber und die gemessenen und berech-
neten Bruchmomente sind in den Tafeln Nr. 16. und 17. eingetra-
gen und die Streuungen sind auf den Abb. 35 und 36 in Abhéngig-
keit von der Betonfestigkeit dargestellt.

Man erkennt, dass der Mittelwert der Streuungen fiir einfach-
armierte Balken — 2,89 ist und fiir doppeltarmierte — 4,4%. Die
maximalen Streuungen betragen 15,3% und — 28,3% fiir ein-
fach-armierte, und +3,7% und — 11,0% Tiir doppeltarmierte Bal-
ken. Die Versuchswerte liegen etwas tiefer als die bereechneten.
Wie aus den Darstellungen Abb. 35 und 36 zu sehen ist, sind diz
Streuungen nicht systematischer Natur.

Biegung; Betonbereich, einfacharmierte Plattenbalken. Dem
Verfasser sind nur die Versuchsergebnisse von Bach und Graf (30)
bekannt. Diese Plattenbalken sind aus verhiltnismissig schwachen
Beton hergestellt. Es wurden hier auch diejenigen Werte ausgewer-
tet, bei denen die Betonwiirfelfestigkeiten kleiner als 100 kg/em2
waren, in voller Erkenntnis, dass solche Festigkeiten fiir die heu-
tige Eisenbetonpraxis keine bedeutung haben kénnen,

Die ndheren Angaben und die gemessenen und berechneten
Bruchmomente sind in der Tafel Nr. 18. zusammengestellt und
die Streuungen beziiglich der Betonfestigkeit konnen aus der Abb.
37 entnommen werden,

Bei der Berechnung wurden im mittleren Teil (Steg bis Druck-
rand) die Koeffizienten %k und ki des Rechteckquerschnittes ver-
wendet, bei der Platte dagegen mussten ko = 0,5 und B - s=2 10
durch Probieren erhalten werden (die Platte befindet sich voll-
standig in dem Bereich, in welchem die Stauchungen hoher als die
Prismen-Hﬁchstlaststauchungen sind).

Wie man aus der Tafel Nr. 18 und aus der Abb. 37 ersieht,
sind die Streuungen durchschnittlich klein; der Mittelwert der Ein-
zelstreuungen ist + 4,2%, die maximalen Einzelstreuungen betra-
gen + 23,2% und — 8,2%. Dabei liegen die einzelnen Streuungen
bei sehr kleinen Betonfestigkeiten bedeutend héher als diejenigen
bei hoheren Betonfestigkeiten. Ob diese Erscheinung systematischer
Natur ist, kann man aus diesen Einzelwerten nicht beurteilen. Die
Streuungen beij Versuchskérpern mit grosser als rund 100 kg/cm2
Wiirfelfestigkeit zeigen aber keine systematische Tendenz und sind
liberhaupt klein (Mittelwert — 0,33%, einzelne Maximalwerte
+ 9,8% und —8,2%).
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Es kann auch kein deutlicher systematischer Einfluss der Plat-
tenbreite auf die Streuungen festgestellt werden,

Zum Vergleich hat man dieselben Versuchsergebnisse nach
dem Vorschlag von Saliger [8] ausgewertet (der erwédhnte Vor-
schlag von Saliger vernachlissigt die Druckzone des Steges unter-
halb der Unterkante der Platte). Die berechneten Werte nach die-
sem Vorschlag, zusammen mit den Streuungen der gemessenen
Werte, sind in der Tafel Nr. 19. angegeben. Die Mittelwerte der
Streuungen nach dieser Berechnungsweise betragen -+ 19,1% und
die einzelnen Extremwerte + 35% und + 4,2% (es gibt keinen
negativen Wert). Auch eine Aenderung der Plattenbreite scheint
nach dieser Berechnungsweise fiir dié¢ letzte Gruppe der Versuchs-
werte einen systematischen Einfluss auf die Streuungen auszuiiben.

Man ersieht aus diesem Vergleich der Berechnungsweisen,
dass ‘die Vernachlissigung einzelner Faktoren einen deutlichen
Einfluss auf die berechneten Werte geben kann.

Biegung; Verfestigungsbereich. Es wurde versucht, den Ver-
festigungsbereich, d. h. diese Bruchart, bei welcher die Stahlspan-
nungen des schwacharmierten Balkens (oder Plattenbalkens) tiber
die Streckgrenze steigen, auch mit den gleichen Materialkoeffizien-
ten (k, k; und &) zu berechnen, Es ist ohne weiteres klar, dass
man von einer solchen Berechnung keine sehr grosse Genauigkeit
erwarten kann. In der Berechnung wird angenommen, dass die
Stauchungen und Dehnungen bei Hochstlast anndhernd auf die
gleiche Linge eintreten (Ebenbleiben des Querschnittes). Das wird
aber nicht immer der Fall sein beim Bruch im Verfestigungsbereich.
Wenn das Eisen nur auf eine sehr kurze Strecke fliesst und der
Beton dagegen auf einer grosseren Strecke zerstort wird, werden
die tatsichlichen Stahldehnungen (bezogen auf die Ldngeneinheit),
und dementsprechend auch die Stahlspannungen, grosser sein als
die berechneten. Das Umgekehrte wird der Fall sein, wenn die Ar-
mierung auf eine grossere Strecke fliesst als der Beton zerstort
wird. Solche Moglichkeiten konnten bei den Versuchen festgestellt
werden ‘(bei einigen Plattenbalken hat das Eisen auf die ganze
Linge des hochstbeanspruchten Balkenteiles geflossen).

Eine Berechnungsweise kann nie diese gewissermassen zufélli-
gen Feinheiten erfassen. Es muss geniigen, wenn die berechneten
Werte durchschnittlich mit den Versuchsergebnissen iibereinstim-
men und die Streuungen, bezogen auf die einzelnen Faktoren, keine
systematische Tendenz zeigen.
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Es wurden diejenigen Versuchsresultate mit der Berechnung
verglichen, bel welchen die Spannungs-Dehnungsdiagramme des
Armierungsstahles bekannt waren,

Fiir die Berechnung der Bruchmomente hat man die Formel

(20) gebraucht; der Wert 0. ist aus dem Spannungs-Dehnungs-

diagramm des Stahles und aus der Formel (S. 28) fiirs, durch

Probieren gefunden worden (d. h. der angenommene o,-Wert und

_ der berechnete s-Wert miissen mit dem wirklichen Punkt auf dem
Spannungs-Dehnungsdiagramm zusammenfallen W

. Die Hauptangaben iiber die Balken, wie auch die gemessenen
und berechneten Bruchmomente sind in der Tafel Nr. 20. angege-
ben und auf der Abb. 38 dargestellt,

Die Einzelstreuungen, bezogen auf die verschiedenen Faktoren,
sind auf den Abb. 39—41 graphisch aufgetragen. Aus diesen Dar-
stellungen kann kein systematischer Einfluss der untersuchten Fak-
toren auf die Streuungen festgestellt werden. Der totale Mittelwert
der Einzelstreuungen ist - 2,08% und die maximalen Einzelwerte
betragen 4 15,2% und — 10,5%. Aus den Einzelresultaten kann
ausserdem noch ersehen werden, dass nach der Berechnung die Plat-
ten od. Balken mit Armierung aus normalem Baustahl meist etwas
hohere Werte zeigen, dagegen treten aber bei Versuchen mit Plat-
tenbalken und bei Armierungen aus hochwertigem Baustahl
meistens etwas kleinere Werte auf als nach der Berechnung. Es
liegen aber nicht geniigend unter verschiedenen Bedingungen durch-
gefiihrte Versuchswerte vor, um weitere Schliisse daraus ziehen
zu konnen. '

In Ergidnzung zu den obenstehenden Versuchsangaben sind
unten der Literatur der Sowjetuni_on [48] entnommene Versuchs-
resultate aus der Verfestigungsbereich angefiihrt,

Da fiir den Verfestigungsbereich die zur Berechnung erfor-
derlichen Spannungs-Dehnungsdiagramme fehlen, so sind die Ver-
suchsresultate mit der gewohnlichen, fiir den Streckbereich gelten-
den Berechnungsweise verglichen, wobei angegeben ist, wie gross
die berechnete Dehnungen des Armierungseisens im Bruchquer-
schnitt sein wiirden (nach Formel

8, == (% & l)sb, = (L'#f'l & 1) & berechnet).

Wie aus den in der Tafel Nr. 21 ausgefiihrten Resultaten zu
ersehen ist, iibersteigen die berechneten Dehnungen des Armatur-

60



eisens bei Weitem die Grenze, auf welcher bei gewGhnlichem Armie-
rungseisen der Streckbereich liegt. ‘

Schlusswort zum Vergleich der Berechnung mit den Versuchs-
resultaten.

Wie aus den vielen in verséhiedenen Bruchbereichen befind-
lichen und unter verschiedenen Bedingungen durchgefiihrten Bei-
spielen gesehen werden kann, zeigen die berechneten Bruchlasten
durchschnittlich befriedigende” Uebereinstimmung mit den Ver-
suchsergebnissen. Einzelne grossere Streuungen liegen in den Gren-
zen: im Betonbereich rund =+ 25%, im Stahlbereich und im Ver-
festigungsbereich rund = 15%, was fiir Eisenbeton seinen Mate-
rialverschiedenheiten zufolge als normal angenommen werden kann.

Im allgemeinen ist der Mittelwert der einzelnen Streuungen
ungefihr gleich Null gewesen und die Einzelstreuungen beziiglich
verschiedener Faktoren haben keine merkbare systematische Ten-
denz gezeigt.

Es muss auch erwdhnt werden, dass einige Serien der iiber-
armierten Biegebalken durchschnittlich etwas kleinere Versuchs-
werte ergeben haben als berechnet (die Mittelwerte der Streuungen
betrugen — 2,8% und — 4,4%). Es ist moglich, dass man bei diesen
Balken bei Hochstlast nicht mehr mit der vollstindigen Mitwirkung
der Randfaser der Druckzone rechnen darf, wie dies bei der Ablei-
tung der Koeffizienten k und k,; angenommen wurde. (Diese Frage
wird unten noch einmal beriihrt, sieche S. 64.)

Sicherheitsgrad an einigen Beispielen aus den Schweize-
rischen Normen.

Gestiitzt auf die in dieser Arbeit vorgeschlagene Berechnungs-
weise (Formeln und materialtechnische Werte) wurden an einigen
Beispielen die rechnerischen Sicherheitsgrade von auf Biegung und
exzentrischen Druck beanspruchten, einfacharmierten Rechteck-
querschnitten untersucht, :

Bei den berechneten Beispielen sind die zuldssigen Krifte nach |
den Art. 109 und 110 der Schweizerischen Normen fiir die Berech-
nung, die Ausfithrung und den Unterhalt der Bauten aus Stahl,
Beton und Eisenbeton [50] mit den angegebenen zulédssigen Span-
nungen fiir die Platten und die Balken rechteckigen Querschnittes
von mehr als 20 em Dicke, mit n = 10 berechnet.
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Es wurden zwei Gruppen nach den Materialeigenschaften un-

tersucht, nédmlich der normale Beton (s = 220 kg/cm2) mit
normalem Stahl (¢, = 2400 kg/em2) und der hochwertige Beton
(«fa = 300 kg/cm2) mit hochwertigem Stahl (0, = 3500
kg/cm2).

Die zuldssigen Spannungen sind fiir die erwihnten Beispiele
fiir die Hauptkrifte, d. h. ohne Zuschlag fiir Temperatur, Schwin-
den usw. wie folgt angenommen worden :

fiir normalen Stahl o, = 1400 kg/ecm2
fiir hochwertigen Stahl 0. = 1700 kg/cm?2
fiir normalen Beton gp— 70 kg/cm2
fiir hochwertigen Beton 6, = - 100 kg/cma2.

Fiir den Fall, wo die berechneten Stahlspannungen (0:%)
unterhalb der zuldssigen Stahlspannungen (0.) Dbleiben, wurde
nach den Normen ein Zuschlag zu den zulédssigen Betonspannungen
(Kantenpressungen) von:

0,05 (0,— 6,*) bis hochstens 20 kg/em2
angenommen.

Die berechneten Bruchkrifte und die zulédssigen Kriafte wur-
den als Kurven aufgegragen (Abb. 44) fiir die Biegung und fiir den
exzentrischen Druck (mit 2 Exzentrizititen, nimlich mit e e
1,0 und 1,5, wo ¢, die Exzentrizitit vom Eisenmittelpunkt gemes-
sen ist).

Auf der gleichen Darstellung sind auch die rechnerischen Si-
cherheitsgrade als Kurven aufgetragen.

Bei der Auswertung der Sicherheitsgrade hat man die Bruch-
last der schwacharmierten Korper auch nach dem Stahlbereich I
(Streckbereich) statt nach dem Verfestigungsbereich berechnet,
(weil die Spannungs-Dehnungsdiagramme des Stahles im allgemei-
nen nicht gegeben sind).

Ausserdem wurde noch eine Untersuchung vorgenommen, um
die Beziehung zwischen dem Sicherheitsgrad und der Exzentrizitit
in diesem Gebiet, wo die Sicherheitsgrade am tiefsten sind, erfor-
schen und speziell an der Stelle, wo die zuldssigen Stahl- und Be-
tonspannungen gleichzeitig ausgeniitzt werden. Man hat auch den
Punkt néher betrachtet, in welchem der Zuschlag zu den zuldssigen

Betonspannungen den vorgeschriebenen Héchstwert (20 kg/ecm2)
erreicht hat,
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Die Resultate dieser beiden Berechnungen sind auf den Abb. 43
u. 44 als Kurven angegeben. Man sieht aus den Darstellungen, dass
der Sicherheitsgrad seinen Hochstwert dort erreicht, wo sich der
Uebergang vom Stahlbereich zum Betonbereich befindet, d. h. wo
bei Bruch die Stahlspannungen fast bis zur Streckgrenze steigen,
der Stahl aber doch noch nicht fliesst, weil der Beton friiher zer-
stort wird. Dieser Hochstwert ist fiir Biegung und exzentrischen
Druck fast gleich (fiir Biegung rund 3,55 und fiir exzentrischen
Druck mit e,: 2= 1,0 rund 3,25, unter annihernder Beriicksichti-
gung des sog. Uebergangsbereiches).

Der tiefste Wert des Sicherheitsgrades befindet sich wie schon
erwihnt dort, wo die beiden zuldssigen Spannungen (fiir Stahl und
Beton) gleichzeitig ausgeniitzt sind. Dieser Wert ist stark von der
Exzentrizitat abhingig und schwankt von rund 1,8 bei Biegung
bis rund 2,5 bei exzentrischem Druck mit e¢,: 2 = 1,0 (bei norma-
lem Beton und normalem Stahl).

In dem Bereich, wo man mit variablen zulissigen Spannun-
gen rechnet, wird der Einfluss der Exzentrizitat auf den Sicher-
heitsgrad geringer. Der Endpunkt dieses Bereiches (wo die zulés-
sigen Betonspannungen den vorgeschriebenen Hochstwert erreicht
haben) weist einen von der Grosse der Exzentrizitat fast unabhén-
gigen, konstanten Sicherheitsgrad auf.

Im Allgemeinen sieht man, dass die Unterschiede zwischen
den tieferen und den hoheren Werten des Sicherheitsgrades mit
der Zunahme der Exzentrizitit wachsen und bei Biegung das Maxi-
mum erreichen.

Der Sicherheitsgrad ist im allgemeinen fiir hochwertige Mate-
rialien etwas hoher als derjenige fiir solche von normaler Qualitét,

Das erwihnte Beispiel gibt ein anschauliches Bild dafiir, wie
weit die nach der bisherigen sog. klassischen Theorie dimensionier-
ten Eisenbeton-Querschnitte keine einheitliche Bruchsicherheit be-
sitzen. Besonders hoch ist der Sicherheitsgrad in dem Gebiet, wo
auf Grund der sog. klassischen Berechnungsweise die Druckspan-
nungen des Betons bei der Dimensionierung massgebend sind, wel-
cher Fall bei exzentrischen Druck hiufig vorkommt.

Solche hohe Sicherheitsgrade erfordern unniitz zu starke Di-
mensionen. Daher ist es auch vollig begriindet, dass man in den
in der Sowjetunion vom 1. Mai 1939 an geltenden neuen Bestim-
mungen fiir Eisenbeton [51] vollstéindig von der sog. klassischen
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Eisenbetontheorie abgesehen und als Basis fiir die Dimensionierung
die einheitliche Bruchsicherheit angenommen hat.

Kurven fiir die Berechnung der Bruchlast.

Als Beispiele sind einige von diesen Formeln als Kurven dar-
gestellt (Abb. 34, und 45—50), die fiir die Berechnung eine um-
stdndliche Form haben. Das graphische Verfahren musste fiir die
Berechnung der Bruchlasten oder zum Kontrollieren der Sicher-
heitsgrade geniigend sein. :

Die Kurven sind mit etwas korrigierten %- und k,~Werten fiir
den Betonbereich berechnet. Wie friiher erwihnt wurde (S. 61),
haben einige Serien von iiberarmierten Biegebalken (Resultate aus
der Literatur) eine systematisch etwas kleinere gemessene Bruch-
last gezeigt, als die mit den obenangegebenen k- und k{-Werten be-
rechneten Bruchlasten. Der Grund dazu diirfte von der Lagerungs-
art der Balken kommen. Wenn die Oberfliiche der Balken zu rasch
nach dem Betonieren und Erhirten des Balkens austrocknet, wird
der Beton an der Oberfliche (Druckrand) etwas kleinere Festig-
keiten haben als die mittlere Betonfestigkeit betrigt. Diese Zone
wird wahrscheinlich bei griosseren Stauchungen auch nicht mit der
vollen Festigkeit mitwirken und dadurch das Bruchmoment etwas
heruntersetzen.

Um diese Moglichkeit zu beriicksichtigen und fiir die Praxis
eher zutreffende Werte zu erhalten, hat man die von der Span-
nungsverteilung in der Druckzone des Betons abhéingigen Koeffi-
zienten k& und %, in zuriickhaltendem Sinne etwas korrigiert. Die
berechneten Bruchlasten mit den korrigierten k- und k-Werten
zeigen etwa um 4—5% kleinere Werte, als diejenigen mit den frii-
heren Koeffizienten.

Im Stahlbereich, wo die Koeffizienten nur als Verhiltnis % : ky
vorkommen — welcher Wert aber nicht stark von der Betonfestig-
keit beeinflusst wird —, hat man eine feste Zahl % : ky = 0,51 ange-
nommen, die ebenfalls in zuriickhaltendem Sinne einen abgerunde-
ten Mittelwert darstellt.

Die meisten angegebenen graphischen Tafeln (Abb. 45—50)
diirften ohne besondere Erklirung verstindlich sein, Einige nihere
Angaben sind vielleicht nur fiir die Anwendung der Tafel (Abb.
34) notig. Diese Tafel zeigt ein allgemeines graphisches Berech-
nungsverfahren fiir den Stahlbereich I (Streckbereich), fiir Bie-
gung und auch fiir exzentrischen Druck, fiir einfach- und beidseitig
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armierte Rechteckquerschnitte und auch fiir solche Plattenbalken,
wo die neutrale Achse annidhernd in der Platte bleibt.

Die von der Null aus abgelesenen Ordinaten der Kurve ent-
sprechen der Formel

j k
m ———Co(l—‘l?l 00).

Die allgemeine Formel fiir Biegung und exzentrischen Druck
lautet :

k ; h
| . m_oo(l—ic;oo)+oq(1——,7),
fiir die Biegung wird:

Co=(0,—C)
und fiir den exzentrischen Druck

75
00= (Ca ol C'q+m).

Fiir die Biegung macht die Benutzung der Kurve keine Schwie-
rigkeiten. .

Fiir den exzentrischen Druck kennt man aber den P-Wert im
Ausdrucke von C, nicht, sodass der Wert m’ nicht direkt aus der
Kurve abgelesen werden kann. Dieses Glied wird aber formelmés-
sig beriicksichtigt, wenn man auf dem von Null nach unten gerich-

g

teten Koordinatensystem, von dem den Werten C’, (1—%) und
(C,— C,) entsprechenden Punkte aus eine schiefe Gerade unter
€

h) bis auf die Kurve zieht. Im

Schnittpunkt der Geraden mit der Kurve wird dann als Abszisse

der Wert Cy = (C,,— 'y ?).h—PE) erhalten, und die Ordinate
D

der Neigung % : e, (oder 1.

wird m’ sein. Der totale m-Wert m=—M—9 erhilt man aus
»Ba bR
der Formel
m=m'+4C', (1——;:-’)
oder als Ordinatenabstand, bezogen auf den Punkt im untern
Koordinatensystem.

Auf diese Weise konnen auch die im Stahlbereich I sich befin-
denden Versuchsresultate von Balken mit verschiedenen Exzentri-
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zitdten, Armierungen und Materialeigenschaften iibersichtlich dar-
gestellt werden, um sie mit der Berechnung zu vergleichen (was
auch auf der Abb. 34 gemacht worden ist).

Bei benuzen der Formeln fiir den Stahlbereich muss darauf
achtgegeben werden, dass die Berechnungsweise bei starker Druck-
armierung nicht mehr giiltig ist. Als untere Grenze fiir C, gilt fiir
die Biegung und auch fiir den exzentrischen Druck die Bedingung
Co > Zh Im Falle kleinerer Wert fiir C,, wird die Druckarmlerung

h
nicht mehr bis zur Quetschgrenze des Stahles beansprucht, wie das

bei der Ableitung der Formeln fiir die Bruchlasten angenommen
worden ist.

Allgemein soll noch zu allen gegebenen graphlschen Tafeln
bemerkt werden, dass man die Tafeln nur fiir den entsprechenden
Bruchbereich verwenden darf.

Wenn es nicht ohne Weiteres klar ist, ob der berechnete Fall
sich im Stahlbereich (Streckbereich) oder im Betonbereich befin-
det, kann man zur rascheren Orientierung die Bruchlast nach bei-
den bestimmen; von beiden wird der kleinste Wert massgebend
sein. Wenn beide Werte anndhernd gleich sind, liegt der Fall im
sog. Uebergangsbereich, wo die wirklichen Bruchlasten etwas tie-
fer liegen als die nach beiden Arten berechneten Werte. Eine durch
Versuche kontrollierte Berechnungsweise gibt es bis jetzt fiir die-
sen Bereich nicht. Man kann vorldufig den Uebergang (Knick)
zwischen beiden erwihnten Bereichen fiir praktische Berechnun-
gen einfach abrunden.

Zusammenfassung.

Die Hauptergebnisse der vorliegenden Arbeit lassen sich fol-
gendermassen zusammenfassen :

1. Gestiitzt auf die Versuchsresultate verschiedener Autoren
an schwach- und normalarmierten Biegebalken wurde festgestellt,
dass die gemessenen Bruchmomente durchschnittlich etwas hoher
liegen als die nach den Formeln berechneten Werte, die als Hochst-
spannung in der Zugbewehrung die Streckgrenze des Stahles an-
nehmen (wie die Formeln von Suenson, Ros, Stiissi, Kazinezy u.s.w.).

2. Anhand derselben Versuchsresultate wurde durch einen
Vergleich der verschiedenen Ergebnisse begriindet, dass die durch
das Schwinden des Betons hervorgerufenen Druckvorspannungen in
den Zugeisen nicht die Ursache dieser obenerwihnten héheren
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Bruchlasten sein konnen, sondern dass der Grund hauptsiichlich in
den Stahleigenschaften liegen muss.

3. Als Ursache der héheren Bruchmomente wurde an mehre-
ren Versuchsbalken (dieser Arbeit und der E.M.P.A.-Eisenbeton-
untersuchung) die Ueberschreitung der Streckgrenze des Stah-
les, infolge grosserer Dehnungen im Bruchquerschnitt, durch di-
rekte Messung festgestellt. Fiir diese Messung wird eine einfache
Methode angegeben.

4. Es wurde anhand der erwihnten Messungen festgestellt,
dass die Armierungsstibe in Platten und Viereckbalken nur in der
Nihe des grossten Risses stark fliessen, und dass dementsprechend
auch die hoheren (iiber die Streckgrenze steigenden) Spannungen
nur auf eine bestimmte Strecke nahe dem Risse vorkommen. (Solche
Messresultate sind bis jetzt in der Literatur nicht bekannt.)

5. Weiter konnte beobachtet werden, dass bei Plattenbalken
die Armierungsstibe auf eine grossere Strecke fliessen konnen, so-
gar liber das ganze Bereich des Maximalmomentes, und dass dem-
entsprechend die Ueberschreitung der Streckgrenze sehr wahr-
scheinlich kleiner sein wird.

6. Gestiitzt auf einige der obengenannten Versuchsergebnisse
verschiedener Autoren wurde festgestellt, dass man bei den Be-
wehrungseisen aus weichem Stahl, die einen ausgesprochenen und
langen Streckbereich haben, im Falle normaler Armierungsstirke
mit der mittleren Streckspannung (nicht die sog. 20/,,-Grenze) als
Stahlspannung beim Bruch des Balkens rechnen darf.

7. Ferner konnte aus einigen der obenangegebenen Versuchs-
serien ersehen werden, dass die Formeln, die als Stahlspannung
die Streckgrenze annehmen, im Allgemeinen fiir schwach- und nor-
malarmierte Balken (auch fiir verschiedene Stahlqualitiiten) die-
jenige Last bestimmen, bei welcher die grosseren Verformungen
der Balken deutlich erkennbar werden. Damit diirften diese For-
meln als eine einheitliche Grundlage gelten fiir die fiir den prakti-
schen Zweck wichtige Traglast, von welcher an die grésseren Ver-
formungen auftreten.

8. Weiter wurde festgestellt, dass das Problem der Bruch-
lasten bei Zugarmierung aus kaltgereckten tordierten Stihlen, die
auf der Oberfliche einen gewindeartigen Verlauf haben, anders
betrachtet werden muss, als dasjenige mit der Rundstahlbeweh-
rung. Wegen der gewindeartigen Oberfliche wird der Beton in der
Zugzone des Balkens auch mitwirken, und das freie Fliessen der
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Armierung wird auch auf eine kiirzere Strecke gestort. Die Ver-
suchsresultate der Balken mit diesen Armierungen liegen, im Ver-
gleich zu den Dberechneten Bruchlasten der obenerwihnten For-
meln, héher als diejenigen mit Rundstahlarmierung. Auf eine
niahere Untersuchung dieser Armierungen ist im Rahmen dieser
Arbeit verzichtet worden.

9. Angendhert auf dhnliche Weise wie im elastischen Be-
reich und teilweise auch bei einzelnen aus der Literatur schon
bekannten Bruchformeln wurde, gestiitzt auf das Ebenbleiben des
Querschnittes, die Gleichgewichtsbedingungen und die plastischen
Verformungen im Bruchzustand, eine allgemeine Berechnungs-
weise zur Bestimmung der Bruchlasten der auf Biegung und ex-
zentrischen Druck beanspruchten Eisenbetonkorper abgeleitet.

10. Die moglichen Brucharten sind nach den charakteristi-
schen Brucherscheinungen gruppiert und die allgemeine Berech-
nungsweise ist den einzelnen Bruchfillen und deren charakteristi-
schen Erscheinungen angepasst. Dabei wurde auch einigen, bis
jetzt nicht ndher untersuchten, Brucharten Aufmerksamkeit ge-
schenkt. ’

Bei der erwédhnten Ableitung der Sonderformeln fiir einzelne
Bruchfille ist man auch, wie zu erwarten, auf einige schon bekannte
Formeln gestossen.

Es war auch moglich, fiir einzelne schon bekannte Vorschlige
eine iibersichtlichere und leichter brauchbare Formel anzugeben.

11. Die fiir die Berechnung notigen materialtechnischen
Werte wurden an speziell fiir diese Arbeit hergestellten Versuchs-
korpern bestimmt. Hauptsichlich sind Stauchungsmessungen bei
Hochstlast an unarmierten Betonprismen und an armierten, ex-
zentrisch gedriickten Korpern durchgefiihrt worden,

12. Fiir die Prismen-Hochstlaststauchung hat man, gestiitzt
auf die erwahnten eigenen Versuchsergebnisse, eine empirische For-
mel aufgestellt. Praktisch genau kommt man auch rechnerisch auf
dieselbe Formel, wenn man annimmt (wie das oft gemacht wird),
dass die Stauchkurve des Betons annihernd eine Parabel ist, und
dabei noch voraussetzt, dass die Anfangstangente dieser Parabel
durch den E-Modul des Betons nach der bekannten Formel von
M. Ros. sog. E.M.P.A.-Formel bestimmt ist.

13. Fiir die Betonrandstauchungen der armierten Korper bei
Hochstlast hat man, gestiitzt auf die eigenenh Versuche, und auf
dhnliche Ergebnisse aus der Literatur, ebenfalls eine empirische
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Formel aufgestellt. Da die Streuungen der einzelnen Versuchswerte
ziemlich gross waren, hat man die angegebene Formel dem mittle-
ren Verlauf der Versuchsergebnisse angepasst und die hyperboli-
sche Form der Formel als Hypothese auch fiir den Bereich ausser-
halb der vorhandenen Messergebnisse vorgeschlagen.

14. In den beiden empirischen Formeln ist vorausgesetzt wor-
den, dass die Hochstlaststauchungen nur von der Betonfestigkeit
abhiingig sein miissten. Es ist moglich, dass andere Faktoren auch
gewisse Einfliisse auf die Stauchwerte haben konnten, welche aber
wahrscheinlich verhiltnismissig klein sein diirften, wenn der Be-
ton geniigend erhirtet ist, und der Zement und die Zuschlagstoffe
keine aussergewohnlichen Eigenschaften besitzen (Versuche zur
Kliarung dieser Frage sind nicht bekannt.)

15. Als Nebenerscheinung wurde bei den Stauchungsmessun-
gen an iiberarmierten Korpern festgestellt, dass die Randstauchun-
gen des Betons lings dem Korper im gléich beanspruchten Bereich
bei hoheren Lasten nicht iiberall gleich gross sind. Die grossten
Werte befinden sich dort, wo nachher der Bruch eintritt.

Die angegebenen Stauchungsmessungen und einige Nachrech-
nungen zeigen, dass diejenige Last, bei welcher die Randstauchun-
gen des Betons die Prismen-Hochstlaststauchung (bei zentrischem
Druck bestimmt) erreicht haben, eine charakteristische Bedeutung
fiir die Verformungen der iiberarmierten Eisenbetonbiegebalken
und der exzentrisch gedriickten Korper besitzt. Ungefdhr beim
Erreichen dieser Last fangen die grosseren Verformungen an, die
grosseren Durchbiegungen, Betonstauchungen und deutlich erkenn-
bare Zeiteinfliisse,

Fiir die Berechnung dieser Last wurde eine Berechnungsweise
mit Materialkoeffizienten angegeben, die bei den eigenen Versuchen
eine befriedigende Uebereinstimmung gezeigt hat.

16. Die in denBruchformeln vorhandenenk-, &k, undn, *-Werte
sind, gestiitzt auf die oben aufgestellten empirischen Formeln fiir
die Stauchungen der armierten Korper und Betonprismen und
unter einigen Annahmen, rechnerisch fiir Rechteckquerschnitte ab-
geleitet und ausgewertet worden. Fiir die Spannungsverteilung in
der Betondruckzone hat man die von mehreren Autoren gebrauchte
Annahme verwendet, dass die Betonspannungen in diesem Teil der
Druckzone, in welchem die Stauchungen héher sind als die Pris-
men-Hochstlaststauchungen, konstant und gleich der Prismen-
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Druckfestigkeit des Betons sind, und dass in dem Teil mit den klei-
neren Stauchungen eine parabolische Form gilt.

17. Die in allgemeiner Weise fiir verschiedene Brucharten
angegebenen Formeln, zusammen mit den obenerwihnten empiri-
schen Formeln fiir die materialtechnischen Werte (oder den aus
diesen berechneten k-, k- und n*,-Werte), bilden eine Berechnungs-
weise der Bruchlasten fiir Biegung und exzentrischen Druck fiir die
vielen i der Praxis moglichen Fille.

" Dabei hat man angenommen, dass die von den Betoneigen-
schaften abhéngigen Werte nicht von der Angriffsart der dusseren
Krifte beeinflusst werden (dass die gleichen Werte fiir Biegung
und exzentrischen Druck gelten). Es ist aber wohl moglich, dass
diese Werte von der Tiefe der Druckzone und der Lange der Be-
tonzerstérung beim Bruch der Balken etwas beeinflusst werden
konnten, was aber bei der obenerwihnten Berechnungsweise nicht
beriicksichtigt worden ist.

18. Die angegebene Berechnungsweise hat bei den eigenen
Versuchsergebnissen fiir exzentrischen Druck (total 40 armierte
Versuchskorper) eine praktisch gute Uebereinstimmung gezeigt.

19. Es wurde durch diese Versuche (zwei Beispiele) besti-
tigt, dass zwischen dem Betonbereich und dem Stahlbereich I
(Streckbereich) wirklich ein Uebergangsbereich besteht (wie das
bei der Ableitung der Formeln schon erwihnt worden ist), wo die
tatsédchlichen Bruchmomente tiefer liegen, als die nach dem Stahl-
oder nach dem Betonbereich berechneten Werte. Fiir die nihere
Untersuchung dieses Gebietes liegen noch keine systematisch durch-
gefiihrten Versuchsergebnisse vor.

20. Die erwihnte Berechnungsweise hat auch mit vielen
andern Versuchsergebnissen aus der Literatur, die unter sehr ver-
schiedenen Bedingungen durchgefiihrt worden sind, befriedigende
Uebereinstimmung ergeben.

Dabei hat man neben Anderem eine gute Ubereinstimmung
auch im sog. Betonbereich gefunden, welches Gebiet bis jetzt nicht
viel behandelt worden ist. Der sog. Betonbereich kommt bei Biegeko-
struktion nur bei sehr hohem Bewehrungsanteil vor und hat des-
wegen fiir diesen Fall in der Praxis eine geringere Bedeutung; bei
dem exzentrischen Druck aber, besonders mit kleineren Exzentri-
zititen, wo die Stahl-Zugspannungen unterhalb der Streckgrenze
bleiben, bietet die Berechnungsweise fiir den sog. Betonbereich ein
grosses Anwendungsgebiet.
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21. Die Berechnungsweise zeigt auch fiir den sog. Verfesti-
gungsbereich (Stahlbereich II) einigermassen befriedigende Resul-
tate. Der Vergleich der berechneten und gemessenen Bruchlasten
von 84 aus der Literatur bekannten Versuchsbalken und den Bal-
ken der E.M.P.A.-Eisenbetonuntersuchung, hat durchschnittlich
keine schlechtere Uebereinstimmung ergeben, als in den anderen
Bruchbereichen. Doch darf daraus noch nicht geschlossen werden,
dass die Berechnungsweise fiir jeden Einzelfall immer mit dersel-
ben Genauigkeit stimmen wird. In diesem Gebiet sind hochstwahr-
scheinlich grossere Streuungen zu erwarten, weil die der Berech-
nung zugrundeliegenden Bedingungen, das Ebenbleiben des Quer-
schnittes, fiir diese Bruchart praktisch nicht immer erfillt ist, was
auch die Versuche gezeigt haben. Es kann vorkommen, dass die
Armierungsstiabe auf grossere oder auch auf kleinere Strecke flies-
sen, als die entsprechenden Stauchungen des Druckrandes bei
Hochstlast betragen.

Die Berechnungsweise fiir den sog. Verfestigungsbereich
(Stahlbereich II) hat neben theoretischem Interesse eine fiir die
Praxis wichtige Bedeutung. Sie wird ein Anwendungsgebiet fiir die
Biegekonstruktionen mit Bewehrung aus kaltgereckten Stahl, wie
Baustahlgewebe, tordierte Stihle wie Isteg, Tor und andere, welche
keine ausgeprigte Streckgrenze besitzen, finden.

22. Zum Schlusse hat man einige Beispiele nach den Schwei-
zerischen Normen mit den Ergebnissen-der Bruchlasten nach der
angegebenen Berechnungsweise verglichen. Es wurde fiir diese
Beispiele aus den Normen, wo die grosste zulédssige Betonspannung
fiir die Dimensionierung massgebend ist gefunden, dass der rech-
nerische Sicherheitsgrad fiir die Biegung und den exzentrischen
Druck ungefihr gleich ist. Fiir den Bereich, in dem die zuldssigen
Stahlspannungen massgebend sind, ist aber der rechnerische Sicher-
heitsgrad fiir die Biegung wesentlich tiefer als beim exzentrischen
Druck. Der Unterschied wichest mit der Abnahme der Exzentri-
zitat.

 In diesem Gebiet, in dem man mit variablen zuldssigen Beton-
spannungen (nach der in den Normen gegebenen Formel) rechnet,
werden die Unterschiede zwischen den Sicherheitsgraden fiir Bie-
gung und exzentrischen Druck kleiner. Im Anfangspunkt dieses
Gebietes, wo die zuldssigen Beton und Stahlspannungen gleichzei-
tig ausgeniitzt werden, sind die Unterschiede am grossten, dagegen
am Ende, wo die zulissigen Betonspannungen den vorgeschriebenen
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Hohepunkt erreicht haben, sind die Sicherheitsgrade fast unabhin-
gig von der Exzentrizitit,

23. Fiir die Berechnung der Bruchlasten sind einige fiir die
Praxis wichtige Formeln als Kurven dargestellt. Fiir die Auswer-
tung dieser graphischen Tafeln hat man die materialtechnischen
Werte (die Koeffizienten % und k1) in zuriickhaltendem Sinne etwas
korrigiert.

Schlusswort.

Das Ziel dieser Arbeit war nicht eine grundsitzlich neue Be-
rechnungsweise fiir die Bestimmung der Bruchlasten bei Biegung
und exzentrischem Druck vorzuschlagen. Das war auch nicht notig,
weil bis jetzt auf diesem Gebiet schon sehr viel geleistet worden
ist. Man wollte aber:

1. Klarheit schaffen iiber einige noch nicht eindeutig geloste
und noch unter Diskussion stehende Fragen durch direkte Messun-
gen und Beobachtungen bei Bruchversuchen an Eisenbetonkérpern;

2. die bisherigen Formeln und Vorschlige soweit als moglich
zusammenfassen, ergéinzen und auf eine auf gleicher Basis beru-
hende und logisch abgeleitete allgemeine Berechnungsweise brin-
gen, fiir alle in der Praxis normalerweise moglichen Brucharten
fiir Viereck- und T-Querschnitte (Plattenbalken) bei Biegung und
exzentrischem Druck (wo Zugspannungen im Eisen vorkommen) ;

3. die fiir diese Berechnungsweise notigen materialtechni-
schen Werte bei Bruchversuchen moglichst durch direkte Messun-
gen bestimmen;

4. auf diesem Gebiet, wo bis jetzt nur sehr wenige Versuchs-
ergebnisse vorliegen (namentlich mit iiberarmierten, exzentrisch
gedriickten Versuchskérpern, deren Bruch im Beton- und tber-
gangsbereich liegen) ein Versuchsprogramm durchfiihren,

Ein Beitrag zur Losung dieser Probleme ist in der vorliegen-
den Arbeit gegeben. Die vorgeschlagene Berechnungsweise hat eine
praktisch befriedigende Ubereinstimmung mit vielen, unter ver-
schiedenen Verhiltnissen und von verschiedenen Autoren durchge-
fiihrten Versuchsergebnissen gezeigt.

72



Kparkaa cBojpka.

Hmmeonncannas mceiaeoBarenbckast pabora mpomspogmiaack npu Iopnx-
ckoM TexumyeckoMm Y amBepcurere H IBeinapckoil IocymapcerBenHoi Ilaxare
nensiTanus Marepuanos (E.M.P.A.) ¢ 1937 mo 1939 rox.

To o06eTogTeNbCTBO, YTO ONBITHBIE IAHHbIE 3HAYEHHN JIeHCTBHTEIbHBIX
paspyanmHX H3THOAIOIHNX MOMEHTOB HCCIeJ0BaHHLIX B Ilopuxe 3a 9T0T I6-
PHOJI BpeMeHH Kelne300eTOHHBIX O6aJok — 00pasimoB, XOTS H He HA MHOrO, HO
BCE e CHCTeMATHYCCKH OTIHYAIHCH OT PesyJdbTaTOB, MOJIYYeHHBIX II0 fopMmyie
AN pacdeTa paspyUIAIAX H3THOAIIIAX MOMEHTOB Kejie300eTOHHBIX 0alokK,
nopenoxenno gp. muxk. M. Pom B 1931 r. [3]}, mociy#mio moBOXOM K Golee
TOYHOMY HCCIEJ0BAHAI0 SBIGHAS pPAa3pylIeHHAS Keae300eTOHHBIX KOHCTPYKIHIL.

B mavaje HacTOAIMeN HCCIEIOBATEIbCKOH paloTHl NaHO Kparkoe obciae-
J0BaHHE Hamollee M3BECTHHIX H3 TpeJJI0KeHHBIX MeTOLOB JJId pacdera paspy-
IMA0IEro E3rufaoiero MOMeHTa IPH CTATHYECKOH Harpyske.

TH TpejI0KeHHBIe METObI CPABHEHBI MMy c000I0 IIOCPeICTBOM HOPMYIT
JUIsL pacdera paspylaloliax H3rA0alAX MOMEHTOB IPUMEHHTENbHO K CeIeHHIM
¢ OJMHOYHON apMaTypoll (cM. CBOAKY, depT. 1.).

Ipeiokennasie GOPMyIbl pPasfeleHbl Ha TPH TPYINBl COOTBETCTBEHHO
BeJIHYHMHE MPEeJIIoIaraeMoll pacTATHBaoOIel CHIL Z, feficTBy0lliell B paCTIHYTOl
30He H BHI3BAHHOI HamOOJAbIIEH HATPY3KOII.

Jlaree UpHUBeIEHH ABTOPOM M3 M3BECTHOH eMy JTHTEpaTypbl HaHHBIE OT-
HOCHTENIbHO Pas3pyllaloilHX MOMEHTOB Goiee deM 550 IPOOGHBIX KeTe3008TOHHBIX
GaJI0K, KaKOBbIe JaHHbIe ITepepa00TaHbl ¢ 0GIIe) TOYKH 3DPeHHS H IIPeICTABIEHbL
rpajuueckn Ha depreme 2, a KpoMe TOr0 CpPaBHEHBI C pPesy/IbTaTaMH, IOXy4eH-
HBIME HA& OCHOBAHHH (opmyus upod. Pomr (mrm 1. m. E.M.P.A.).

13 BBILEYIOMSHYTON CBOAKH CJEeIyeT, 4To [eiiCTBUTeNbHbIe pa3pyliannne
A3THGAION[Ae MOMEHTHI OGBIYHO 1 CIa60-apMAPOBAHHBIX (AJOK HECKOIBKO 60IbIIe,
yeM Te JKe, HCYMCIeHHBIe 10 gopmyme mpod. Pour, mprueM pacxomIeHHe Memmy
STAMH BeJHYHHAMHA 0COOSHHO BAMETHO s CIA00-APMHPOBAHHBIX GAJOK.

ABTOpPY O0Ka3aJoch BOBMOKHBIM BBISCHATH, IOCPEICTBOM UepepaCoTRH
pe3yJIbTaToB HEKOTOPHIX HCHBITAHMI, YTO NPAYAHA IMOBLINIGHHS Pa3pyIIalomAX
usrubaionux MOMEHTOB He 3akiao4aercss B ycajke 0(eroHa, Kak 310, MeKIy
IPOYHM, IpearnoaaraoT Hekoropsie aBropul (I'eGaysp m Illteitapman); 10 MHe-
HII0 ABTOPA NPHYAHA 3TOTO SIBIeHHs 00yCI0OBISHA COBEPIIEHHO HHBIMA fAKTOPAMH

ABTOpY yIalI0Ch IOCPEICTBOM HPENI0KEHHOIO HM CPaBHHUTEIBHO IIPOCTOT0
METOJ& HBMEPHTh JEHCTBHTENbHIIe HANPSUKeHHs KEIe3HON apMaTyphl IeT0ro
paaa meeaeayeMpix 6adoxk mpu HamGodbLIel WIH paspyllaoniel Harpyske.

1 CM. B KOHIE JATEPATYDY.

73



OTH H3MepeH!s BIePBhle XaiH 000CHOBAHHOE IOITBEPHACHHE IPeAI0o-
HeHHs 9. BuTHEpA 0 TOM, YTO NOBHINEHHLIE BHAYEHHS DPA3pyMIAOIIAX M3THOA-
IOIIX MOMEHTOB BHI3BAHBI IIPEBBIMICHEEM HAIDSKEHI Keaesa IpeIena TeKyIecTiL.

Te xe mamepenns mOKasanu, 9YT0 B GAIKAX M IINTAX W3 OETOHA C Cpa-
BHATEIHHO BBICOKMM BPEMEHHBIM CONDOTHBICHHEM CTEDKHA APMATYPhl HOIYIA0T
Goxpbuime yJIMHEHHS W, CIEIOBATENLHO, NPEBHINAWINEE IPeie] TeKyIecTH Ha-
HpsAKEHUS JAMD HA& KOPOTKOM y4acTke BONHMBH TpPEINHH, 00PABOBABIIMXCS NpH
PaspylleHuu 0aloK, TOrAa Kak B GAJKAX TABPOBOTO CEUCHMS SBICHHE TEKYIeCTH
#eaesa nabmonaercs Ha Gonee JUMHHOM y9acTKe M UDeBHIIICHWe HAIPSKEHHS
#HeJe3a Ipejesa TeKyIeCTH HE CTOJb 3aMeTHO.

Ha ocmoBammm STHX H3MepeHNil H HEKOTODHIX HCCIGNOBAHMIL, He Ipej-
CTaBIGHHBIX B HacTrofm(eil paGore, aBTOPOM BBICKABAHO BAKIIOYEHHE, YTO B JKe-
Jeae, HMONBEP#KeHHOM XOIONHOH 06paGorke pacIskeHHeM H, B 0CO0eHHOCTH, KpY-
deHmeM (HMeoIeM MOBEPXHOCTH BHHTO0GpasHON HOPMEL), HANDSKEHHE, COOTBET-
CTByloIee paspylieHnio Kelre300eTORHOM GANKH, UPEBOCXOLUT Mpe/eT TeKydecTH
(B MaHHOM cuydae T. H. mpefesr 2¢y) B 3HAUHTEIBHO GONBILEH CTEISHM, TeM opu
YHOTpeOIeHHN OGHIKHOBEHHON ApMaTYpHI, M 9T0 NOSTOMY YKABAHHOe SIBICHIE
MOXET OHITH BHe BCAKHX COMHEHHNl YYTeHO B IPHMEHEHIH K OPAKTHIECKHM
3aJlaHAM,

At TPABHIBHOI ONEHKH PE3yIbTATOB ONBITOB M NPHMEHEHHS PACYETOR
BCE BO3MOKHBIE CIYYaM PA3PYUIEHHs Keles00eTOHHBIX GAJOK PABNEIEHB ABTO-
POM, B B3aBICHMOCTH OT X4DAKTeDHHIX SIBIGHUI IpPH PaspylleHHH, HA 5 TPYIIL
PraBHBM OCHOBAHHEM JUISi PABJIENCHAT HA TPYNIBl HOCAYRUIA BEITIMHE HA-
UPIIKEHHA PACTAHYTON APMATYDHI B CEYEHHH HMEBIIET0 MECTO paspylIeHmus.

Jlist  03HAYEHHBIX CcayyaeB pABPYMIEHHS NaHbl aBTOPOM BBIBEJIGHHBIC
Ha o0meM OCHOBABHM (OPMYJBl ISl pacyera paspymabIiux HarpysoK Kak
UpH HSI'HOe, TAK Il IPH BHENEHTPEHHOM CKATHH (IpH HATNYAN B Kelese pac-
TSIHBAOINAX HANPsKeHimii).

Pagymeercst, uto mpm stom aBTOp HATKHYICT Ha HEKOTOpPhIe yike paHee
H3BECTHBIE B JuTeparype (OpMyIIn,

Haxopsimmecst B opMynax Bedmymmbl, 3aBHCAIITe OT CBOKCTS Marepuana,
ONpeNeNeHbl aBTOPOM HA OCHOBAHUH IIPON3BEJeHBHIX WM HCIBITAHMUIL

Hs HEX cremyer ymOMSHYTH O IPOMBBELCHHBIX H3MEpeHHusIX HeapMupo-
BAHHBIX M apMAPOBAHHBIX 00pPABIOB IS ONPEIeNeHHS OTHOCHTEALHOTO YKOpO-
YeHHT OeTOHA IPH JOCTHMEHHHM HATPYSKH HAMOOTBIIENH BeINYMHLL (paspymamn-
nell Harpyskm). ;

Hexoast m3 TpHBMEHHON UPOYHOCTH GETOHA M HA OCHOBAHWH CpemHuX
SHAYEHHH DE3YIBTATOB BBHIIIEYIOMSIHYTHIX OMBITOR LA HBI SMIAPHIECKHE HOPMYITLI
AVl pacdera OTHOCHTE&ILHOIO YKODOYEHHS! GETOH& IIPH JOCTHKEHHIH Harpysku
HanGOIbUIEr0 BHAYEHMS KAK IS 1[EHTPAIBLHO CHKATHIX LIpu3M, TAK H IS CKa-
TOTO Kpast MONABePKEHHLIX HBTHOY ApPMHPOBAHHBIX CEYEHMIL.

[IponsBejieHHAs ABTOPOM CepHST TIABHBIX HCIBITAHAI OXBaTHIIA IPOBEPKY
Paspyurawnuieil HATpPYS8KH BHEIEHTPEHHO-CKATHIX COYEGHUH B TEX cIaydasx, Korjga
[pH paspyuIennH CeYeHHS B apMATYDPHOM JKelese MMEI0 MecTo HAJHYme pac-
TATHBAMINETO HANPSIKEHUS, ONHAKO IIOCIeJHEe HEe LOCTHIAIO IIpejiesia nponop-
QHOHAJIBHOCTH H, CIeJ0BATEIbHO, IPH paspylleHHH pelampuee 3HaYeHRE HMeJa
IPOYHOCTHL (eToHa.
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[lpm HeKOTOPBIX M3 JTHX HCHLITAHUI HANpPSIKeHHE IKeje3a JOCTHIAIO
npejgera TeRydYecTi. %

PesyabTarTsl HCIBITAHMIT HAX BCeMN BBIUIEYHOMSHYTHIMH 00pasnaMiu
(o6mest caoxHOCTHI 38) IOKasaJnm CpaBHHTENLHO XOpolee COBIajaBNe C Hau-
HBIMH pacdera.

Kpome T0ro, 1Ba MCHBITAHMST COOTBETCTBOBAIM CJHYYal0, KOTJa HANpsike-
HOe iKelxesa HAXOJIHJIOCH IO BCeil BepOSTHOCTH My [peaeloM IpPOIopuHHo-
HAJHHOCTH H IIPeJIeJOM TeKy4ecTi.

Kpome JaHHBIX MCIBITAHWII, IIPOH3BEJEHHLIX ABTOPOM JHYHO, ABTOPOM
NpHBENeHK H pacdersl (POpMyibl m 3ABHCAULAE OT CBONCTB MaTepHATa KOd(H-
iuenrst). [locaejHue cpaBHEHBl ¢ 3AMMCTBOBAHHBIMH H3 JIHTEPATYPbI JaHHBIMIL
paspymaiomeit Harpysks 126 mncmpiTaHuil, npmyeM 00HAPYKEHO [0CTATOYHO
IOJHOE COOTBETCTBYME MEkKJY pesylbTaTaMm ICIbITAHHIT H JAHHBIMH PacderoB.

[IpuBeeHEbIe CPABHEMHS PACYETOB C HAHHLIMH MCHBITAHHIH, OMHCAHHBLIX
B JIATEparype, W MCCJIeJ0BAHUS, IPOU3BEIEHHbIe aBTOPOM JHYIHO, OATBEPKAAIT,
MeKIy UpOodHM, Boickasaumnoe A. Bpamamer (A. Brandtzaeg) mpeimoxoxkeHue,
YTO CONPOTHBIEHHE CKATOH B0HBI BHEINEHTPEHHO-CKATHIX iKele300eTOHHBIX die-
MEHTOB HpPAKTHYECKI MOKHO CYUNTAThL DABHBIM NPHBMEHHOI!, a He KyOHKOBOIL
1poYHOcTH OETOHA.

Ha ocHOBaHNN HECKOJLKAX IPAMEPOB M OPHUMEHEHHI BBILIEeYIOMIHYTHIX
¢I10c000B pacyera OCBeNIeHbl HEeJOCTATKH B OTHOIIEHHN HeOJMHAKOBOTO 3aIaca
NPOYHOCTH, HMEOI(er0 MecTO NpU I0Jb30BAHHE T. H. KIACCHYECKOH TeopHeit
xenesoberona mo mpefimapekuy Hopmam 1935 r., 4TO HpOsSIBUIOCH 0COGEHHO
OTYETIIHBO IPH BHEIEHTPEHHOM CiKaTHH.

Hakoneu, mnpuBeleH psiL JarpaMm sl pacyera BHENEHTPEHHO-CKATHIX
CeYeHMIl B cJydae, KOTJa DPACTATIHBAII(HEe HANPSIKEHHS apMaTypbl PaBHbI Tpe-
JIelly TeKydYecTH W B ciaydae, KOIJa Te ke HANPSKEHIS HRMe Npejeila Opoumop-
IAOHAILHOCTH.

1 D710 BaKI0YEHHe SBHO UPOTHEOpeuir HOBRM Hopyanm CCGCP (1938 r.)
JUIST pacuera JKeIes00eTOHHBIX DIeMeHTOB, B KOTOPBIX, Kak H3BECTHO, IpH BHe-
IeHTPeHHOM CKATHN 34 CONPOTHBIEHHE CKATOI B0HBI HpnumMaeres 1,25-kpat-
HasT OPA3MEHHAS MPOYHOCTL GETOHA.
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Tafell Nridll

Versuchsplan, Armierte Vorversuche.

6

Bezeichnung der Armierung e Zementdosierung

Probekérper ‘ Feem? | 9 S im Beton kg/m3 ¢
V.1. 3. IbisllI |20 14 3,08 261 10 220
N oo =iy 5 30 14 462 |40 | 10 250
i s 1 LV 8161 58 L tag 300
i - P e A 50 14 7,07 6,0 1,0 350
V. BaSappasy 2 0 14 3,08 2,6 155 220
Vo238 s Wy 30 14 4,62 | 4,0 1,5 250
bR LR A 40 14 6,16 3,0 /s 300
P 50 14 7,07 |60 1,5 350

T felitN 2.
Versuchsplan. Hauptversuche.
s _ _ _

Bezeichnung der Armierung N Zementdosierung

Probekérper \ Fe em? | u 9, b im Beton kg/m?
;, B P 2 0 20 6,28 2,0 1,0 250
i H, 1.3, 30 20 9,42 3,0 1,0 250
| b6y 4 0 22 15,21 5,0 1,0 250

|

E HI, 1. 2. 2020 | 628 [20]| 1,0° 300
! P L3y SO 3020 9,42 3,0 1,0 300
1 MY 10, 3028 18,47 6,1 1,0 300
| H1, 1. 8. 4 028 24,63 8,2 1,0 300
B, 2.6 302 | 942 [30] 20 250
H,> 2.0 4 9 22 15,21 5,0 2,0 250
Ho2. 6, 3 028 18,47 6,1 2,0 250
HL 2.3 302 9,42 3,0 2,0 300
H 2.8 4 028 24,63 8,2 2,0 300
2 TG 3 9 22 11,40 K7 3,0 250
| B 35 ey S U ) R O 1. 3,0 250
! 2 Sl A 3 028 18,47 6,1 3,0 250
! Bt 3.8, 4 0 28 24,63 8,2 3,0 300
H. 8. 4. 3 0 22 11,40 Y| o0 250
5 b g 40 22 15,21 5,0 o 250
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Tafell Nr. 8.
Stahlproben.

: Ein-
%} E ! A B Ayo |schnii Stahlproben aus
“mm- | t/em?| - km/em? | kgjem2| 0 |rung armierten Kérper:
: % .
13,95 —— 2800* 2930 | 294 — | Vorversuche I u. II Serie
14,2 — 2980% 4105 31,1 | 66,9 Vorversuche III Serie
20,0 o 2910% 4035 | 30,5 | 66,9
20,1 455 2870* 4070 | — | 683 Hauptversuche
Mittel 2890 4050 | -— | e7,6| H-1.2,H. 1.3, H.2.3,
20,0 | 2000 | 2830—2960 | 3960 | 31,9 | 69,1 :
20,0 | 2130 | 29002930 | 3960 | 36,5 | 69.7 Hauptversuche
1
Mittel | 2065 | 2905 3060 | 342 | 69,4 | H" 1.2, HL 1.3, HL 2.3,
Paiohy A 2580% 3710 | 342 | 71,5
g8 dinal 2790% 3790 | 359 | 71,5 ¢ h
2025 | — 2790 3740 | 39,3 | 714 SAnp(seRsnun
22,1 2025 | 2570—2660 | 3830 | 35,9 | 71,0 | H.1.5,H.2 5, H. 3. 4,
22,1 | 2060 | 2600—2745 | 3840 | 34,1 | 71,9 | H.3.5, H. 8. 4., H. 8. 5,
Mittel | 2042 2700 3780 | 34,1 | 71,5 |
2835 | — 2800%* 3990 | 32,2 | 69,5
28,14 | - 2890* 3890 | 32,5 | 67,9 Hauptversuche
28,1 2010 | 2840—2850 | 3840 | 32,6 | 67,5 HL1.6,H. 1.8, H. 2 6.
9 M ’ » ¢
28,55 | 2050 | 2030—2045 | 4150 | 30,5 | 68.0 H1 2.8, H. 3,6, HL. 3.8
Mittel | 2030 2876 3970 | 31,9 | 68,2

*) Streckgrenze nach Stillstand des Manometerzeigers bestimmt.
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Tafel Nr 4

Betonzusammensetzung.

* Mischung pro 1 m3 = E
Sand | Kies Wasser suleg| B
Serie | (0—8 |(8—15| Zemen —1 o= froig ] e
mm) | mm) Wasser-| g 28w E
ke 0/y | Zement-| 2°S | & & =
in kg Faktor | 2 |< 8 | »
A 1185 | 708 234 194 | 9,1 0,800 |2330| 46 8,5 L AT
B 1200 | 718 302 184 | 8,4 0,610 |[2404 | — 0,5 s
Bl | 1171 | 703« 301 190 | 8,7 0,633 |2365] 40,5| 8,0 et
C 731 | 1219 297 178 | 7,9 0,600 2425 49 10,5 p
D 1160 691 341 205 | 9,3 0,601 |[2395] 43,5] 6,0
Armierte Vorver-
> suche:
Yy 351252414750 229 169 | 7,6 0,737 |2400 LV.1.3.N.2.3:
I, 4] 1235 740 258 ¥67 1 7.5 0,646 | 2400 I,V.1.4,V.2.4.
I, 6] 1191 | 716 305 178 | 8,1 0,584 2390 I, V.1.6.,¥.2.64
I, 7] 1146 | 690 351 183 | 8,4 0,523 2370 EV. N2
I1, 3451260 | 758 220 167 1%, 0.760 |2400 |IIu.IIL,V.1.3.,V.2.3,
II, 4] 1238 742 250 170 | 7,6 0,680 |2400},, ,, V.1.4,V.2.4
II, 6] 1200 | 723 300 177 | 8,0 0,091 1 1240040 ., Vil.0.,¥.2.6]
111708 1 < 705 350 175 | 7,9 0,501 12400, ,, (VL7204
H! | 1200 723 300 | A G i 0,598 |2400| Hauptversuche
H 1238 742 250 170:174.6 0,680 | 2400
*6
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Tafel Nr. 5. ;
Betonversuche — Vorversuchsprismen.

Zementdosie- Alt Hochstlast-
: : Wasser-ze- er pﬂd
Serie rungklgr?mlgeton ment-Faktor Tage kg/cm?2 Sta‘gﬁ‘““g
A 243 0,800 28 165 —
» » o 5 159 1/16*
Mittel 162
A 243 0,800 90 240 : 1,90
» » b » 236 1,75
5 7 iy ,, 239 2,03
L & i ”, 252 203 1
Mittel 242 1,92
B 302 0,610 28 285 1,63%
b 1 ¥ # 290 1,78*
Mittel 288 1,70%
B 302 0,610 90 378 2,22
» » » A 366 2,09
L b y f 396 2,17
» » & 5 374 2,46
Mittel 381 2,23
Bt 301 0,633 38 262 1,94
» » » % 262 1,76
A i i ,, 263 1,93
» » » % 253 : 1,84
- 4 L i 233 L
» » » P 216 —
Mittel 248 1,87
Bt 301 0,633 90 270 2,08
= & L ” 271 1,98
Mittel 270 2,03
C 297 0,600 28 319 1,55%
» » » & 290 1,45%
yil Mittel 305 1,50%*
C 297 0,600 90 353 2,60
» » 4 5 396 2,67
» » » P 356 2,10
,, 5. 5 g 337 ©2,40
Mittel 360 2,44
D 341 0,601 41 337 2,22
” » b s 329 2,18
» " » % 335 2,04
5 . : ¥ 336 2,25
Mittel 334 2,17
D 341 0,601 90 340 2,11
» » | » o 343 1,95
» v | % . 361 1,28
» » ¥ % 343 2,25
Mittel 348 2,15

*) Gemessen mit Deformeter auf 10 em Messlidnge. Die andere Werte
sind auf die ganze Prismenlinge (36 c¢m) zwischen den Maschinenplatten
gemessen,



Tatel Nr.: 6

Betonversuche — Prismenbeiarmierten
Vorversuchen.

Zementdo- | Wasser- { T ﬁ Hochstlast-

Bezeichnung sierung Zement- Kk "/cfng stauchung*)|
kg/m3 Faktor Tage g %0
s e R 229 0,737 14 164 1,46
| B e ¢ " ¥ 165 1383
Mittel 165 1,50
I V.13 220 0,760 28 202 1,79
IX N 203 b # o 192 —
Mittel 197 o
¢ o 90BN 220 0,760 28 167 1,94
II1.'V. 2. 3. p b A 168 1,74
Mittel 168 1,84
| S s R 258 0,646 14 219 1,80

I.V.2. 4 i %@ i 222 1,42

Mittel 221 1,76
If. V.1. 4. 250 0,680 28 244 1,88
i i 3 L { 240 1,93
Mittel 242 1,90
i V. 1.4. 250 0,680 28 236 1,92
L. W. 2.4, 3 4 | % 234 4 2,10
: | Mittel 235 2,01
¥. Vil.i6. 305 0,584 14 248 1,82
¥ .2 b J i ¢ 258 1,86
; | Mittel 253 1,84
i1, Yur.e. 300 0,591 l 28 281 ' 2,02
I V. 2. 6. 3 W e R 265 2,34
| Mittel 273 2,18
TtV ort=8: 300 0,691 | 28 318 1,90
III. V. 2. 6. NS [ i 312 2:31
7 Mittel 315 2,01
ILV.L7T. 351 0523 | 14 272 1,90
IV b tiggen 5 1ol 1,85
Mittel | 267 1,87
3. Ve, 350 0,501 l 28 329 2,26
' ¥ A4 § ” * l s | 330 2,16
| Mittel 330 2,21
10 R o 350 0,501 i 28 362 2,32
HI.V.2.7 3 g 4 337 2,70
* t | Migtel [ UTES50 F 1 21

#*) Die Hochstlast-Stauchungen sind auf die ganze Prismenldnge
(36 em) zwischen den Maschinenplatten gemessen.
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TafeleN#g 1y,
Betonversuche — Prismenbei Hauptversuchen.

Bezeichnung | E-Modul in tjem? (elastisch B Pslggl&iﬁlsrslg o )
der Haupt- : : ‘ kefom? in 9y A4 Py
versuchen g, =1 8,0, =24, dl'abé‘é‘pﬂd ) *) | ) & &2 [keg/em?
- |
i b [ Ll 218 | 1,81 | — | 425 | 289
Hl 179 s ki e i LA R | g 275
H. 0L, 13, 369 336 L 226 | 1,95 | 1,43
H.:2,:3. 313 2906 Lt 206 | 1,82 | 1,45 352 | 288
ot L L 236 Sk — | 248
i i S 212 e e =
* Mittel 341 818 T 224 | 1,93 | 144 | 388 | 275 |
— i 0Ll 216 | 208 | — | 405 | 305
Hiila5. L s vy EREh 234 (e B 310
H..2. 5. Ao gl e O B 22 240 1 16001 A
Hi 906! - 4 A 218 | 1,81 | — | 385 280
341 325 279 221 1 1,981,406 272
335 o 297 219 | 1,83 | 1,40
Mittel Ral il 288 225 | 1,28 | 1,40 | 305 | 292
L iy i, 250 | 1,64 | — | 385] 280
i o s il MR e ] 201
H.'3.'5. - L it 2 TR
H. 3. 6. e £l it 240 | 2,04 | — | 36,3] 280
f 352 i 265 227 | 1,87 | 1,48 280
373 ik 295 240 | 208 | 1,28
Mittel| 363 E 280 241 | 1,90 | 1,38 | 37,3 | 283
L8 308 | 287 235 | 2,26 | 1,52 | 42,6 | 283
H. 3. 4. - 384 101 815 245 | 1,92 | 1,43 272
H.48. 4, 2 . ELpiiie 2841 192"
H.:R.:3, — — ’ - 234 | 1,96 —i ] .46,1.] 204
— el e 24041 1,968 - 295
- == b 285 1 1 95|
Mittel i R i T | 237 | 2,00 | 1,47 | 44,3 | 286
R B P i 316 | 1,80 — | 532 358
HY, 1. 6. pis 8 ks 82811 1,80 1 372
H1 508 i e .t 290 1D 90 |
H1, 3. 8, iy 1 25 319 1 2,35 I | 4p 59350
384 371 325 300 | 2,26 | 1,54 350
G 356 316 205 | 2,15 | 1,55
Mittel s 363 320 309 | 2,09 | 155 | 47,8 | 358
356 340 300 318 | 2,22 | 1,64 | 47,9 | 375
HL 1. 2. 359 i 299 323 3,29 1,69 368
HLS 8, L L b 818 1110y
H1, 1. 3. L L0 B2 327 | 187 | — 54,7 | 400
Hi M8 oy i 2 380 | |1 900 e | 406
G S g a2 337 7] 1209 ¥
Mittel 358 s 300 326 | 2,14 | 1,66 | 51,3 | 387

Alter der Probekdrper rd. 28 Tage.

*) Gemessen zwischen Maschinenplatten auf die ganze Prismen-
linge (86 cm). y
**) Gemessen in dem mittleren - Teil des Prismas,
*¥%) Gemessen an halbierten Biegeprismen,



Tafel N

ri 8]

Exzentrisch gedriickte Prismen.

Stauchungsmessungen.
Prismendruck- S’Eél-lchung. bei Hochstlast R
Ve::;(;hs- festigkeit in 9, Exzie:tz::ltat .
kg/cm? zentrisch | exzentrisch
A 162 1,16 2,13 2
B 287 1,70 2,31 1
c 305 ~L30% | 5 1
Tafel Nr. 9.
Versuchsresultate — Armierte Vorversuche.
1
L Querschnitt- : Bruch-
Bezeich- grossen in em APt €. ﬁlst Ebr
nung - ‘ o it %o
b | d | h Feem?| 1 %

E Vi1 SR 15044101 7,9 2014 | 3,08 | 2,60 7,9 9,40 4,00
II. Vi 1.8, § 15,3 | 10,354 78,2 % N 2,46 8,2 14,96 —
IIL. Vi 1. 3. 15,351 10,1 4,70 p A 2,60 7,751 10,70 | 4,25

I.V.1.4.| 14,9 9,6 /5] 3014 | 4,62 | 4,13 5 12,70 4,17
II.Vil.4. §152:1 10,0 7,8 i W 3,95 7,8 12,18 4,34
L. V.1.4.|1525] 99 | 7,35 | o | 402| 755 10,73 | 4,40
I.V.1.6.]150 | 105 8,1 4014 | 6,16 | 5,08 8,1 14,30 3,97
IX. Vi 106, §119,15 ] 9,754 " ¢,0 B - 5,80 7,0 15,88 | 4,36
1. v.1.6.|152 | 103 | 7,88 | - 15151 79 | 17,08 | 4,44
B Vi aet F 4511 11108 7,7 5014 | 7,07 | 6,09 Y 15,23 5
ILV.1.7.| 1505 99 | 7,4 i , | 635)] 75 | 1732 | 414
IXY. Vi 3. 7.] 15,1 9,8 7,35 o W 6,37 7,35 17,56 =
L N:2.3.4149: 10,2 8,0 2014 | 3,08 | 2,59 | 11,8 6,62 4,17
II. V. 2.3. ] 15,25 | 10,2 8,0 e 3 2,53 k12, 8,11 —
IIL Ve 2.3. 115,351 9951 ¢85 3 i 2,63 1 11,5 6,38 4,80
I Vo 2.4.515,011°10,1 7,9 3014 | 4,62 | 3,90 | 11,8 6,82 5,10
II. V. 2.4. | 15,15| 10,2 8,1 5 14 3,76 | 12,1 8,40 4,00
II1. V. 2.4. | 154 1} 10:1 7,8 ; . 385 yi14,7 7,68 4,38
I1.Vv.2.6.]151 | 10,5 7,9 4014 | 6,16 | 5,16 | 11,9 10,68 4,26
I1.V276:115,05119,85 7,2 S r 5,98 T 113 7,70 —
III. V. 2. 6. | 15,05| 10,6 8,14 5 A 5,03 | 12,25| 11,99 4,38
FN.2.1. 1158 | 104 75 5914 | 7,07 | 6,16 | 11,6 9,30 4,34
II.V.2.7.| 152 | 96 | 69 & . N é7sil 165 ¢ 1003 | —
NI.V.2.7.11525] 9,95 723 S edat 111 | 11,08 | 4,36

*) Die Prismen beim Hoéchstlast geplatz.
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Tafel Nr. 10.

Versu.chs_resultate— Hauptversuche.

Exzentrischer Druck.

&8

Querschnitt- Armierung e in em Bk -§.§-é\s
Bezeich-| grossen in em 5 s - I:Si'_g'gé‘:
nun : e u g | pt [52%=
n BN ECE T om? | Yo || Meser| "' [EEe3
B KL 20,05 17,45]13,91 20201 | 634]| 227 | 139 1.0 £ 2240
H. 1. 3.1 20,10 17,40 | 14,023 0 20,0 | 9,51 3,37 | 14,0 | 15,0 [ 29,30 — |
H. 1. 5.]20,00|20,05 ];15,50 40221511540 | 4,97 | 155 | 16,5 | 31,40] o j
HL 1. 2.1 20,05 | 20,10 | 15,60 | 2 & 20,0 6,28 2,00 | 14,9 | 16,0 | 41,45| 25
HL 1. 8.1 20,15 /20,10 15,52 |3 @ 20,0 9,431 3,02 | 154 | 16,5 |42,70] o !
HL 1. 6. 20,05 20,05 | 15,07 | 3 @ 28,2 18,74 | 6,20 | 15,0 | 15,9 |41,20] — .
HL 1. 8. 20,05 | 20,05 | 14,80 | 4 9 28,1 24,80 8,37 | 14,8 | 158 [41,50] 0 |
I
H. 2.3.20,15]20,05|16,92|3 g 20,1 9,51 2,78 | 34,4 | 35,0 |14,98] 10
H. 2.5.]20,0020,10| 15,30 |4 4 22,15 15,40 | 5,04 | 30,7 | 31,8 | 14,08 0
H. 2.6.120,00|20,05|15,18]|3 ¢ 28,2 |1874 6,18 | 30,1 | 31,0 [16,00] 0
HI. 2. 3.1 20,10 | 20,00 | 14,90 | 3 © 20,0 9,43 | 3,15 | 30,6 | 31,6 |15,49]| 15
H. 2.8.120,05(20,05 (14,93 |4 © 28,1 | 24,80 | 8,34 30,3 | 31,3 |18,10] —
H. 3. 4.120,10/20,00 15,413 0 22,15| 11,52 | 372 454 | 46,5 | 854| 02
H. 3.5.120,1520,05|15,33[4 022,15 | 15,40 | 4,98 452 1 48,3 111,021 = [
H. 3.6.120,10/20,0515,05|3 0 28,2 18,74 | 6,20 | 45,0 | 46,0 [10,98] — |
HL. 3.°8.120,15] 20,05 | 15,07 [4 8 28,3 | 25,20 8,23 | 44,8 | 45,7 [13,00] —
Tafel Nr. 11.
Versuchsresultate — Biegung.
Querschnittgréssen Armierung Bruch- Bleibende
Bezeich- in em moment |Eisendeh-
nung Fe nung
b d h em? | O | tm %o
H. 8. 4.1 20,15 20,15 | 15,55] 302215 | 11,52 3.68 4,00 30
H. 8.5.120,10].20,10| 1540| 40221 1535 4,96 4,63 ~10




Tafel Nir: 12;

Berechnete Bruchlasten — Exzentrischer

Druck.
Vorversuche.

* Masse in | Armie- Bruchlast in %
Bezeich- em rung G, ppd € lo.: b t E:ige:ln
nung Fe | u kg/cm'lkg/cmﬂ em || ge- | be- o,

b h cm?| 9, mess. |rechn.
I.V.1.3.| 15,0 | 7,9 |3,08(260]| 2800 | 165 7,9 |1,00] 9,40 9,23|4 1,8
I1.V.1.3.] 15,3 |8,2 » | 2,46 ] 2800 197 8,2 11,00 | 14,96 | 11,52 23,0
I1.V.1.3.[15,35 | 7,75| ,, |2,60] 2980 | 168 | 7,75]1,00]10,70 | 9,56 |4-11,6
I.V.1.4.0 14,9 |7,5 |4,62(4,13] 2800 | 221 7,5 11,00112,70 | 11,64 -+ 8,3
II.V.1.4.}152 |7,8 s 3,951 2800 | 242 7,8 11,00]12,18 | 13,41 |—10,1
II1.V.1.4.115,25 [ 7,55 ,, |4,02{ 2980 | 235 7,7511,00] 10,73 | 12,70 |—18,1
I.V.1.6.]15,0 8,1 |6,165,08] 2800 | 254 8,1 |11,00]14,30| 14,53 |— 1,6
I1.V.1.6.] 15,15 ; 7,0 ,» 15,801 2800 | 273 7,0 11,00115,88| 13,63 |--14,2
IILV.1.6.152 (7,88 ,, [515] 2980 | 315 | 7,88|1,00|17,98| 17,03 |+ 5.3
LV.1.7 15,1 [7,7 7,07 16,09 2800 | 267 Tyt 11,0008 15,23 | 14,5 + 4,5
ILV.1.7.]15,05| 7,4 | ,, 16,35] 2800 | 330 | 7,5 |1,00]17,32| 16,60 |+ 4.2
II1.V.1.70 15,1 |7,35] ,, [6,37| 2980 | 350 7,3511,00 17,56 | 18,40 |— 4,8
Mittel -+ 3,16
I.V.2.3.{14,9 |8,0 |3,08|2,59| 2800 165' | 11,8 | 1,48 6,62| 6,14 [+ 7,2
I1.V-2.3.] 15,25 | 8,0 ss | 2403 1 2800 197 1120 |1,50] 8,11 7,22 14-11,0
I11.V.2.3.15,35 | 7,65 ,, |2,63] 2080 | 168 |11,47|1,50| 6,38| 6,08|4 5.0
LV.2.40150 (7.9 [4,62]3,90] 2800 | 221 |11,8 |1,50] 6,82 8,08|—17,7
I11.V.2.4.]1 15,15 | 8,1 e 3,761 2800 | 242 |12,1 |1,49] 840| 8,53|— 1,5
IILV.2.4|154 |78 | ,, |3,85] 2080'| 235 11,7 |1,50| 7,68| 850|-107
I.V.2.6.]15,1 [7,9 |6,16|5,16] 2800 | 254 |11,9 |1,51]10,68 9,27 |4-13,2
I V.2.86, 15,05 | 7,4 s ko3 2800 F: 878 111,38 D31 4,701 9,11 1--18,3
11T, V.2.6.(1505 | 8,14 ,, [503| 2080 | 315 |12,24[ 1,51 | 11,99 | 11,10 [+ 7.4
I.V.2.74 153 |7,5 [7,07]|6;16] 2800 { 267 }|11,6 |1,55]| 9,30| 9,25 + 0.5
II.V.2.74 15,2 ' | 6,0 » 1]6,731.2800 | 330 {10,5 §1,52}10,93 |, 9,78 +11,0
111.v.2.7.] 15,25 [ 7,23] .. | 6,41] 2980 | 350 |11,08|1.53[11,08] 11,60|- 477
Mittel + 0,24

Totales Mittel + 1,70
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Tafel!Nr. 13,

90

*) Nach Stahlbereich berechnet,

**) Nach Betonbereich berechnet.

Berechnete Bruchlasten — Exzentrischer
Druck.
Hauptversuche.
: o s Bruchlast ;
Bezeich- Massein em|Armierung O p‘gd i Tin . Strel}-
nung b i ¥y w N 4 ge- | be- unog a
cm? | 9, kgfom mess. | rechn. lo |
iy
Betonbereich 1
H. 1.3.120,10 | 14,02 9,51[ 3,37 12890 | 224 | 15,0 | 1,07 | 29,30 27,37+ 6,4
H. 1.5.]20,00|15.50 15.40! 4,9712700 | 225 16,5]1,06 |31,40| 31,05 |+ 1,1
H1.1.3.120,15 | 15,52, 9,43}1 3,02 129051326 116,511,065 | 42,70 | 42,00 -+ 1,6
H11.6.]20,05|15,07] 18,74 | 6,20 | 2876 | 309 | 15,91 1,05 |41,20| 41,13 -+ 0,2
H1 1.8.]20,05 14,80 24,80! 8,37 | 2876 | 326 | 15,8 11,07 | 41,50 | 42,30 | — 1,9
g | .
H. 2.5.]20,00 15,301 15,40 | 5,04 | 2700 | 225 | 31,8 2,08 114,08 15,21 | — 8,0
H. 2.6.120,00 15,18 18,74 | 6,18 [2876 | 225 [ 31,0204 [16,00| 15,58 | + 2.6
H1, 2. 8.120,05|14,93 24,80 | 8,34 12876 (309 |31,3]2,07 |18,10| 20,19 —11,5
H. 3.5.120,15|15,33| 15,40 | 4,98 | 2700 | 241 46.3'13,02 | 417021 ‘1¥;16i] =~ 1,3
H. 3.6.120,10 | 15,05| 18,74 | 6,20 | 2876 | 241 46,013,056 11,50 | 10,98 | 4 5,5
H, 3.8.]20,15 | 15,07 | 25,20 8,23 12876 | 309 | 45,7 | 3,04 |13,00| 13,22 — 0,7
Mittel — 0,73
Stahlbereich I
HL 1.2.120,05|15,60] 6,28 2,00|2905 | 326 16,011,025 | 41,45 | 40,50 + 2,3
H1. 2. 3.20,10 | 14,90 9,43 | 3,15]2005 | 326 | 31,6 | 2,12 |15,49| 15,82 | — 2,1
H. 8.3.120,1516,92) 9,51 | 2,78]|2890 | 224 [35.0|2:06 |14,98] 14,73 |+ 1.7
Mittel 4 0,63
Ubergangsbereich
o |« . | &60m ¢ ¢ 26,40 | —17,9%
H. 1.2.]20,05 | 13,91 2,27 | 2890 | 224 | 15,0] 1,08 | 22,40 {26'06 Z16'3ee
4 ; b 9,86 [ —15,5%
H. 3.4.]20,10 | 15,41 11,03‘ 3,72 2700 | 237 | 46,5|3,02 | 8,54 {10'70 o5 ges




Tafel Nr' 14
Berechnete Bruchlasten.

Exzentrischer Druck — Betonbereich.
§ Masse in Arx.niegung 6. o lpﬂd* % Bruch:ast o Streu-
o em in %, 947 e ung in
85 ; 5 h ge- | be- o,
A = b h u | u kg/em? mess. [rechn.
‘ Versuche von Brandtzaeg [18]
11 116,10 [13,48|1,24 | — | 3435| — | 236 [0,661] 45,06 36,80} +18,4
12 116,13 | 13,50 | 3,07 — | 3350 | — [ 317 |1,189]. 25,06 25,20 — 0,6
13 | 16,14 | 13,33 |4,63 — | 2650 | — | 268 |1,854] 15,06/ 13,95| 4 7,4
15116,12(13,64]1,39 — | 2980 | — | 268 0,727 41,04 37,40]+ 9,0
| 21 [16,13 (13,59 0,70 — | 2825 — | 193 [0,668] 40,06 29,95|-+25,3
| 22 116,16 | 13,64 1,74 — | 2620 — | 246 ]10,876] 31,56 28,15|-410,8
23 116,14 (1348|244 | — | 3005| — | 232 [1,335] 19,06/ 16,81] 11,8
11a| 15,99 | 13,52 1,23 — | 2950 | — | 198 |0,666| 34,56| 30,80] 4-11,2
13a16,07 | 13,48 4,64 | — | 26401 — | 209 |1.843] 10,87 11.40|— 47
Mittel + 9,84
Versuche von Bach und Graf [45] v
107 [40,0 [36,5 [0,556 [0,561 | 3773 | 3680 | 173 |0,726 | 200,00|208,20| — 4,1
108 40,0 (36,5 ]0,557 0,555 | 3773 | 3680 | 173 |0,726 | 205,00{208,10| — 1,5
140 |40,0 {36,5 [1,051 1,041 ] 3672| 3754 | 173 0,724 | 215,00/246,60] —14,7
141 [40,1 [36,6 [1,040|1,048| 3672 | 3754 | 173 |0,724 | 235,00(247,50] — 5,3

Mittel — 6,4
Totales Mittel 4 4,84

*) Bei Versuchen von Brandtzaeg hat man, statt ,2, 0,8 B3, genom-
men, ausser 11a und 13a, wo man die Resultate von Zilinder genommen hat.
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Tafeld Nr:1b;
Berechnete Bruchlasten.

Exzentrischer Druck — Stahlbereich.
fL : : | Bruchlast W
§ Masse in Ar{nle()t‘ung 0, 0, pﬂd* ee g Streu-
> &0 cm in 9/, i ung
S } v h ge- be- | in 0],
ms| b h u ‘ w kg/em? mess. | rechn,
Versuche von Brandzaeg [18]
14 116,13 | 13,50 2,45 — 12455 — [276]1,852 9,52 10,09 | — 6,0
16 116,14 | 13,64 10,71 — 12700 — |255]11,180} 12,04 | 11,39|4 5,4
24 116,13 | 13,61 ] 1,42 — ]2645 — [213]1,334] 13,04 | 11,81+ 9,4
25 16,15 |13,60]0,71 — 12700 — | 1971 1,360 8,34 7,40 | 4-11,3
2 Mittel + 5,0
Versuche von Bach und Graf [45]
85 139,8 |36,4 0,570 — |3773 — [173]1,000| 89,00| 93,50 — 5,1
91 40,0 [ 36,4 (0,568 — |3773 — [17311,000] 96,00 | 93,70 |- 2,4
94 140,0 |36,7 10,560, — 3773 — 1173]10,997| 94,00 94,80 — 0,8
86 |139,9 |36,4 |0,568| — |3773 — (173} 1,275] 59,00| 57,00] + 3,4
92 140,0 |36,6 |0,567| — |3773 — {173)1,271) 62,00| 57,70|-} 6,9
95 |40,1 |36,6 |0,564| — |8773| — |173|1,275] 60,00 57,40]| 4 4,3
87 139,9 36,3 10,571 — |3773 — 1 173]11,826] 29,00 | 29,00 0,0
93 140,1 |36,0 |0,672| — |3773 — [ 173}1,833] 30,90 | 28,75|+ 7,0
96 40,1 (36,4 |0,562| — |3773 — | 173] 1,820} 30,00 | 29,18| - 2,7
99 140,1 |36,6 |0,561|0,555|3773| 3680 |173]1,000] 125,00 118,80 —+ 5,0
102 140,1 [36,6 |0,554 |0,554 | 3773 | 3680 |173]0,997 | 124,00 | 119,10 -+ 3,9
110 140,1 | 36,4 [0,559 | 0,559 | 3773 | 3680 | 173 | 1,000 | 123,00 |118,10 | 4 3,2
100 {40,0 |36,9 |0,555|0,552|3773 | 3680|173]1,269] 71,00| 69,00 + 2,8
103 140,2 | 36,8 10,552 0,552 3773 | 3680 |173]1,269| 68,20| 69,00 — 1,2
101 40,2 | 36,8 |0,555 /0,553 | 3773 | 3680 |173]1,812| 32,40 32,201 + 0,6 |
104 140,2 |36,8 10,556 | 0,546 | 3773 | 3680 |173]1,812| 32,30| 32,18 -+ 04
119 140,0 |36,8 |0,555 0,554 |38773 | 3680 |173]0,997 | 120,00 | 119,20 -+ 0,7
120 | 40,3 |36,5 | 0,560 |0,555 3773 | 3680 |173]0,997 | 130,00 | 119,80 -+ 7,8
121 |40,1 | 36,6 |0,559 {0,556 [ 3773 | 8680|173 ]1,000| 120,00 | 118,90 -+ 0,9
63 139,9 36,3 | 1,065 1,056 2515 (~2515 (173 1,000 | 132,00 | 132,00 0,0
122 140,2 |36,3 | 1,042 |1,0523672| 3754 |173]0,997 160,00 161,10 — 0,7
137 140,2 |36,4 |1,048|1,0423672| 3754|173 1,000 | 155,00 | 162,10 | — 4,6
123 140,1 (36,3 |1,043|1,050|3672| 8754 |173]1,276 104,40 | 104,40 | — 0,4 |
138 40,2 | 36,5 |1,042]|1,040 36721 3754|1731 1,271] 106,00 | 105,00 | — 0,9 |
65 139,9 |36,3 |1,050 | 1,056 | 2515 [~2515|173]1,826| 3800 38,00 0,0
124 |40,2 | 36,3 |1,049|1,049|3672| 3754|173 1,824 | 53,00 | 54,60§— 3,0
139 40,2 |36,5 |1,048|1,042]|3672| 3754|173]1,820 54,00 | 54,60 1,177

Mittel 4 1,34
Totales Mittel 4 1,75

*) Bei Versuchen von Brandtzaeg hat man, statt oBrs 08 .8, ge-
nommen, v
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Tafél'v NP 146,

Berechnete Bruchlasten'.
Biegung, Rechteckquerschnitt-Betonbereich.

; - _— . — * | Bruchmomente in
| ’ Masse in cm # (o ! wBa Q% Streuungen
| Bezeichnung 9, i in 9,
‘ b h kg/cm? gemess. ]berechn.
Versuche von Brandzaeg [18]
| Sa 15,50 | 14,20 | 4,74 | 2924 | 132 1,292 1,588 —22,8
| 5b 14,95 | 14,30 | 4,79 | 2918 | 164 1,662 1,898 —14,0
i 6a 15,00 | 14,421 4,69 | 2950 | 102 1,077 1,242 —15,5
! 6b 15,00 | 14,10 | 4,79 2850 | 98 1,233 1,146 + 7,1
| ¥¥Da 15,10 { 13,06 | 5,07 | 2892 173 1,710 1,684 + 1,5
Db 15,35 (13,22 | 4,95 | 2944 [ 134 1,425 1,388 -+ 2,6
Ea 15,00 { 13,02 5,12 2930 | 162 1,532 1,570 — 23
4a 15,20 | 14,65 | 4,54 | 2922 | 162 2,005 1,995 -+ 0,5
4b 15,00 | 13,52 5,011 2924 | 171 1,382 1,178 —28,3
111:0b 15,30 | 13,14 | 4,95 | 2994 | 190 1,881 1,878 -+ 0,2
‘ Mittel — 7,10
Versuche von Bach und Graf [30] (Heft 90/91)
322 18,1 |21,8 | 7,70 | 3400 | 105 3,250 3,550 — 9,2
‘ 328 18,2 | 22,1 |1 @957 13ui; 411 122 4,250 4,290 — 1,0
“! 387 18,3 |22,4 | 7,20 » | 109 4,000 3,940 4+ 1,5
| 269 15,0 | 18,0 | 9,38 v 128 2,250 2,430 — 8,0
f 270 15,4 |18,2 | 9,08] ,, |100 2,060 2,018 + 2,1
278 154 |18,1 | 9,18] , |131 2,160 2,588 —198
| | 281 153 |18,3 | 9,05] . |114 2,720 2,305 +15,3
204 153 (182 | 9,06| ,, |123 2440 | 245 o 08
7 Mittel — — 2,46
Versuche von Schiille — E. M. P. A.#* [23]
E 12,0 |12,0 | 7,07 2750 | 143 1,040 0,953 + 8,4
. E, 12,0 {12,0 | 7,07 | 2820|132 0,990 0,890 —-+10,1
B 12,0 (12,0 | 3,80] 3070|105 0,840 0,752 +10,5
B, 12,0 (12,0 | 3,80 3070|108 0,770 0,774 — 0,5
Mittel -+ 9,50
Totales Mittel — 2,82

*) Als max ¢, hat man 08 , f; angenommen.
##)  Die Resultate von Balken mit ,(ﬂ,, < 100 kg/cm? sind weggelassen.
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Tafel

Nr.

17
Berechnete Bruchlasten.

Biegung, Rechteckquerschnitt-
Betonbereich.

94

*) Anndhernd angenommen.

: Armier Bruch- i

Bezeich- Masse in em rr?ne(}/;mg 0Oq wﬂd h—Mh'| momente S‘tll:gu
¥ cinitty B Vbl ke o afih (| g | be- | in o)

u u in kg/em mess. |rechn.
Versuche von Bach und Graf (30)
383 18,3 | 22,6 | 6,80 | 0,432 3034 |103] 0,854 4,50 | 483 |— 7,2
384 18,3 22,8 | 6,54 | 0,393 ¥ 104) 0,846 | 4,75 | 4,76 | — 0,2
385 18,3 22,6 | 6,64 | 0,396 « 109 | 0,854 | 4,875 | 4,955 — 1,8
366 17,9 22,2 | 7,01 | 1,589 2487 98] 0,869 6,00 | 6,41 | — 6,9
367 18,7 | 21,7 | 6,84 | 1,561 » 106} 0,889] 6,25 | 6,69 | — 7,0
368 18,1 22,5 | 6,74 | 1,555] ,, 108 0,858} 6,50 | 6,88 | — 6,0
369 18,2 | 2221683 | 1,561| , [113] 0,869 6,50 | 6,96 | — 7.1
370 18,201,22,7 1 871 15121 117} 0,850} 7,00 |:7,27 | —:3,9
371 181 | 222 16,79 | 1,570] . [112] 0,869] 6.25 | 6,945 —11.0
379 18,2 | 22,5 | 6,78 | 1,562 i 104 | 0,858)] 6,50 | 6,80 | — 47
381 184 | 222 16,80 | 1,551| , (110 0,869 6,50 | 6,92 | — 6.6
382 18,2 | 227|676 | 1,520 , [108] 0;850] 8,50 | 6,985| — 7’5
Mittel — 5,82
Versuche von Saliger (40)

45a 19,8 | 21,2 | 4,46 | 0,11 |2500% | 143] 0,85%| 4,95 | 5,05 |— 2,0
45b 19,3 { 21,0 | 4,62 | 0,11 3 143 i 4,86 | 4,835| 4 0,5
48a 20,0 | 21,2 }:4,42 | 0,11 8 209 % 6,80 | 6,98 | — 2,6
48b 20,0 | 21,0 | 4,45 | 0,11 . 1200} , . |724 | 697 |4 37
Mittel — 0,10
Totales Mittel — 4,40




Tafelis Nin, + 18

Berechnete Beruchlasten.
Biegung, Plattenbalken-Betonbereich,

# : Bruchmo- S
Bezeich- Masse.in. cm Os P mente in t. m. E;I:;
nung o | o | & [ be | in 0y,
b h | by L dy | kglem mess. |rechn.
Versuche von Bach und Graf [30]

1045 240,5| 27,1 | 40,0 6,0* | 0,994 | 4245 65 | 30,00 | 23,05| +23,2
1046 121,2 | 27,3/ 20,1{ 6,1 -] 0,978}  , 54 | 12,00 9,80] +18,3

| 1047 121,11 27,7 | 20,0| 6,2 " | 0,984 , 67 | 12,00| 12,53| — 4,4
| 1048 241,5| 27,1 | 40,3 | 6,1 | 0,992] 70 | 30,00 | 24,90| 17,0
1049 | 121,5| 27,6 | 20,1 6,2 | 0,972 . 80 | 16,50 | 14,70 | +-10,9
1050 121,2| 27,41| 20,2 | 6,2 0,978 5 97 |17,00| 17,62 — 3,6
Mittel 4-10,2

323 48,21 21,9 | 18 | 6,1 | 2,88 | 3400 | 108 6,00 6,21] — 3,5
329 48,11 22,1 [ 18 | 6,1 | 2,86 ’ 116 7,15| 6,80| -+ 4,9
391 75,01 220 |18 |61 | 1,81 o 133 | 11,00 10,85 + 1,4
393 15K "22:2° 118 “| 6.3 1,13 2 117 | 10,00 9,73| + 2,7

| 395 75,3 22,1 18 | 6,1-"] 1,73 . 120 | 11,00| 9,92| 4 9,8
| 390 100,2 | 22,3:( 18 | 6,1 | 1,35 7 127 | 12,60| 13,63| — 8,2
. 392 100,3| 22,4 | 18 | 6,1 | 1,35 3 125 | 13,00 | 13,56 | — 4,3
394 100,2| 22,3 |18 | 65 o} 1,32 i1 130 | 13,00 | 138,70 — 5,4

Mittel — 0,33
Totales Mittel -} 4,20

*) Bei Auswertung der Bruchmomente hat man auch die Wuten Be-
riicksichtigt,
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TRl N 49
Bruchmomente nach dem Vorschlag von Sa-
liger [8] berechnet.*) Versuche von Bach und
Graf [30], (siehe Tafel. Nr. 18) Plattenbalken.

Bruchmomente in St 5
reuung in
Bezeichnung t. m. o 4
gemess. | berechn.

1045 30,00 19,51 4 35,0
1046 12,00 8,30 -+ 30,9
1046 12,00 10,61 11,6
1048 30,00 21,10 ~+ 29,6
1049 16,50 12,54, + 24,1
1050 17,00 15,07 + 11,6
323 6,00 4,74 + 21,0
329 7,15 5,19 -+ 275
391 11,00 9,19 -+ 16,5
393 10,00 * 8,25 —+ 17,5
395 11,00 8,40 -+ 23,6
390 12,60 12,07 -+ 42
392 13,00 12,00 + 7.6
394 13,00 12,12 -+ 6,7
Totale Mittel -+ 19,1

*) Saliger gibt ([8] Seite 445) fiir die stark bewehrten Plattenbal-
ken die Formel:

kd,
M_kbdopﬂd(h - 0)

In dieser Formel wird die Druckbeanspruchung im Steg vernachlissigt.
Fiir die Auswertung hat man k =1 angenommen.
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Tafelyy Nir, = 26
Berechnete Bruchmomente.
Biegung-Verfestigungsbereich.

Masse in Bruchmomente i
p o 3 reuu
Bezeichnung cm ‘{.j o, |6.*)Ba**) in t. m. = u% g
b h e gemess.lberechn.
Versuche von Saliger [44], Plattenbalken.
35 a 37,5 | 29,1 |1,470] 37208900 | 212*%] 15,10 15,55 30
| 35D 38,1 [28,9 |1,440] , |3900] ,, 1530 | 1536 | — 04
i 36 a 38,0 (28,7 11,087] , ]4050] ,, 12,30 12,24 + 05
| +36 b 36,7 (28,8 |1,120] ,, |]4050] ,, 12,15 12,24 — 0,7
| 37 a 37,2 (28,7 lo,735| ,, |4350] ., 8,95 9io1 § | Bogw
j 37 b 36,1 129,510,739 ,, 435071 ,, 8,83 9,26 — 49
| 38 a 38,0 |30,2 10,343} ,, |5150] ,, 5,30 5:85681 —:10,5
| 38 b 38,0 | 29,4 10,349| ,, |5150] ,, 5,15 5638411 — 9.5
; Versuche von Saliger und Bittner [41], Balken.
| ©./51 a 19,56 121,8 [1,22412400]2410}163,2 | 2,930 2,484 | 4 15,2
51 b 20,4 |22,4 |1,140] ,, |2445|217,5 | 2,690 2,664 | + 1,0
53 & 20,2 |21,9 }0,701]3930|4090]163,2 | 2,840 2,532 | + 10,8
| 53 b 214 (22,0 10,659| , |4440]217,5| 2,840 | 2,823 | + 06
54 a 19,7 | 22,3 |0,506 | 4805]|6000]163,2 | 2,670 | 2,693 | — 0,9
54 b 20,3 | 22,4 10,488] ,, 16400}217,5 | 2,760 2,926 | — 6,0
Versuche von Abeles [39], Balken.
52 20,05 | 20,56 | 0,838 | 7400 | 8400] 307** | 5,65 5282 | + 65
53 19,40 | 21,16 | 1,500 | 7200 | 7550 352 8,40 8,234 | + 2,0
70 21,70 | 21,53 ] 0,341 | 7900 |11300f 400 3,64 3,678 | — 1,0
71 21,60 | 21,73 | 0,324 | 7900 {11400] 400 3,84 3,088 | + 6,6
Versuche von Gebauer [43], Balken (Mittelwerte aus 2 Balken).
49/51 20,0 |20,0 10,590 2950|3660 | 336** | 1,7175| 1,6705| + 2,7
51/52 g & . ., 13660] ,, 1,845 | 1,6705) + 9,5
53/54 o % o . EaB00: 1,7925 | 1,6705| 4 6,8
. 57/58 2 o » 137301380 | 1,7237| 1,7095| 4+ 0,8
E. M. P. A. — Eisenbetonuntersuchung 1937/39, Platten. (Nicht publiziert)
NS. 300.12.]43,0 |16,8 |0,627 | 3061 | 3330 | 265 2,560 2,428 | 4+ 52
NS. 250.12.]43,0 |17,0 |0,620| ,, |3230]209 2,600 2,362 | + 9,1
CS. 300.10.]43,0 | 17,0 |0,431 | 4883|5600 | 250 2,952 2,844 | 4+ 3,6
CS. 250.10.]43,0 | 17,0 }0,431}] ,, |5270]180 2,760 2,634 | + 4,6
CS. 300.14.142,5 | 17,0 ]0,853|4028 4510 | 299 4,360 4416 | — 1,3
CS. 250.14.]42,5 [17,0 |0,853]| ,, |4300]234 4,320 4,145 | + 4,0
52. S.300.10]43,0 [17,0 |0.431]|4488]|4910|266 | 2,576 | 2,516 | + 2,3
52. S.250.10.| 43,0 17,0 |0.431] ,, |4730|203 | 2,648 | 2,398 | + 9,5

Totales Mittel 4- 2,08

*) Nach Berechnung und Spannungs-Dehnungsdiagramm bestimmt.
**) Oder 0,8 uﬂd.
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Tafel Nr. 21.

Berechnete Bruchmomente und Eisendeh
nungen Biegung-Verfestigungsbereich (Die be-
rechnete Bruchmomente sind nach der fiir den Streckbereich gel-
tende Berechnungsweise ausgewertet und die Eisendehnung nach

Formel &, =( %’% — 1) €. berechnet).

Versuche der Sowjetunion [48, S. 92].

Bezeich- w Bruchmomente in t m Streuung &
nung 0] Os wPa in 0/ 0
/o gemess. | berechn. 0 fao
31 0,195 4526 162 2,162 1,551 -+ 39,3 10,2
33 0,185 4290 144 1,920 1,390 -+ 38,1 4.3
32 0,192 4282 120 2,230 1,421 -+ 57,0 70,5
16 0,234 3482 120 1,780 1,417 -+ 25,7 66,0
18 0,239 3892 119 2,004 1,571 + 27,8 58,3
17 0,231 3954 113 1,914 1,574 -+ 21,6 55,9
1 0,225 3312 44 1,620 1,212 -+ 33.6 38,3
35 0,850 | 2782 | 138 4,730 3,880 +210 | 219 |
34 0,840 2768 131 4,640 3,790 -+ 22,4 21,4 |
3 0,280 | 4230 | 48 1,800 1,462 +230 | 225 |
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Streuungen in %

Streuungen der gemessenen Bruchmomente der Eisenbetonbalken gegeniiber

den berechneten mit der EMP4 Formel.
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Ausgeglichene Gesamtmittelvert

|
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Mittlere Streuungen der gemessenen Bruchmomente
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Abb. 5.
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Die Resultate der Stauchungsmessungen an Betonprismen.

. : 115






400 T

Randstauchungen
in _in
L. Prismen o ormierfen Korper

Versuche von Brandfzaeg

+

o

o
N

1
o5 asrqan | |/

§
T — s,
| % 1
g
H
<

W
o

8

Jogoseond [\

ORI e £
T T
of

Prismencruckfestigkeil »By in kg/em?

© Saliger
IR ey Emperger.  carad e 43t
o Qengo

o 1 | P |

i B

3
S
B

Prismendruckfestigeit pfq in Kg/em?
=
8

0 1 2 3 4 5
Héchstiaststouchung in %

Abb. 17.

Betastug Pin b
-

6 Y § 0 1 2
Bruchstauchung in %.

Abb. 18.

3

3
Beton Randstouchung in Xe

397

infto

seowung P
“

/—// 3
o |

W7

NI
I

O o 1 2 3 - s
Beron Rondshauchung in L

Abb. 19.

Die Resultate der |jtauchungsmessungen an armierten Vorversuchskdrpern.
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Die Resultate der Stauchungsmessungen an armierten Vorversuchskérpern.

Abb. 21.
Die armierten Vorversuchskoérper.
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Die Resultate der Stauchungsmessungen an Hauptversuchskorpern.
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Die Resultate der Durchbiegungsmessungen an Hauptversuchskdrpern.
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Dehnung

Die Dehnungslinien der Armierungsstabe, die aus den bis zum Bruch
gepriiften Biegebalken herausgenommen sind.
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Der Verlauf der lokalen bleibenden Dehnungen der Armierungsstibe
(gemessen nach dem Zerreissversuch), die aus der Bruchstelle des Balkens

LoKate bleibende Dehnungen in z

herausgenommen sind.

Die lokale bleibende Dehnunen der Armierungsstabe beider Hochstiast

(gemessen nach der Biegeversuch)
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Abb. 44.
Die rechnerischen Sicherheitsgrade an Beispielen aus den Schweizerischen
Normen.
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Kurven fiir die Berechnung der Bruchlast. Betonbereich; doppeltarmiert,
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