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Vorwort.

Die vorstehende Untersuchungsarbeit ist von 1937 bis 1939 in

Zürich bei der Eidgenössischen Technischen Hochschule und der

Eidgenössischen Materialprüfungs- und Versuchsanstalt für Indu-

strie, Bauwesen und Getverbe (E.M.P.A.) ausgeführt worden.

Die Anregung zu dieser Arbeit erhielt der Autor während sei-

ner Arbeit als Stipendiat der Tallinna Technischen Hochschule in

der E.M.P.A: als wissenschaftlicher Mitarbeiter bei Prof. Dr. ing.
M. Roš, 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. Roš im Jahre 1931 veröffentlichten Formeln berechneten und

den bei den Versuchen tatsächlich gemessenen Bruchlasten der

Biegebalken. Auf Anregung von Prof. M. Roš schritt der Autor an

die allgemeine Klärung der Gründe für die Unterschiede und der

in Verbindung damit vorgekommenen Brucherscheinungen der

Eisenbeton-Biegekonstruktionen. Dabei führte der Autor in der

E.M.P.A. selbstständig eine Reihe laboratorischer Untersuchungen
mit Eisenbeton-Versuchskörpern aus, indem er hauptsächlich den

exzentrischen Druck als allgemeinen Biege-
fall behandelte.

Da die vorstehende Untersuchungsarbeit in den Jahren 1937

u. 1938 ausgeführt und der Bericht 1939 im März beendet wurde,
und da der Autor in der Schweiz keine Literatur der Sowjetunion
zur Hand hatte, so sind, später die entsprechenden Anmerkungen,

speziell inbezug auf die diesbezüglichen Untersuchungen in der

Sowjetunion, separat in allgemeiner Form dem vorstehenden Text

hinzugefügt worden.

Die Verfasser benutzt hierbei gern die Gelegenheit, seinen tief-

gefühlten Dank Prof. Dr. ing. M. Roš gegenüber auszusprechen,
der in jeder Beziehung seine Arbeit unterstützt hat sowohl in mora-

lischen Hinsicht als auch durch Beschaffung der stofflichen Hilfs-

mittel.
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Bezeichnungen:

b = Breite des Balkens, oder Plattenbreite bei Plattenbalken

d — Gesamthöhe des Balkens oder Plattenbalkens.

h = Nutzhöhe des Balkens oder Plattenbalkens.

&
0

= Stegbreite des Plattenbalkens.

</
0

= Plattendicke des Plattenbalkens.

h' — Abstand des Druckeisenmittelpunktes von dem Druckrand.

h" = d — h

E = Bewehrungsfläche.

p
u =—- Armierungsgehalt.

bh

x —
Abstand der Neutralen Achse von dem Druckrand.

a = x : h.

M = Bruchmoment oder Biegungsmoment (allgemein).

P = Bruchlast oder Belastung (allgemein).
e

e
= Exzentrizität von Zugeisenmittelpunkt gemessen.

g
s

— Streckgrenze des Stahles.

<J
e

= Vorhandene Eisenspannung.

<>
b

— Betonspannung, allgemein.
<slb = Betonspannung in der Höhe der Druckarmierung.
pßd = Beton Prismendruckfestigkeit.
tvßd = Beton Würfeldruckfestigkeit.

bßz = Beton Zugfestigkeit.

£
e

— Eisendehnung in Zugarmierung.
£

e
' = Eisendehnung in Druckarmierung.

E
e

= Elastizitätsmodul des Stahles.

E
b

= Elastizitätsmodul des Betons.

£b
= Beton Randstauchung (allgemein).

£br = Beton Randstauchung bei Höchstlast.

£bp
= Betonstauchung bei Höchstlast an zentrischgedrückten Prismen.

n—— (elastisch).
k

b

E Ej
«i*i = (halbelastisch),

n* —°e ■ (plastisch) .
E

e

M
m — —

pßd bh-

pßd bh

CS =

l>ßd

r t
_

n'(Oq — pßd)
—

G) — G-’s — +?? )
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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 Tragfähigkeit oder Bruchlast bekannt sein.

Im Bruchzustande kann nicht mit der Gültigkeit des Elastizi-

tätsgesetzes gerechnet werden, welches wohl für die zulässigen Be-

anspruchungen in den meisten Fällen mit genügender Genauigkeit
zutreffend ist. Die erwähnte Tatsache ist auch der Grund gewesen,

warum auf dem Gebiet des Eisenbetons in der letzten Zeit viele neue

Vorschläge gemacht worden sind, die die Tragfähigkeit der Eisen-

betonkonstruktionen beim Bruch unter Berücksichtigung der pla-
stischen Verformungen und der im Bruchzustande vorkommenden

Spannungsverteilung berechnen wollen.

Die wichtigsten Beanspruchungsarten in der Eisenbetonpraxis
sind:

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),
räumliche Biegung der Platten,

Torsion, (zusammen mit Biegung).

Dazu kommen noch die Stabilitätsprobleme: zentrisches und

exzentrisches Knicken (mit krummen und geraden Stäben) usw.

und die Ermüdung.
Die einigermassen genaue Berechnung der Bruchlasten für alle

diese Beanspruchungsarten ist bis jetzt nicht gegeben worden. Man

hat sich nur mit den wichtigsten derselben beschäftigt.
Das Problem des zentrischen Druckes, wie auch das Problem

des zentrischen und exzentrischen Knickens sind unter genauer Be-

rücksichtigung des Bruchzustandes schon mit praktischer Genauig-
keit gelöst.

Es sind auch auf dem Gebiet der Biegung und des exzentri-

schen Druckes für diejenigen Fälle, wo die Kräfte in einer Sym-
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metrieebene des Querschnittes wirken, mehrere Vorschläge be-

kannt *). Es besteht aber noch eine gewisse Unklarheit auf diesem

Gebiet.

Ein Teil der vorgeschlagenen Formeln ist mit praktisch ge-

nügender Genauigkeit unter bestimmten Verhältnissen gültig und

berücksichtigt auch mehr oder weniger die wirklichen Vorgänge
beim Bruch des Eisenbetonkörpers. Leider sind aber die Gültig-

keitsgrenzen aller dieser Formeln nicht genügend untersucht

worden

Eine andere Gruppe der Vorschläge stützt sich auf Hypothe-

sen, die aber durch keine direkten Versuche bestätigt 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 Vorschläge, die einen Teil der für die

Berechnung der Bruchlast nötigen 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 erwähnten Vorschläge haben den Nachteil, dass

sie sich mehr auf den Vergleich der Resultate ihrer Berechnungs-
weise mit einigen an Versuchen gemessenen Bruchlasten stützen,

als auf systematische Beobachtungen oder direkte Untersuchungen
der Brucherscheinungen.

Die Bestrebung, in dieser Frage Klarheit zu schaffen und die

Grundlagen für den Vergleich der einzelnen Formeln zu erhalten,
sowie die Vorgänge beim Bruch der Eisenbetonkörper' direkt zu

messen, ist der Grund zur Durchführung dieser Arbeit gewesen.

Übersicht über die behandelten Fragen.

In nachfolgender Arbeit hat man sich nur mit der statischen

Bruchlast der auf B ieg u n g und exzentrischen Druck

beanspruchten Eisenbetonkörper beschäftigt.
Es wurde nur der Fall betrachtet, wo die Kräfte in einer Sym-

metrieebene des Querschnittes wirken. Beim exzentrischen Druck

*) In der Sowjetunion ist das Problem der Berechnung der Bruchlast
des Eisenbetonquerschnittes soweit als gelöst betrachtet, dass in den vom

1. Mai 1939 an geltenden Bestimmungen für 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 über die Biegung in zwei Ebenen, die räumliche Bie-

gung der Platten, Schub und Torsion, sind nicht berührt worden.

In der vorliegenden Arbeit sind folgende Hauptfragen behan-

delt:

Es wird ein kurzer Überblick über die bekanntesten Vor-

schläge für die Berechnung der Tragfähigkeit von auf Biegung und

exzentrischen Druck beanspruchten Eisenbetonkörpern beim sta-

tischen Bruch gegeben.
Ferner wird eine besondere Betrachtung über die Frage ange-

stellt, warum die normal- oder schwacharmierten Biegebalken

systematisch etwas höhere Bruchmomente zeigen als die mit den

vorgeschlagenen Formeln berechneten Werte, die als Stahlspan-

nung die Streckgrenze des Stahles annehmen. Zur Klärung dieser

Frage ist eine Zusammenstellung von vielen Versuchsresultaten aus

der Literatur und aus E.M.P.A.-Versuchen gemacht worden.

Es wurde unter Berücksichtigung der bisherigen Vorschläge

für die Berechnung der Bruchlast der auf Biegung und exzentri-

schen Druck beanspruchten Eisenbetonkörper 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 für diese Arbeit hergestellten Versuchskörpern in der

E.M.P.A. durchgeführt.
Zur Beschaffung der für die Berechnung nötigen materialtech-

nischen Werte wurde eine Serie von Vorversuchen ausgeführt, bei

denen man so gut als möglich die Bruchvorgänge zu beobachten und

zu messen suchte.

Der grösste Teil der Hauptversuche ist mit überarmierten,

exzentrisch gedrückten Versuchskörpern durchgeführt worden, auf

welchem Gebiet bis jetzt nur wenige Messergebnisse vorhanden

sind. Der andere Teil der Hauptversuche ist teilweise mit normal

armierten, exzentrisch gedrückten Körpern und teilweise mit

schwach- und normal-armierten Biegebalken vorgenommen worden.

Äusser diesen, speziell für diese Arbeit hergestellten Versuchs-

körpern, ist ein Teil der betreffenden Messungen mit der freund-

lichen Einwilligung von Prof. Dr. M. Roš, Direktionspräsident der
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Eidgenössischen Materialprüfungs- und Versuchsanstalt für Indu-

strie, Bauwesen und Gewerbe (E.M.P.A.), und mit der wertvollen

Unterstützung von Dr. A. Voellmy, Abteilungsvorsteher für Eisen-

beton an der E.M.P.A., an einer Serie von Versuchsbalken der

Eisenbetonuntersuchung der E.M.P.A. ausgeführt worden.
Die oben erwähnte 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 nötigen Angaben für die Anwendung der

vorliegenden Berechnungsweise angegeben waren) verglichen.
Anhand von einigen Beispielen werden nach der vorgeschlage-

nen Berechnungsweise die Sicherheitsgrade für die nach den bis-
herigen Schweizerischen Normen dimensionierten Eisenbetonbau-
elemente angegeben.

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

I.

Übersicht über den bisherigen Stand der Theorie für die
Berechnung der Bruchlasten der auf Biegung

beanspruchten Eisenbetonkörper.
Äusser den älteren Bestrebungen, die Bruchlast der Eisenbe-

tonkörper nach der sich auf das Elastizitätsgesetz stützenden Be-

rechnungsweise zu erhalten, sind neuerdings mehrere Vorschläge
dafür gemacht, worden, wie man durch die Berücksichtigung der
plastischen Verformungen im Bruchzustand die Tragfähigkeit der
Eisenbetonkörper berechnen könnte.

Man unterscheidet gewöhnlich zwischen normal- und über-
armierten Betonkörpern, oder genauer: Körper, bei denen der
Bruch durch Überschreitung der Streckgrenze des Stahles entsteht

sog. Stahlbereich und Körper, bei welchen die Betonzerstö-
rung die Bruchursache bildet sog. Betonbereiche.

Die meisten Vorschläge gelten für die Berechnung der Bruch-
lasten bei statischer Belastung. Dem Verfasser ist nur

eine Formel für die Bestimmung der Ermüdungs-Bruch-
lasten der Eisenbetonbalken bekannt [l] *).

*) siehe Literaturangaben.
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Formeln für 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 Würfelfestig-
keiten des Betons sind.

Unter solchen Annahmen wurden die Formeln von S u e n s o n

[2], Roš [3], Stüssi [4], Kazinczy [s] und Saliger
[6 u. 7] abgeleitet. (Siehe Zusammenstellung Abb. 1.) Einige
Autoren haben unabhängig von den anderen die gleiche Formel be-

kommen.

Will man alle angegebenen Formeln in einer allgemeinen Form

ausdrücken, so bekommt man

pPd

Wird dabei angenommen, dass
p ßa = O.SO

wß d ist, so können
alle Formeln wie folgt durch das Verhältnis der Koeffizienten
k:k

x verglichen werden:

Formel von Suensbn, Kazinczy, Saliger (II) k:k t = 0,50
Formel von S a 1 ig e r (I) k:k t = 0,40
Formel von Roš (E.M.P.A.) *) k:k t = 0,53
Formel von Stüssi k:k t

= 0,55

Man sieht, dass die Formeln, die als Betonrandspannung die

Prismenfestigkeit annehmen (alle äusser Formel I von Saliger),
praktisch keinen grossen Unterschied aufweisen, besonders für 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-

geführten, in allgemeiner Form ausgedrückten Formel und hat den der For-

mel von M. Roš entsprechenden Koeffizient 0,53, wobei die Bedeutung der

Festigkeit der Druckzone der Balken nicht genau dieselbe ist, wie bei den

andern obenangeführten Formeln.
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Bei der andern Gruppe der Formeln, namentlich bei den For-

meln von Steuermann [9, 10 u. 11] und Gebauer [l2 u.

13] wird vorausgesetzt, dass äusser den bei der ersten Gruppe der

Formeln berücksichtigten 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

vergrössert im Vergleich mit der oben genannten Gruppe der For-

meln.

Zu der dritten Gruppe gehören die Vorschläge von Bittner

[l4 u. 15] und Saliger [B]. Diese nehmen an, dass die Stahl-

spannungen bei schwacharmierten Balken infolge der grossen Ver-

formungen im Bruchquerschnitt der Balken höher sein könnten als

die Streckgrenze des Stahles. Dieser Fall kann vorkommen, wenn

die Dehnungen des Armierungsstahles im Bruchquerschnitt grösser

werden, als die Länge des Streckbereiches des Stahles.

Die Grösse der Stahlspannungen kann bei diesen Formeln aus

dem Spannungs-Dehnungsdiagramm des Stahles für die betreffende

Dehnung der Armierung im Balken abgelesen oder nach der empiri-
schen Formel von Saliger bestimmt werden. Für die bei der Berech-

nung der Dehnungen der Armierung im Balken nötigen Beton-

randstauchungswerte gibt Bittner 3°/O o an, sagt aber dabei, dass

dieser Wert auch bis 7°/oo gehen kann. Saliger gibt für diesen Wert

am Anfang s°/00 an.

Ferner ist noch ein Vorschlag von Mai 11 ar t [l6] vorhan-

den, der das Bruchmoment als statistischen Mittelwert aus mehre-

ren Versuchen bestimmt. Maillart hat auf diese Weise eine rein

empirische Formel gefunden, gestützt auf rund 120 Versuchsresul-

tate. Die Formel von Maillart in oben erwähnter allgemeiner Form

ist in der Zusammenstellung Abb. 1 angegeben.

Äusser diesen Vorschlägen, die den elastischen Zustand nicht

als Grundlage für die Berechnung annehmen, weil er beim Bruch

nicht gültig sein kann, kann noch der Vorschlag von H e i d i n g e r

[l7] erwähnt werden. Nach diesem Vorschlag wird der Abstand

der neutralen Achse der Balken nach dem elastischen Zustand (sog.
Zustand II) mit n =='ls auf übliche Weise berechnet und nachher

das Bruchmoment aus der dem plastischen Zustand annähernd

angepassten Spannungsverteilung berechnet.
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b) Betonbereich.

Der Vorschlag von Stüssi [4] zur Berechnung der Bruch-

momente von überarmierten Eisenbetonbalken ist auf ähnliche
Weise wie die übliche Eisenbetontheorie abgeleitet, nur ist an Stelle

des konstanten und dem elastischen Zustand entsprechenden n-

Wert, ein variabler n-Wert gesetzt,

F‘e * £br

1)1 =

Pp
wobei als Randstauchung ein- die Prismenbruchstauchung ge-
meint ist.

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

Brandtzaeg [ 18] hat für die Auswertung seiner Ver-

suchsresultate eine ähnliche Berechnungsweise abgeleitet, nur dass

seine Formeln anders ausgedrückt 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 Übereinstim-

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-

gedrückt.
Von Sali g e r [B] ist auch eine ähnliche Berechnungsweise

vorgeschlagen, wo aber für die Betonrandstauchungen ein mittlerer

Wert von s°/oo angesetzt ist.

Auch Mai 11 ar t [l6] gibt in seiner empirischen Berech-

nungsweise einen Vorschlag für überarmierte Balken. Dieser Vor-

schlag ist als Formel ausgedrückt in der Zusammenstellung Abb. 1

wiedergegeben.

Äusser den erwähnten Vorschlägen existieren für überarmierte

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-

schläge sind von Friedrich [l9] und H e i d i n ge r [l7] ver-

öffentlicht worden.

Es sind auch einige ähnliche Berechnungsarten für doppelt-

armierte Balken, einfach- und doppeltarmierte Plattenbalken und
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für exzentrisch gedrückte Körper von Brandtzaeg [lß],
Sali ge r [B] und Langende nck [2o] abgeleitet worden.

Auf eine nähere Betrachtung aller dieser Formeln kann verzichtet

werden, weil sie sich im Allgemeinen auf ähnliche Annahmen stüt-

zen, wie die oben erwähnten Formeln der Rechteckbiegebalken. Es

muss erwähnt werden, dass die genannten Formeln für die Druck-

armierung die Quetschgrenze des Stahles als Stahlspannung an-

nehmen.

Weiter sind über die erwähnte Frage noch die Arbeiten von

Coppee*), Melan**), Emperger**) und Michiel-

s e n ***) bekannt ****).

11.

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 erklären, wurden die Messergebnisse
von rund 550 Probebalken zusammengefasst l ).

Die Werte der Bruchmomente sind graphisch dargestellt (siehe
Abb. 2 und 3) 2 ) und können dort mit der Formel von Prof. M. Roš

(E.M.P.A.-Formel) verglichen werden, die als eine Kurve aufge-
tragen ist. Man hat als Vergleichsbasis für den Stahlbereich eine

*) Abhandlungen der Internationalen Vereinigung für Brücken-

und Hochbau, 1935, Bd. 3.

**) Beton und Eisen, 1936, Heft 19.

***) Beton und Eisen, 1936, Heft 9.
***'*) Gegenwärtig sind in der Sowjetunion Werke erschienen (s. Lite-

raturverzeichnis Nr. 47 u. Nr. 48), in welchen die Berechnungsweise der

Bruchlast für sehr verschiedenartige in der Praxis vorkommende Belastungs-
fälle und Konstruktionstypen ausgeführt ist. In diesen Berechnungsarten
wird der sog. Stahlbereich analog den obenangeführten Berechnungs-
arten behandelt, während der sog. Betonbereich inbezug auf Biegung
meist überhaupt beiseite gelassen, jedoch inbezug auf exzentrischen Druck
mit gewissen Vereinfachungen erfasst wird.

x ) Die Resultate aus der Literatur, siehe Literaturangaben [7, 18,
19, 21—40].

2 ) Die Zeichnung 2 ist später ergänzt 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 angehörende Formel genommen, welche als Stahl-

spannung beim Bruch des Balkens die Streckgrenze annimmt, um

zu sehen, ob die Versuchswerte wirklich höher 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 zerstört worden sind und bei welchen die

wichtigsten Materialeigenschaften (Prismen- oder Würfelfestig-
keit des Betons und Streckgrenze des Stahles) angegeben waren.

Bei diesen Fällen, wo nur die Prismenfestigkeit bekannt war, hat

man folgendes Übertragungsverhältnis gebraucht:

pßd — 0.80
Irßd

Dieselben Resultate sind auf dem andern Zeichnungen (Abb.
4—5 u. 7) dargestellt, als Streuungen der gemessenen Bruch-

momente gegenüber 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 höhere Werte zeigen, als die mit der

E.M.P.A.-Formel berechneten Bruchmomente.

Man hat die Versuchswerte auch mit der empirischen Kurve

von Maillart verglichen und gefunden, dass die Kurve etwas höher

liegt als die Mittelwerte der zusammengestellten Versuchsresultate.

Die Streuungen gegenüber 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 höher sind als die nach der E.M.P.A.-Formel be-

rechneten Werte, kann geschlossen werden, dass die inneren Kräfte
in der Zugzone (dementsprechend auch in der Druckzone) des Bal-

kens grösser sind, als in der E.M.P.A.- und den andern ähnlichen

Formeln berücksichtigt ist, d. h. dass die Zugkraft grösser sein

muss als die Bewehrungsfläche 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

Verhältniszahl der Armatur, richtiger ausgedrückt, inbezug auf den kleine-

ren Wert des C (C < 0,15) eine durchschnittliche Streuung von 4-27% erhiel-

ten, während inbezug auf den grösseren Wert des C (0,152 < C < 0,58) die

durchschnittliche Streuung -j-6,2% war.
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Streuungen wegen Material- und Versuchsungenauigkeiten.
Bevor man einige Schlüsse ziehen kann, muss näher untersucht

werden, ob Ungenauigkeiten beim Versuch ein scheinbar grösseres

Bruchmoment ergeben können. Bekannterweise kommen in Ver-

suchsresultaten immer Streuungen vor. Diese sind verursacht durch

Materialverschiedenheiten und teilweise auch durch Ungenauig-
keiten in der Durchführung des Versuchs. Diese Streuungen sind

unvermeidlich, sie sind aber normalerweise nicht von systemati-
scher Natur. Es können aber auch Streuungen infolge der einzelnen

Versuchsfehler und Ungenauigkeiten vorkommen, die wirklich

systematischer Art sind und. wahrscheinlich einen Teil der oben er-

wähnten grösseren Versuchswerte bewirkt haben. Es sind nach-

folgend einige Beispiele dieser Art gegeben.

Ungenauigkeiten in der Höhe und Breite der Balken. Vief.e
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 Höhe der Balken und die Breite in der Druck-

zone fast immer grösser sind als die vorgesehenen Masse der Scha-

lungen zeigen.

Die Art der Beobachtung der maximalen Belastung kann ein

scheinbar grösseres 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 für die Bal-

ken und für 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 Höchstlast der Balken ent-

spreche.

Bei Versuchen kann man auch scheinbar höhere Lasten ab-

lesen. Die Geschwindigkeit der Laststeigerung hat einen Einfluss

auf die Versuchsresultate. Bei grösserer Geschwindigkeit bekommt
man bekannterweise höhere Bruchlasten.

Die Reibung in der Kolben gibt auch scheinbar höhere Bruch-

lasten.

Die Reibung in den Auflagern, auch dann, wenn diese wohl

drehbar aber nicht beweglich sind, kann eine Entlastung der Balken

herbeiführen und dadurch scheinbar höhere Bruchmomente ergeben.
Die Reibung in den Auflagern kann normalerweise bei Laborato-

riumsversuchen keine grösseren Fehler geben, auch dann, wenn die
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Auflager nicht beweglich sind, aber doch eine glatte Zylinderfläche

haben, wie bei den gewöhnlichen 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 könnten. Z. B. wenn die

Balken in Holzschalungen und die Kontrollprismen oder -Würfel,
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 des Anmachwassers beim Betonieren abläuft, und

der Beton im Balken darum höhere Festigkeiten hat, als die

Kontrollkörper.

Wie man aus den vorgenannten Beispielen ersieht, können

einige Versuchsfehler und Ungenauigkeiten ein scheinbar höheres

Bruchmoment ergeben, als es in Wirklichkeit im Bruchquerschnitt

existiert oder durch Berechnung berücksichtigt wird. Wahrschein-

lich muss ein Teil von den oben festgestellten grösseren Werten so

erklärt werden, dagegen sind aber nicht alle grösseren Werte der

Bruchmomente durch diese Versuchsfehler und Materialverschie-

denheiten begründet und die Ursache muss auch in den Grundlagen
der Formeln dieser Gruppe gesucht werden.

Ungenauigkeiten in den Grundlagen der Formeln.

Ausserhalb der gewöhnlichen Grenzen der Streuungen der

Materialeigenschaften und auch der obenerwähnten 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 gleichzusetzeh 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 können bestehen zwischen Platten,

Balken und Plattenbalken mit dünnen Platten. Es könnten aber

auch vom Armierungsanteil herrührende Unterschiede in den

Betonfestigkeiten der Druckzone des Balkens vorkommen, weil die
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Zerstörung bei überarmierten Balken auf grössere Länge eintritt

als bei normal- und schwacharmierten Balken. Es ist möglich, dass

hier auch ein Unterschied wie zwischen den Prismen- und Würfel-

festigkeiten vorkommt. Einen solchen Unterschied hat Brandtzaeg
[lß] bei seinen Versuchen feststellen können. Der Fehler wird dann

wahrscheinlich kleiner sein, wenn die Stahlspannungen hauptsäch-
lich für den Bruch massgebend sind und wird umso grösser werden,
je mehr die Betonspannungen den Bruch verursachen.

Auch die Bügel als Umschnürung des Betons können einen

ähnlichen Fehler ergeben, wie auch die Montageeisen als Druck-

bewehrung, wenn man sie nicht berücksichtigt.

Äusser den erwähnten wenig ins Gewicht fallenden Fragen
bleibt aber die Hauptfrage: wie hoch sind die Stahl-

spannungen im Bruchque r s c h n i 11 bei Höchst-

last?

Es ist ohne weiteres klar, dass der Bruch des normalarmierten

Balkens nicht früher vorkommen kann als die Stahlspannungen
die Streckgrenze erreicht haben (vorausgesetzt, dass die Balken ge-

nügend auf Schub armiert sind und dass der Bruoh nicht deswegen
früher 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 höher sein
können als die Streckgrenze, ist im allgemeinen Fall nicht ohne
Beweis selbstverständlich.

Die Eisenspannungen im Eisenbetonbalken beim Bruch hängen
von den Dehnungen und Stauchungen im Bruchquerschnitt ab.

Wenn die Dehnungen in den Bewehrungseisen nicht den Streckbe-
reich des Stahles überschreiten (kleine Eisendehnungen im Balken

oder langes Streckbereich des Stahles), kann die Streckgrenze an-

nähernd als die maximale Eisenspannung angenommen werden. Es

besteht dann die Frage :wie hoch könnten die Eisen-

dehnungen im Bruchquerschnitt sein und ist es

möglich, auf diese Art die höheren Bruchmomente zu erklären?

Für die in dieser Zusammenstellung gezeigten Balken fehlen

solche Messungen. Man kann nur durch den indirekten Weg ver-

suchen, die Sache einigermassen zu klären. Es sind daher die Ein-

flüsse von verschiedenen Faktoren auf die Bruchmomente unter-

sucht worden.
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Gestützt auf die erwähnten Versuchsangaben war man be-

müht, eine Antwort darauf zu erhalten, ob die durch das S c h w i n -

den des Betons hervorgerufenen Vorspannungen im Eisen
und im Beton beim Bruchzustand wirksam sind und eine merkbare

Bedeutung auf das Bruchmoment des Eisenbetonbalkens haben kön-
nen, wie Gebauer [l2 u. 13] und teilweise auch Steuer-
mann [ll] in seinen Formeln annehmen.

Wenn aber das Schwinden einen merkbaren Einfluss auf das
Bruchmoment des Eisenbetonbalkens hätte, dann müssten die Bal-

ken mit verschiedenen Schwindmassen auch verschiedene Streuun-
gen des Bruchmomentes ergeben gegenüber den mit den üblichen
einfachen Formeln (wie E. M. P. A.-Formel und andere) berech-
neten Werten, die die Vorspannung im Eisen nicht berücksichtigen.
Wenn es so wäre, dann müssten die Balken mit feuchter Lagerung
zu denjenigen mit trockener Lagerung und auch die jüngeren zu

den älteren 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 Lagerungsart, keinen
besonderen und merkbaren Einfluss auf das Bruchmoment des

Eisenbetonbalkens ausüben. Es kann damit kein Einfluss des
Schwindens auf das Bruchmoment des Eisenbetonbalkens festge-
stellt werden.

Weiter hat man versucht zu klären, obdieHöhederßeton-
festigkeit einen besonderen und direkten Einfluss auf die Streu-
ungen des Bruchmomentes haben könnte, 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 gegenüber den
mit der E. M. P. A.-Formel berechneten feststellen.

Es ist auch nicht möglich 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 müsste deutlich erkennbar sein, wenn
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die Zugzone der Balken einen so grossen Einfluss auf die Bruch-
momente hätte, 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-

rungsgehaltes oder mit der Abnahme des Faktors C = (Abb.
wßd

4) etwas wächst, was besonders bei kleineren Bewehrungsgehalten
deutlich wird. Aus dem letzteren kann man zusammen mit früheren

Beobachtungen schliessen, dass die Ursache der systematischen
Streuungen auch in den Stahleigenschafteri liegen muss.

Durch ein berechnetes Beispiel wurde der Verlauf der Bruch-
momente mit Berücksichtigung der Dehnungen und Stauchungen
im Bruchquerschnitt und des wirklichen Spannungs-Dehnungsdia-
gramms des Stahles verfolgt (Abb. 6). Für das Beispiel ist ein

Beton mit
w

ß a = 220 kg/cm 2 und mit einer Betonrandstauchung
bei Höchstlast von ebr

— 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 berücksichtigt.

Für die beiden Stahlsorten und die angenommenen Betoneigen-

schäften wurde für verschiedene C — —5

6
- Werte das Bruch-

ivpd
moment unter Berücksichtigung der Dehnungen in der Zugzone
ausgewertet und als eine Kurve im Vergleich mit der E.M.P.A.-
Kurve aufgetragen (Näheres über diese Berechnungsweise siehe
Seite 30). Neben diesen Kurven sind die beiden Spannungs-Deh-
nungsdiagramme des Stahles in verzerrtem Massstab wiedergege-

ben, sodass man für einen bestimmten Wert von m = — oder
™wßd

C
— —x~ die bei diesem Fall vorkommenden Stahlspannungen

wPd

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 obenerwähnten 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 ähnlichen Verlauf haben wie die mittleren Streu-
ungen der zusammengestellten 408 Versuchsresultate.

Dass die Streuungen einigermassen von den Stahleigenschaf-
ten abhängig sind, kann man auch daraus ersehen, dass die Ver-
suchswerte der mit weichem Stahl armierten Balken verhältnis-
mässig gut übereinstimmen mit der E.M.P.A.-Formel. Z. B. geben
die Resultate der Technischen Hochschule in Prag (Abb. 7) eine
mittlere Streuung von -1-5,2% (obgleich die Abmessungen der Bal-
ken in runden Zahlen angegeben waren und diese Ungenauigkeit
wahrscheinlich nicht berücksichtigt wurde). Der Stahl bei diesen
Versuchen war ziemlich weich und hatte ein langes Streckbereich
von 6%, (sogar bis 9%) Dehnung.

Gute Übereinstimmung 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-
meteizeiger des Kolbens der Zugmaschine stehenblieb. Diese Grenze
kann etwas höher liegen als die sog. 20/00 -Grenze. Man sollte als
Fliesspannung für Balken die wirkliche mittlere Fliesspannung neh-
men.

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

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

111.

Allgemeine theoretische Grundlagen für die Berechnung
der Bruchlasten der auf Biegung und auf exzentrischen

Druck beanspruchten Eisenbetonkörper.

Bevor man ein spezielles Versuchsprogramm aufstellen kann,
um die Brucherscheinungen zu erklären und die Theorie über die
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Bruchlast zu ergänzen, 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 gestützten Berechnungsverfahren zu ge-
langen.

Solch eine logische und allgemeine, (vorläufig 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 Bruchfälle.

Bevor man sich mit der allgemeinen Theorie beschäftigen
kann, müssen alle möglichen Bruchfällen nach typischen Erschei-
nungen gruppiert und durch einige Definitionen festgelegt "werden.

Als Bruch- oder Höchstlast der Eisenbetonkörper wird die-
jenige Last bezeichnet, welche der Körper gerade noch im Stande
ist zu tragen.

Nach dieser Definition kann die Bruchlast bei Biegung oder
exzentrischem Druck nicht früher erreicht werden als bis einer der
Hauptteile des Verbundkörpers, d. h. die Längsarmierung oder der
Beton der Druckzone nicht mehr tragen kann, oder wenn der Ver-
bund zwischen beiden zerstört ist. Bei der Bestimmung der Bruch-
last für Biegung oder exzentrischen Druck nimmt man an, dass der
Körper nicht auf Schub zerstört werden kann (ausreichend armiert

gegen Haupt-Zugspannungen), und dass die Bruchlast nur von in
der Richtung der Achse wirkenden Normalkräften und Biegemo-
menten abhängig ist.

Ausserdem wird noch vorausgesetzt, dass der Verbund zwi-
schen Beton und Eisen soweit erhalten bleibt, dass die Längsarmie-
rung wenigstens ausserhalb der höchstbeanspruchten Stellen sich
nicht vom Beton löst.

Darum kann man praktisch annehmen, dass bei den meisten
Bruchfällen die Druckfestigkeit des Betons erreicht wird. Charak-
teristisch für verschiedene Brucharten werden aber die Stahlspan-
nungen in der Zugbewehrung sein, die nach der Bewehrungsstärke,
Stahleigenschaften und Betonfestigkeit (beim exzentrischen Druck
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auch noch nach der Grösse der Exzentrizität) verschieden sein

können.

Im allgemeinen können die Stahlspannungen der Zugbeweh-
rung bei der Bruchlast sich in allen möglichen Phasen des Span-
nungs-Dehnungsdiagrammes befinden. Es werden folgende Bruch-

arten unterschieden:

1. Die Stahlspannungen der Zugbewehrung bleiben unterhalb
der Proportionalitätsgrenze des Stahles (im elastischen Bereich),
der Bruch wird nur durch die Zerstörung 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 Exzentrizitäten.

2. Die Stahlspannungen der Zugbewehrung der Eisenbeton-

körper werden beim Bruch über der Proportionalitätsgrenze, aber

noch unterhalb der Streckgrenze liegen, sog. „Übergangsbe-
r e i c h“. Die Stahldehnungen sind grösser als die nach dem Elasti-

zitätsgesetz berechneten, darum wird der Abstand der neutralen

Achse (von Druckrand) und dementsprechend auch die Bruchlast

kleiner sein als beim ersten Fall. Der Bruch der Eisenbetonkörper
wird nur durch die Zerstörung des Betons eintreten.

3. Die Stahlspannungen erreichen die Streckgrenze des Stah-
les. Der Beton der Druckzone muss zerstört werden, bevor die Deh-

nungen im Bruchquerschnitt die ganze Länge des Streckbereiöhes

des Stahles durchschritten haben, sog. „S t r e ck b e r e i c h“ oder

„Stahlbereich I“. Dieser Fall kommt beim Biegebalken mit

weichem Armierungsstahl und mittlerer Bewehrungsstärke vor.

Beim exzentrischen Druck wird der obenerwähnte Fall meistens der

einzige Stahlbereich sein.

4. Die Dehnungen der Zugbewehrung im Bruchquerschnitt
werden grösser als der Streckbereich des Stahles und die Stahl-

spannungen werden über die Streckgrenze steigen. Die Höchstlast

wird erreicht erst wenn auch der Beton zerstört ist, sog. „V er -

festigungsbereich“ oder „Stahlbereich II“. — Die-

ser Fall kommt meistens vor beim Biegebalken mit hochwertigen
und kaltgereckten Armierungsstählen oder mit normalem Baustahl
bei niedrigem Bewehrungsanteil und höherer Betonfestigkeit.

5. Ein Sonderfall tritt ein, wenn die Stahlspannungen die Zug-
festigkeit des Stahles erreichen. Wegen den grossen Dehnungen des

Stahles bei der Höchstspannung (Stahl bricht nicht sofort), wird
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der Beton in der Druckzone zerstört und damit ist die Höchstlast
der Balken erreicht, sog. „Stahlbereich 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 Höchstspannung hat.

Bei allen obenerwähnten Brucharten hat die Stärke der Druck-
armiei ung die gleiche Bedeutung auf die Brucherscheinungen wie
eine Vergrösserung der Betonfestigkeit oder eine relative Verklei-
nerung der Zugarmierung.

Ableitung der Grundformeln.

Die Ableitung der Grundformeln wurde gemacht für den sym-
metrischen beidseitig armierten Querschnitt und für den Fall, wo

die äusseren Kräfte 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 lösen waren, die speziellen Formeln für die Biegung und für den
exzentrischen Druck, für Rechteckquerschnitte und für Platten-
balken abgeleitet. Zum Schlüsse wurden diese speziellen Formeln
•auch den obenerwähnten verschiedenen Brucharten angepasst.

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

Die Hauptgrundlagen für die Ableitung der Formeln
sind:

1. Die Gleichgewichtsbedingungen der im Bruchquerschnitt
wirkenden inneren und äusseren Kräfte.

2. Das Ebenbleiben des Bruchquerschnittes (die Betonzug-
zone, die durch Risse zerstört ist, wird nicht mitgerechnet). Um
diese Bedingung zu erfüllen, müssten die Armierungseisen wenig-
stens beidseitig ausserhalb der höchstbeanspruchten Stellen so ver-
ankert sein, dass die Stäbe im Beton nicht gleiten können.

3. Die Zugspannungen des Betons im Bruchquerschnitt müs-
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 Erfüllung dieser Bedingung müssten die Druckeisen gegen das

Ausknicken mit Bügeln festgehalten sein.

5. Die Körper müssen gegen Schub und schiefe Zugkräfte (die
von der Querkraft herrühren) genügend armiert sein, sodass der

Bruch der Eisenbetonkörper nur durch Längskräfte und Biegemo-
mente eintreten kann.

6. Die äussern Kräfte müssen, wie oben erwähnt, in der Sym-
metrieebene der Querschnitte wirken.

Bei Ableitung der Formeln hat man als positives Vorzeichen
für Spannungen und für innere und äussere Kräfte die auf der

Abb. 9 gegebene Richtung angenommen. Wenn bei der Berechnung
nach den abgeleiteten Formeln ein Resultat negativ ausfällt, bedeu-

tet es, dass die Richtung der entsprechenden Grösse im Vergleich
zu Abb. 9 umgekehrt sein muss.

Die gesamte Druckkraft der Betonspannungen nach der Abb. 9

(ohne Berücksichtigung der Druckarmierungsflächen) ist:

x x

•
Db

— / •6? £ ,
OClei ddfr z * max @b /b ' d

0 0

wenn man als k
t folgendes bezeichnet:

• X

[(Jb •b• d%
lc

max@b [b • d<,
0

Die gesamte Druckkraft der Stahl-Druckspannungen (unter Abzug
der Betonfläche, die schon in die Betondruckkraft einrechnet wird)
ist:

D
e
=S /

e (a e
— Ui,,)

i

Die gesamte Zugkraft der Stahlzugspannungen ist:

n

Z = So .fle
1

Die Gleichgewichtsbedingung der Längskräfte lautet:

z
i . —

Oder mit den oben angegebenen Ausdrücken der Einzelwerte

nn
f

x

lo
tfe

— 2((7,' — ffifc)/’,. —/(Jb •b ■ 4- P== 0

1 1 o

(1)

oder

1» U X

(<Te <1 \b) fe kl • b ’ clt, —p JP == ()

1 i»

(P)



Die Gleichgewichtsbedingung der Momente lautet:

Pe‘~D;(h-kx)-^f.'W-ca = O . . (2)

te-©S!^“^eX
J

SOhWei
iP'lrfd*bStandeS der »esamt“ Be-

X

k=l—. 2

xj cb -

wert^foVgendTrorm
-

hUnB T de" °ben an«ebenen Einzel-

~D
X

-L ee (&!' max Cb fb-dg)<h ]cx} IlvVn'
zr ZÄ 7,x

o
»/V

e
— olb) = Q (2 a)

.™i. D,,a. „„„„XXX ' ""

Biegung; Rechteckquerschnitt, beidseitig armiert.

F
e G

e
~F

e '(Oe'— ma:rOb . b . x . ki=Q
aus welchem x bestimmt werden kann:

x == —

OCj
blCy (3)

a=-

=
‘a 'oe ~F' (ne'~

maxOb Jci (3 a)
WO

-Z^
e /? '

V —

Tj) und (a'= £_e

tv
bh

.e andere Gleichgewichtsgleichung (2) wird wie folgt lauten :

+F:( B,'- atb} (h_h').
.

oder ’ ’

m

~^^ ==a,c + {l _>L
h ' )

24
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Exzentrischer Druck; Rechteckquerschnitt, beidseitig armiert.

Die Gleichgewichtsgleichung (1) wird folgende Form erhalten:

e

daraus x abgeleitet:

F
e
O e

F
c'{Oe Gib) ~4~ P

(5)
'

Die andere Gleichgewichtsgleichung (2) ergibt:

Pe
e

==
max (jb -h-r.-Jci(h —xk)Fe'(ae

'
— <Ti&) (A h') . ...

(6)

Aus den beiden Gleichungen (5) und (6) zusammen erhält

man in allgemeiner Form:

p_ + F.o. -F: -a,„) |+j+
max°b ‘ b.Lh fF

eoe e e
—

— g1&) (ee
—

l 2 . . (7)*
& I JJ

oder

te
-j

_P h j /4(Te e
' - dib) |

maxOb bh nJL inaxCb

L J

1/ — 1
//d

e k\ e e n' (d/ — di?>) kd ee | b/\
/

2
waxdb • k h maxOb kyl II

/

_

J
....(7“)

Die Formeln für den Rechteckquerschnitt sind unter den oben

genannten Annahmen, (dass der Beton in der Zugzone nicht mit-

wirkt) auch für die Plattenbalken (T-Querschnitt) gültig, wenn

die neutrale Achse in die Platte fällt.

Biegung; Plattenbalken, beidseitig armiert.

Die Betonspannungen und die entsprechenden Druckkräfte

werden für den Steg Dst (bis Druckrand des mittleren Teiles Abb.

*) Die zweite Lösung der Gleichung, d. h. die Lösung mit einem nega-

tiven Vorzeichen vor der Quadratwurzel, fällt fort, da diese Lösung in Wirk-

lichkeit nicht möglich ist. Wenn man den erwähnten zweiten Wert des P in

die Gleichung (5) hineinsetzt, erhält man auch einen negativen Wert für

x, das hiesse also, dass die ganze Druckzone des Betons ausserhalb des berech-

neten Querschnittes liegen muss, was aber unmöglich ist.



26

12) und für die Platte D
p (nur der Teil mit der Dicke d

O ,) getrennt
angenommen. Dementsprechend sind auch die Koeffizienten be-
zeichnet: Tb und /bi für den Steg (wie für den Rechteckquerschnitt)
und k

Q und kl für die Platte.

Aus der Gleichung (1) bekommt man:

x —

~~
— maxOb • dok('(b — 7>o)

max

und aus der Gleichung (2):

Exzentrischer Druck; T-Querschnitt, beidseitig armiert.
In ähnlicher Weise wie oben wird erhalten:

_

jeffc F
e (pe — Gib) mixObdokl (b — &

0) P

‘max@bbf>k\ ‘

p ‘ ee =
ma.rOb •WI(A — h . ,r) 4- marobdolcl (b — ZAI ) (A _

0) _j_
-\-Fe {oe —Ou) (h — h') (lj)

p__ r»iaa:Ob’ Pe Zt)Ä’j , , ,

£ 2 k 1 e<^e F
e (Oe ffjö) tnaxObdokf) (b 6 0 ) I -|—

-J- II max°l> J,
o ( 6e h) P

wn (Jb .b0 • Ä:.
,

IJj 2 ~ J 1 /f
F e^ae — <7ii)(ee

—h-\-h'}—

wa Xobd0ko(b — bo) (e e
— h —{—£(,<7(> )] j»2 \

Ableitung der Spezialformeln für die
verschiedenen Brucharten.

In den oben abgeleiteten allgemeinen Formeln ist der Zusanpmenhang zwischen den Eisen- und Betonspannungen nicht ausge-druckt und die Höchstwerte der Spannungen sind nicht eingesetzt

Bru’chXZ verschiedenen

') Die andere Lösung fällt aus denselben Gründen fort wie auf Sinbezug auf die Formel (7) angeführt.
S

‘ 25

— (h — kx) 4- ma , (/> — 60 ) (h — rfoZo) J-
-4-^e(<T

e (h //') j'9'j
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Im allgemeinen wird als Betonrandspannung beim Bruch die

Prismendruckfestigkeit angenommen

pßd

Diese Annahme soll noch durch einen Vergleich der berechne-

ten Bruchlasten mit Versuchswerten bestätigt werden (siehe Seite

55—61).
Als Stahlspannung in der Druckbewehrung des Eisenbeton-

körpers 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 gewöhnlich nach dem Elastizitätsgesetz ausgewer-

tet.

Biegung; Rechteckquerschnitt, beidseitig armiert.

1) Wenn: = beliebig; a/=a3 ; mn .r.(h =
Pßa und o

t b — —

= pßd’,
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

4.
' &br

)l- =

8e • ppd

so erhält man die Formel für x

1 r . pßd) 1,1 /li 4k { bFe
n*

x ~2M,iF ’' r a ]' *r
Fe„.+?ite?ži>i

(13)
oder

_x
_

,un* 4- Cq f
• • •

(iS)

wo

p
' IU (°‘l pß<l)

q
~

pßä
Und die Formel für das Bruchmoment

oder

m=
a

—

£y;, = Cl&l (1 — knj-Cq /1
, j

PPd ’ bh- \ ,l
l

(14*)
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2) Wenn: a,= Beliebig; «o/; = und o1(,=

-

Füi diesen Sonderfall wird für die Spannungen in der Druck-
bewehrung das Hooke’sche Gesetz angewendet:

<7 e E
e&e J

und aus dem Ebenbleiben des Querschnittes:

' /i h’\
&e — I 1

7- I Sfjr

\ ' l /
Wenn man in der Druckzone als n

x
*

(halbelastisch) den von
Stussi (und anderen) gebrauchten Wert nimmt:

*n*

=~õ-
pPd

so bekommt man:

x =
+ I_ | +

2 'M [ I [^*4-#/^!*—l)]2 --Cl5 )
oder

a—
x

_

' ln
'' H- (W| * —-1) -iil / (^n*[jL'n x

*

h 9 b • -*■ i~ I / 1-J h

y *
(15a)

Und für das Bruchmoment:

pßd'bxkx (h—kx)-]- pß d -Fe (n x
* —1) —

— h') . . (16)
oder J

~ ak{ Q —*«) tz*' jOh*—i)_ .

I. J(1_

(16 a)
Die Formeln (13) bis (16) sind für alle im Anfang dieser Ka-

pi es erwähnten Brucharten gültig, nur muss man jedes Mal durch
Probieren den %*-Wert suchen, wenn die Werte für die Betonrand-
St=?

w

hU
r gen

,

Und die Koeffizienten k und k
x bekannt sind. Das im

n -Wert vorkommende ae .und g« müssen dem Spannungs-Deh-
nungsdiagramm des Armierungsstahles entsprechen und gleich-
zeitig muss auch der durch diese Werte berechnete .r-Wert mit dem
Ebenbleiben des Querschnittes übereinstimmen:

*-lh
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Oder
P

_/l—iL
c e —I— A ! fc or

\a /

Die Werte für die Betonrandstauchungen und die Koeffizienten

k und k t
müssten durch Versuche bestimmt werden (siehe Seite

52 u. 54).
Für einzelne Brucharten können die obenerwähnten Formeln

in bequemer und brauchbarer Form ausgedrückt werden.

Betonbe r e i c h: ac c (J
p ; ae

'

=Qb (oder a
e

'

<C J maxQb —

— pßd und On, — pßd*
Die Stahlspannungen in der Zugzone (oder auch in der Druck-

zone) folgen dem Hooke’schen Gesetze. Die Formeln sind durch

n,*— (halbelastisches —n) statt n* =
e

-ä- (plasti-
1

Ppd pP d

sches — n) ausdrückbar. In diesem Fall erhält man aus den For-

meln (13) und (14) für überarmierte Biegebalken die gleichen Aus-

drücke, die Stüssi für diesen Fall abgeleitet hat.

Streckbereich (Stahlbereich I): oe
— o

s ’, op—-

maxOb — pßd Und Oyb — pßd*
Hier kann ohne n*-Wert ausgekommen werden, weil alle

Höchstspannungen bekannt sind. Die Gleichgewichtsbedingung (3)

ergibt dann:

Fe •Os ~f~ Fe (<X; pßd)
x

ITMT"
oder ä 1

a=
h

=‘i
l

(
-

c-~‘ >

wo c, und c;=
pPd pPd

Das Bruchmoment erhält man aus der Gleichgewichtsbedin-

gung der Momente:

3f= oa -Fe
-h fl —7-(Ca—c/)] +F/-/i-((7Q —M • [(& —

«h L

• • (17)

“=,;^.^=c’- c’’-t'^c- c
’y - ' •

(17 *>

Die Formel (17) ist für einfach armierte Balken 0

ist) gleich der Formel von Stüssi für den Stahlbereich, und ist ähn-

lich den andern Formeln dieser Gruppe (wie E.M.P.A. und andere

Formeln).
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S t a h 1 b e r e i c h III: eße > oe
'= o

q ; max@b pßd Und
Gib — pßd-

In dieser Formel wird statt C
s ein Wert C «= ein-

geführt :

r Z) 1 r

i__ ( ft-ft9 +ft'A'. (<,
s
-

i,A) .r( ft-ft-

M h' 1
• • • (18)

Oder m =Äft7P = C"- C4-J(C"-ft') i
. • • (18“)

Für alle angegebenen Brucharten mit a/ =

äusser dem Betonbereich, kann man die Berechnung
ohne den verallgemeinerten oder plastischen n*-Wert in viel ein-
facherer Weise ausdrücken:

Aus der Gleichung (3) bekommt man:

Und füi das Bruchmoment aus der Gleichgewichtsbedingung
der Momente:

Der Wert ne muss man (wie oben bei der Berechnung mit n*)
durch Probieren aus dem Spannungs-Dehnungsdiagramm des Ar-
mierungsstahles entnehmen. Der mit dem angenommenen a -Wert
berechnete ..-Wert (siehe S. 29), muss dem oe

im Spannungs-
Dehnungsdiagramm entsprechen. (Dieser Gedankengang ist gleich
dem Vorschlag von Bittner für den Verfestigungsbereich).

Eine Übersicht der verschiedenen Brucharten mit den cha-
rakteristischen Höchstspannungen und den abgeleiteten Formeln
zur Berechnung der Bruchmomente ist in der Zusammenstellung
unten gegeben.

oder

z , _ e°e (Oq pßd)
pßd ....(19)

wo

X 1
a = h-^~ . .

. . (19-’)

/->
‘

M = a,. F. • h [1 — £-(ft — 0,')
L

4- (Oq —A) • [(G — cy)~
_

h 1
1 X*

£ h 1

oder
. . . (20)

M . h' l-

h~k
i

{C’~ ■ ■■ ■ ■ (20.)



Zusammenstellung.

Die

Bruch-

arten:

Charakteristische

Höchstspannungen
Die Formeln mit n*

-

Die For-

meln
ohne n*

für x,
für M

in der

Zugar-
mierung

in der

Druckar-
mierung

Oe

im

Beton-
rand

ma.vOl)

für •£,
für M

Die n* und nf*
Werte

Beton-
I bereich

A Oe Op Oe
'

==: Oq pßd
(13)
(14)

E
e

■ Ebr
.

—

„
b Oe Op Oe' < Op pßd

(15)
(16)

E
e ■ Ebr

=
—

Über-
gangs- a

bereich
0

p 's O e Oq pßd
(13)
(14)

Oe • Ebr
n =

c 4
Ee • pPd

(19)
(20)

' „
b Op<ZPOe<P.Os Oe <Op' pßd

(15)
(16)

...
Oe

’ Ebr ...
E

e. ‘ Ebr
—

a
Ee ‘ ppd Ppd

—

Streck-
bereich

(Stahlb.I)
oe

= os
Oe = Oq pßd

1

(17)

! Verfes- a

tigungs-
bereieh

(Stahl-
ber. II) b

zße Oe
'
= Oq pßd

(13)
(14)

Ä
Oe • Ebr

E e •ppd

(19)
(20)

Gs < <zße Oe Op pßd
(15)
(16)

O
e

‘ Ehr
e.

E
e

• Ebr

a
Ee ’ppd ppd

—

i Stahl-

bereich
III

j

balker

I

den F

1

O
e zße

thnlich wie

i (T-Quer
)ie alle Br

ormeln (8

) wenn o e

1

“2 Mo

Oe

'
= Oq

Bie

die Ree

schnitte)
ucharten

) und (£

= belie

Kn* +

pßd

gung,

iteckq
betra

umfa

>):

3ig; c

F
e'(Oe

p

Platt

[uerscl
chtet

tssend«

ü' = o

l>ßd
ßd

enbalken.

mitte können auch

werden.

m Formeln bekomm

i, maxOb pßd Ulld 1

- -j- d
Q
k

0
' (ö — 6

0) •

die P

it mt

716 =

-H

(18)

latten-

in aus

pßd •

1
4 k

xb QFen*h (21)+
Kn* _L

F1<te^+d
u
i0'(6-60

)T
pßd J_

3131
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x lör , /? / /> \i

“=h +z?, '+ r' v(‘ ~ f)]'H +

14
k. u,n*~

/ + '/i_ <2l *)
/ L n I bJJ

M
—

rß d — lcx)-^„ßdlo 'd„(b — b
o )(h— d

o lc„)-[-

oder
+-f.'(o<—A)(A —A') .. . (22)

m = “*• r (1 -*“)+ i<4°(i-^(i- jS)+ <v(i-5
(22 a )

2) wenn ae
= beliebig; <je

'

< o/; max Gb =
pßd un(j —

pßa:

x~
2 /?, 7! +& (>ii * 1)+do (b — b 0) ■ 1

4- |/ 1-J &o(&
e
n*h + Wn]

lrfrj
|/ + + ■ • • (23 )

-f- /1 -J
4 (>o (Fen*h-\-Fe

'

n]
* h') "1

'
+ —+

• • • (23
oder “J

1 b
—

4-1 / i-(-_
+

p ■ • (23a)

M = oX kc) + (8 _ Jo) (h _ io) +
+M'ljn>-I)^.^.J(it _A,!j . . (24)

oder

~
ai

‘ T
(1 ~ te) + *« -'M+

- . (24a)

Die Werte für n* und haben die gleiche Bedeutung für dieverschiedenen Brucharten, wie in der Tafel Seite 31 angeführt.
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Wie schon bei den Rechteckquerschnitten erwähnt, kann man

die Formeln für die Brucharten mit oe

'
= a

q,
äusser dem Beton-

bereich, ohne n* oder ausdrücken:

F
e o

c
—Fe (Oq pßa) pßddpkQ

f (b b
Q )

(25)
PßM>O

oder

• • • (25 ‘*

M = F»oe {h — lex) 4~ Fe (o,— pßd) {lex—h') pßeilc0
'd

0 (b — b 0) {lex—

—k
od„) . . . (26)

oder

”=i = G
- !1 “ tnl+f ■ a - ‘j+ A7- r f

—k„ ...(26“)

Für den Übergangsbereich und für den Verfestigungsbereich

(Stahlbereich II) müssen die oe
-Werte durch Probieren, wie oben

bei den Rechteckbalken angegeben, gesucht werden.

Für den Streckbereich (Stahlbereich I) und für den Stahlbe-

reich 111 sind die Stahlspannungen für die Formel (26) schon be-

kannt (a e =(j., oder oe = ,ße).

Exzentrischer Druck; Rechteckquerschnitt, beidseitig armiert.

Die für alle Brucharten gültigen Formeln erhält man aus den

Formeln (5) und (6), wenn o
e
= beliebig, er/ — a

q, maxOb = pßa und

(flb — pßd •

,
n* F, e, +

K
(e. —/>+&')

-.3 I ~2 I rx
Ic k-hb

■ ■ ■ <27>

oder

oI a 2 lee J . ar
*

e« i i i n *
n

a +r(Ä- I)+rTl [_/‘n h+Ct (ä - 1+ ä)_-®;-ä = 0

(27 a)
/Ä

F= d bkix—Fen*\ 1 + Fe'(oq
—

pßd) . . . (28)
1 «Z/ /
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oder

_

P /I \
p ~

—l)+ c«' ■
• • (28«)

Für den Betonbereich ist -y» ■* —

ebr

pß<l
Für den Übergangsbereich und für den Stahlbereich II (Ver-

festigungsbereich) wird n * ~

Ge '

' pßd
welchen Wert man, wie schon früher angegeben, durch Probierenbestimmen muss.

«Ab

D6
n

Vi
'rfestlB™gsbereicll kann normalerweise bei exzerttri-chem Druck nur bei Stählen ohne deutlichen Streckbereich (beikaltgereckten oder speziellen Stählen) vorkommen.

man

F

fl

U

n«

d
T St

T? eCk
,

bereiCh < S *ahlber e i c h I) bekommt
( wenn<’‘ = a-i =

~ [_ 2* -F7(at —,&) +

i —AfP
'L -’ J +~Tc —Ä)(r.—A4-A')

/q I—
_

oder * * • (29)

r e«

__

p h~
1

1
Pßdbh~

9
k 4~

,F
— _L 4 J

I /
- l~p

4~ I / q
'le

e h'\[/ L 2
r J h . Je (ä~ I +ä/ •

• (29a)

SaligXXund W“ die Formel (29) geben auchbanget (8) und Brandtzaeg (18) für den Stahlbereich.

Exzentrischer Druck; T-Querschnitt, beidseitig armiert.

Die für alle Brueharten gültigen Formeln werden aus den For-meln (10) und (11) erhalten, wenn e. = beliebig, <= e a,_„Ä und ist:
' -~°»-
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(e.- h) + rF‘ n *e ' + (e.-h + h') 4-
k k-kib0 Ppd

+ d<l
k

<;(b-bll)(e,-h+ko
d<) ) = o

. . (30)

o, a 2 [ee A I tt br
Ä

ee „ ,
le

e 1 , h'\ .
A- y/( I k• k\ /i h- j

ido 7 / /-< M /ee ij_ 7. \ (in* be
e „ /'Qßa\+

h 0

\ kk,'b
o
'h~ ■ ’ )

P =
tß d

rII V o x + <Z
0I0'(?> — b 0 ) — F,n“ —I)]+ F, (a, —M ■ (31)

• (31‘>

Die n* und n
r
* Werte für den Betonbereich und für den Über-

gangs- und Verfestigungsbereich werden wie oben bestimmt wer-

den.

Für den Streckbereich (Stahlbereich I) ergibt
die Formel (12) wenn oe

= as,
o e

'
= o

q, mai ob = pß a und olb =
pß d :

P =
- pfrM*;—hl Fe0,_r/(a,_,fr)_,^O

4
O'(6 —

L J

JCMoG’« _.A)T_ [Fcosee _ F^6-M{ee —

*1 ]i
— pß<idQ

— bo)(ee
— h-\-kQ

d
oy]

‘

. . . (32)

oder

p=
P77TT

= ~ + +
L J

r /Ce -.v"]2

. J '>o. V’ / ■ *>o ‘ f
—

C' (— II—I—

+ ] b 9fc b-k
s

h q\h h
L Z

z. '/l ( ee IJ_ Z- \ l’
~h' k

° \
l_

rßÄ“ I+ r Ä(7jj • • ■ ( J
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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 n

gebrauchten Formeln verglichen werden. Für den Bruchzustand
können, wie bereits erwähnt, schon ähnliche Vorschläge für Einzel-
fälle in der Literatur gefunden werden.

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

In den oben wiedergegebenen Betrachtungen hat man alle
Formeln nach dem gleichen Gedankengang abgeleitet und versucht,
sie kurz auszudrücken. Bei den meisten praktisch vorkommenden
Fällen war es möglich, ohne 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
naher behandelten Brucharten Aufmerksamkeit geschenkte

Die Berechnungsweise wurde den verschiedenen Brucharten
angepasst und so hat man für die meisten möglichen Fälle Berech-
nungsverfahren bekommen, wo bis jetzt nur für einzelne Fälle
solche Vorschläge bekannt waren.

Dabei wurde gefunden, dass äusser den Stahleigenschaften
(E, <?,„ und das Spannungs-Dehnungsdiagramm), die leicht zu be-
stimmen sind, noch die von den Betoneigenschaften abhängigen
Werte s6r ,

k und k
r nötig sind. Werte sind aber nicht immer

leicht zu bestimmen, wegen den grossen Streuungen bei Einzelver-
suchen. Ausserdem muss auch die Annahme über die Betonhöchst-
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 Grössen nicht be-
stimmen oder nachkontrollieren. Für diesen Zweck gäbe es zu wenig
„Gleichungen“, um die grosse Anzahl der „Unbekannten“ daraus
zu erhalten.

Es gibt nur einen einzigen Weg: Es müssen die nötigen mate-
rialtechnischen Werte durch direkte Messungen an möglichst vie-
len Versuchsobjekten mit verschiedenen Betonfestigkeiten be-
stimmt werden, um die mittlere Gesetzmässigkeit im Zusammen-
hang mit der Betonfestigkeit zu finden. Auf diese Weise kann man
k, k

r und e & ermitteln und die Annahme über die Betonrandspan-
nungen nachher durch Vergleichsrechnung kontrollieren.
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Es wurde versucht, die materialtechnischen Werte für die

Berechnung durch Messungen an Prismen und exzentrisch gedrück-
ten Eisenbetonkörpern zu bestimmen und durch Vergleichsrechnun-
gen mit den Bruchlasten nachzuprüfen. Man hat dabei angenom-

men, dass das Verhalten des Betons in der Druckzone der auf Bie-

gung beanspruchten Körper ähnlich sein wird; und durch Ver-

gleichsrechnungen mit aus der Literatur bekannten Versuchsergeb-
nissen ist diese Annahme praktisch kontrolliert worden.

Die Ergebnisse der durchgeführten Versuche und die Nach-

rechnungen sind unten angegeben.

IV.

Erklärungen zu den durchgeführten Versuchen.

Der Zweck der Versuche war:

Die für die Berechnung der Bruchlasten nötigen materialtech-

nischen Werte durch direkte Messung zu bekommen,
die Brucherscheinungen bei den Versuchen zu beobachten u.

für die überarmierten, auf exzentrischen Druck beanspruchten
Eisenbetonkörper, wo bis jetzt nur wenig Versuchsergebnisse vor-

liegen, die Bruchresultate für den Vergleich der Berechnung mit

den Versuchen zu erhalten.

Versuchsprogramm.

Die Versuche umfassen 24 armierte Vorversuchskörper (Ta-
fel 1), 18 armierte Hauptversuchskörper (Tafel 2) und 112 unar-

mierte Betonprobekörper-Prismen.
Die armierten Vorversuchskörper hatten alle die gleiche Bau-

art nach Abb. 13 c: Rechteckquerschnitt von rund 15 cm Breite,
10 cm Höhe und 8 cm Nutzhöhe. Sie hatten Armierungsanteile von

rund 2,5% bis 6,5% und waren aus Beton mit verschiedenen’Ze-

mentdosierungen betoniert worden. (Die genauen Masse der Ein-

zelkörper und die Angaben über die Materialeigenschaften sind

unten angegeben.) Die armierten Vorversuchskörper wurden alle

auf exzentrischen Druck geprüft. Die Exzentrizität (vom Eisen-

mittelpunkt gemessen) war für 12 Körper gleich der Nutzhöhe

angenommen worden, und für die andern 12 gleich 1,5 mal die

Nutzhöhe. Die Abmessungen, der Armierungsgehalt und die Beton-

festigkeiten wurden so gewählt, dass alle Körper auf Beton zerstört

werden sollten.
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Bei diesen Vorversuchskörpern sind nur die Randstauchungen
des Betons gemessen worden und zugleich wurde die Bruchlast
notiert.

Die Hauptversuchskörper für den exzentrischen Druck (16
Stück) wurden in zwei Bauarten nach Abb. 13 a und b ausgeführt:
7 Körper waren für eine Exzentrizität (vom Eisenmittelpunkt
gemessen) von gleich der Nutzhöhe vorgesehen, nach Bauart
Abb. 13 b und die andern 9 für Exzentrizitäten von rund 2 und 3
mal die Nutzhöhe, nach Bauart Abb. 13 a.

Der Körperquerschnitt war rechteckig, von 20 cm Breite und
20 cm Höhe (äusser 2 Körpern mit 18 cm Höhe); die Nutzhöhe
sollte 15 bis 15,5 cm betragen. Der Armierungsanteil wurde zwi-
schen rund 2% bis 8,2% gewählt. Beim Beton hat man den einen
mit 250 kg/ms und den andern mit 300 kg/m3 Zement, gehalt ange-
macht.

Die Armierungen, die Armierungsstärke, die Betonfestigkei-
ten und die Exzentrizitäten sind für die Einzelkörper so gewählt
worden, dass die meisten Körper auf Beton zerstört werden sollten,
aber neben diesen auch einige in den Stahl- und in den Übergangs-
bereich zu liegen kamen.

Zwei ähnliche Körper mit 165 cm Länge, 20 cm Breite, 20 cm,
Höhe und 15,5 cm Nutzhöhe wurden zum Vergleich auf Biegung
geprüft. Die Stützweite betrug 150 cm und die Belastung bestand
aus 2 symmetrischen Einzellasten mit 50 cm Abstand.

Von den unarmierten Betonkörpern (Prismen 12 XI2X 36
cm) war ein Teil für die Ermittlung der Betoneigenschaften
der Vor- und Hauptversuchskörper vorgesehen, d. h. für die Be-
stimmung der Prismenfestigkeit

pßd,
des E-Moduls, der Stauchung

bei Hochstlast, der Biegezugfestigkeit und der Würfelfestigkeit
(aus der Hälfte der Biegeprismen).

.Der andere Teil der Prismen diente als selbständige Vorver-
suchsserie für Stauchungsmessungen an zentrisch und exzentrisch
gedrückten Prismen von verschiedener Betonfestigkeit.

Zement.

Für die ersten Vorversuche wurde gewöhnlicher Portland-
zement verwendet (Prismen „A“, „B“, „C“ und „D“ und die ar-
mierten Vorversuche mit Bezeichnung I), Marke „Pferd“ der Ze-
mentfabrik Würenlingen-Siggental und für 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. durchgeführten Normenprüfungen (nach

S.LA.-Normen):

Für die Marke „Pferd“:

Alter Raumgewicht Biegefestig- Druckfestig-

keit keit

Tage kg/dm 2 kg/cm 2 kg/cm 2

7 2,20 51,7 262

28 2,21 69,1 405

Für 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 Korngrösse

verwendet. Mischungsverhältnis Sand (0—8 mm) zu Kies (8—

15 mm) 5:3 in Gewichtsteilen gemessen. Für einzelne Vorversuche

wurde auch das Verhältnis 3 :5 genommen.

Die mittleren Siebangaben für das Mischungsverhältnis 5 :3

und 3:5 sind unten angegeben:

Man hat für die meisten Versuchskörper so sandreiche Mi-

schungen gewählt, um den Wasserzusatz des Betons ungefähr auf

der in der Baupraxis gewöhnlich vorhandenen Höhe zu halten und

dabei die für die Betonierung nötig (infolge der Form der Körper)

schwache oder mittelplastische Konsistenz zu bekommen.
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Stahl.
Der erforderliche normale Baustahl wurde als fertig abge-

bogene Armierung, zugleich mit den aus dem gleichen Material
entnommenen Kontrollstäben von der „Gesellschaft der Ludwig
von Roll sehen Eisenwerke aus Gerlafingen“ geliefert. Sämtliche
Kontrollstäbe wurden auf Zug geprüft. Bei einer Serie der Kontroll-
stäbe (je 2 bis S Stäbe des gleichen Stahldurchmessers) wurde die
gesamte Dehnungslinie auf der Diagrammvorrichtung der Zer-
reissmaschine von Amsler für eine Messlänge von 25 cm aufgenom-
men Für die andern Kontrollstäbe (je 2 pro Stahldurchmesser)
wurden die Dehnungen mit 2 Tensometern (2 cm Messlänge) bis
zur Streckgrenze gemessen und von dort an wurde der Abstand
zweier Marken, die ursprünglich 10 cm voneinander entfernt
waren, mit dem Stechzirkel abgegriffen.

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

Bei sämtlichen Probestäben trat das Fliessen nicht bei der
gleichen Last auf der ganzen Länge des Stabes ein. Das Fliessen

ng gewöhnlich in der Nähe 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 Oberfläche des Stahles erschienenen
•'urXj™ festgestellt-

Durch einige Schwankungen, aber haupt-sächlich beim Steigen der Last, dehnte sich das Fliessen aus, bisder mittlere Teil des Stabes mit den Tensometern ebenfalls als letz-
te! zum Fliessen kam. In der Zusammenstellung sind als streck-
st f

e

d

bei

p

n Trte des Fliessens

XTt

dl® Be"echnun» der Bruchmomente der Eisenbetonbai-
en hat man den Mittelwert der beiden angenommen.

HeiStellung der Versuchskörper.
Schalungen. Die Schalungen für die armierten Vorver-

suchskorper bestanden aus 3 cm dicken gehobelten Brettern. DieKörper wurden in horizontaler Lage betoniert, sodass die Zugeisenunten und der Druckrand oben waren.

90
x/i«« Hai;iptversuchskörper waren Eisenmodelle (20 XX cm) vorhanden, nur für die Köpfe wurden hölzerne Zu-

satzteile aus ungehobelten Brettern verwendet. Die Hauptversuchs-
korper sind m ähnlicher Weise wie die Vorversuchskörper, d h inhorizontaler Lage, betoniert worden.

*
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Für die Betonprismen (12 X 12X36 cm) waren Eisenmo-

delle vorhanden.

Betonier ungundLagerungderProbekörper.
Der Beton für sämtliche Probekörper wurde durch Arbeiter auf

dem glatterf Boden des Betonprüfraumes der E.M.P.A. gemischt.

Die trockene Mischung wurde 2—3 mal und die mit Wasserzusatz

4—5 mal gründlich umgeschaufelt. Für jede Betonzusammenset-

zung (nicht jür jede Mische) wurde das Raumgewicht des Betons

bestimmt und die Rüttelprobe (Ausbreitmass) oder Setzprobe

durchgeführt. (Setzrichter, Höhe 30 cm, unterer und oberer Durch-

messer 20 und 10 cm.) Die Angaben für sämtliche Betonzusammen-

setzungen sind in der Tafel Nr. 4 zusammengestellt.

Bei den armierten Vorversuchskörpern wurden je zwei Körper

mit zwei Prismen zur Ermittlung der Betonfestigkeit aus der glei-

chen Mische betoniert. Die Körper wurden nach zwei oder drei Ta-

gen ausgeschalt und im Nasslagerraum der E.M.P.A. in feuchter

Luft bei rund 20° C aufbewahrt. Die Serie I ist nach 14, die Serien

II und 111 nach 28 Tagen geprüft worden.

Die Vorversuchsprismen (für Stauchungsmessungen) sind

aus fünf verschiedenen Betonzusammensetzungen betoniert mit 8

Prismen aus je einer Mische. Diese Prismen wurden 14 Tage lang
in feuchter Luft bei rund 20° C (im Nasslagerraum der E.M.P.A.)

und nachher bei Zimmerfeuchtigkeit bei rund 18° C (im Zement-

prüfraum der E.M.P.A.) aufbewahrt. Vier Prismen von jeder Serie

sind im Alter von 28 Tagen (ein Teil durch eine Störung etwas

später) und die andern nach 90 Tagen geprüft worden.

Die Hauptversuchskörper wurden in 6 Gruppen, je 2 bis 4

Körper und 8 Kontrollprismen, aus der gleichen Mische betoniert.

Die Körper wurden rund 14 Tage lang unter feuchten. Tüchern im

Zementprüfraum der E.M.P.A. bei rund 20° C gehalten und nach-

her bei Zimmerfeuchtigkeit gelagert. Die Körper wurden im Alter

von rund 28 Tagen geprüft; am gleichen Tag oder höchstens mit

einem Tag Unterschied hat man auch die dazu gehörigen 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 geprüften
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auch einige Prismen auf exzentrischen Druck untersucht und auf

zum Br

e

uchZesse

em

n PriSmen
bis

ie gleichzeitig mit den armierten Vorversuchs- und Haupt-
versuchskorpern hergestellten und geprüften Prismen* dienen alsMasstab für die Betonfestigkeiten dieser Körper. Als Prismen-

zwei und bei‘deW

D

de V°rve“« Mittelwert von
zwei und bei den Hauptversuchen von sechs einzelnen Resultaten
»encmmen Bei den Hauptversuchen wurde auch die Biegezug-

-I?ke‘‘ (mit Stützweite 30 cm, eine Einzellast in der Mitte) und
Würfeldruckfestigkeit an den halbierten Biegeprisme’ be

Die Einzelwerte von allen Betonprüfungen sind in den TafelnNr. 5—7 zusammengestellt.

Bei den Stauchungsmessungen hat man bei den Hauntversuchsprismen den E-Modul (Mass der federnden Stauchungen beidrei verschiedenen Spannungsstufen (rund 1.1/ Ilnd i ,1

Druckfestigkeit) bestimmt.
3’ 2 Und /ä der

Bei sämtlichen zentrisch gedrückten Prismen wurde die Stau-
C ung bei Hochstspannung gemessen. Als Stauchung bei Höchst-

he™H?chstCl

hl
7tStaUChUng) hat ”an direkt die beim Errei-hen der Hochstlast gemessenen Stauchungen bezeichnet Weil dieHochstlast, und noch mehr die Höchstlaststauchung, von der Blastungsgeschwindigkeit abhängig ist, hat man die Druckversuche

ffihrt'v eit

d

lChe
p

mittierer Belastu windigkeit durchge-SteüTund Br

h

C

h

hiaSt JUrde diC Pumpe auf Iai~"

sodS
man das Seh r biS Bruch belast«'d Stehenbleiben des Druckanzeigers noch deutlich

-ade * di— U>
Die Messungen bis zum Bruch sind bekannterweise mit Schwiengkeiten verbunden. Man kann die Tensometer, die man für de’

gewohnhche E-Messung verwendet, für diesen Zweck nicht brauchcn. Es wurde darum eine Serie von Messungen mit dem Deformeter (Messlange 10 cm) durchgeführt. Man müsste aber bei höherenBetonfestigkeiten eine andere Methode suchen, da die Prismen beiHochstlast platzen können (was auch bei einigen Versuchen nassiert ist). Nachher wurden Messungen an einer Reihe von Pris-
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men mit Stoppani-Messuhren auf die ganze Länge (Messlänge 36

cm) auf zwei gegenüberstehenden Seiten (von welcher eine gewöhn-

lich die Stampf fläche war) durchgeführt. Die Messuhren waren

an die Stahlplatten der Druckmaschine befestigt und die Prismen

selbst in die Schutzkiste gestellt. (Die Schutzkiste war nur 3 mm

kürzer als das Prisma, sodass, wenn das Prisma geplatzt wäre, —

was auch passiert ist, — die Schutzkiste das Messinstrument ge-

schützt hätte.) Auf diese Art war es möglich, an Prismen bis zu

400 kg/cm 2 Festigkeit, die Höchstlaststauchung zu messen.

Wie zu erwarten ist, stimmen die Werte der letzten Messung

nicht mit den oben erwähnten Deformetermessungen überein.« Die

Stauchungen (in °/oo ausgedrückt) für die ganze Prismenlänge

(zwischen den Maschinenplatten gemessen) waren bedeutend grös-

ser als die auf 10 cm Messlänge im mittleren Teil des Prismas ge-

messenen. Der Unteschied rührt wahrscheinlich von der örtlichen

Zusammendrückung der Auflagerflächen her.

Um diese Erscheinung näher zu untersuchen und einen Kor-

rektionsfaktor für die obenerwähnten Versuchsresultate zu erhal-

ten, wurden an 12 Prismen der Hauptversuche (zwei aus jeder

Betonmische) Messungen mit Tensometern (Messlänge 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 möglichst hohen Lasten durchgeführt wor-

den (bei 10 Prismen bis 80—86% der Bruchlast). Vor dem Bruch

wurden die Tensometer entfernt und die Messungen bis zur Höchst-

last mit Messuhren wie früher durchgeführt.

Bei diesen Messungen konnte festgestellt werden:

1. dass die Stauchungen, mit Tensometern gemessen (in °/oo

ausgedrückt), auf 10 und auf 20 cm Messlänge keinen wesentli-

chen Unterschied zeigen, und

2. dass die Stauchungen auf die ganze Prismenlänge mit Mess-

uhren (zwischen den Maschinenplatten) gemessen im Vergleiche

mit den Tensometermessungen bei kleineren Spannungen viel

grösser waren, und dass die beiden Stauchkurven bei höheren Span-

nungen ungefähr die gleiche Form bekommen (siehe einige Bei-

spiele, Abb. 16).

Gestützt auf diese Feststellung wurden die Tensometermessün-

gen durch dem letzten Teil der Uhrenmessungen ergänzt, und da-

durch wurden einigermassen zu den obenerwähnten Deformeter-

messungen vergleichbare Höchstlaststauchungswerte 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 Höchstlaststauchung annähernd geradlinig ist. Die

Gerade der auf die ganze Länge gemessenen Werte ist annähernd

parallel mit den Geraden der Tensometer- und Deformetermessun-
gen; nur ist sie etwa um 0,45°/oo nach rechts verschoben. Ungefähr
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 Höchstlaststau-
chung zeigen.

Es wurde auch versucht, die Beziehung zwischen der Prismen-
druckfestigkeit und der Höchstlaststauchung rechnerisch zu fin-
den mit Hilfe der bekannten E.M.P.A.-Formel für 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 Höchstspannungen und dementsprechend
auch die Höchstlaststauchungen bestimmt, und wenn der E-Modul
dei federnden Stauchung die Anfangstangente dieser paraboli-
schen Stauchkurve darstellt, so erhält man zusammen mit der
E.M.P.A.-E-Formel folgende Beziehung zwischen Prismendruck-
festigkeit und Höchstlaststauchung:

e 6p = (0,546 4 364 V 1
\ 100) 1000 (33)

Die Gerade zeigt mit den mit dem Deformeter und Tensometer
gemessenen Werten eine praktisch gute Übereinstimmung (s
Abb. 17).

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

Exzentrisch gedrückte Prismen. Die Prismen
der Vorversuche „A“, „B“ und „C“ (je 2 Stück) wurden mit einer
Exzentrizität von 1 oder 2 cm (von der Mitte gemessen) gedrückt
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und die Stauchungen an 4 (bezw. 2) .Seiten mit dem Deformeter auf

einer Messlänge von 10 cm gemessen. Auf der am meisten bean-

spruchten Druckseite wurden die Stauchungen bis zur Höchstlast

beobachtet. (Auch hier könnte man die Versuche nicht bei höheren

Betonfestigkeiten infolge des Platzens der Prismen durchführen.)

Die mittleren Höchstlaststauchungen bei exzentrischem Druck

für die höchstbeanspruchte Druckseite sind im Vergleich zu den

mittleren Höchstlaststauchungen bei zentrischem Druck für den

gleichen Beton unten zusammengestellt.

Aus den gegebenen Werten kann ersehen werden, dass bei

exzentrischem Druckversuch bei Höchstlast die Randstauchungen
beim Beton mit mittlerer Festigkeit grösser sind als die Höchstlast-

stauchungen beim zentrischen Druckversuch. Ob dieser Unterschied

bei höheren Betonfestigkeit wirklich verschwindet, wie man eini-

germassen aus den angegebenen Zahlen schliessen könnte, kann

nicht bestimmt vorausgesagt werden. Die angegebenen letzten

Werte (von der Serie „C“) sind gemessen an Prismen, die bei

Höchstlast geplatzt sind, darum ist es möglich, dass besonders beim

exzentrischen Druck die Höchstlaststauchung etwas zu früh abge-
lesen worden ist.

Versuche mit armierten Vorversuchskörpern.

Die 24 armierten VorVersuchskörper wurden, wie früher er-

wähnt, auf exzentrischen Druck geprüft und die Randstauchungen
bis zur Höchstlast gemessen. Die Versuchskörpern sind auf dem

Bilde (Abb. 21) zu sehen.

• Die Stauchungsmessungen wurden mit dem Deformeter (Mess-
länge 12,7 cm) durchgeführt. Die Höchstlaststauchung wurde ge-

nau so wie bei den Prismen bestimmt. Beim Erreichen der Höchst-

last (d. h. auch beim Ablesen der Höchstlaststauchung) konnte man

mit blossem Auge keine Risse auf der Druckseite der Körper fest-

stellen. Die Zerstörung des Betons wurde erst sichtbar, wenn der

Druckzeiger der Maschine anfing zu sinken.

Die Bruchstelle trat bei den meisten Probekörpern 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 Nutzhöhe der Körper

wurde nach dem Versuche durch das Freilegen der Eisen bestimmt.
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Hauptversuche.
Exzentrisch gedrückte Körper.

1. Versuchsanordnung.
Die Hauptversuche mit exzentrisch gedrückten Körpern sind

auf der 500 t und der 250 t Amsler-Presse in der E.M.P.A. durch-
geführt worden. Bei der 500 t Presse hat man die 100 t Skala ge-
braucht, wo die Teilung 0,5 t anzeigt (0,05 t geschätzt), und bei der
2501 Presse hat man die 20 t Skala verwendet, wo die Teilung 0,1 t
angibt (0,01 t geschätzt).

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

An anderen fünf Körpern wurden statt Deformetermessungen
in der Längsrichtung noch zwei Tensometer (Typ C), mit kleine-
rer Übertragungszahl und grösserem Messbereich mit Messlänge
20 cm (bezw. 10 cm) beidseitig ausserhalb der mittleren Messtrek-
ken befestigt. So wurden die Stauchungen längs der Druckseite auf
eine Länge von 60 cm (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 Höhe der Eisenmittelpunkte auf den beiden Sei-
ten der Körper mit Tensometer (Messlänge 20 cm) bestimmt.

Man sah davon ab, die Tensometer direkt auf die Eisenstäbe
zu setzen, um keine Löcher machen zu müssen. Der Verbund zwi-
schen Beton und Armierung sollte nicht gestört werden.

Die Möglichkeit, dass die in der Zugzone auf dem Beton ange-
brachten Instrumente infolge der Risse teilweise zufällige Werte
zeigen könnten, hat man bei Auswertung der Resultate so berück-
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sichtigt, dass man in zweifelhaften Fällen dem auf dem gedrückten
Beton gemessenen Wert grösseres Vertrauen geschenkt hat (die
Nullachse .wurde dann nur durch zwei Messresultate bestimmt,
statt durch drei).

Die Durchbiegung in der Mitte der Körper 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-

rungsstäbe von jedem Körper vor dem Einbetonieren mit feinen

und scharfen Strichen von je 1 cm (bezwT
. 0,5 cm) Abstand mit der

Verteilungsmaschine versehen. Nach dem Versuch wurde die Beton-

schicht sorgfältig entfernt, und die lokalen bleibenden Dehnungen
auf die ganze Länge des Stabes gemessen. (Näheres über diese

Methode s. S. 48—52.)

2. Versuchsvorgang.

Als angegebene Lasten hat man nur die Auflast notiert. Das

Eigengewicht des Körpers wurde vernachlässigt (der Druckanzei-

ger der Maschine wurde nach dem Einbauen des Versuchskörpers
auf Null eingestellt). Der Fehler, entstanden durch die Vernach-

lässigung des Eigengewichtes, kann nicht bedeutend sein, weil das

Eigengewicht nicht mit einer so grossen Exzentrizität wie die Auf-

last wirkt.

Die Anfangslast, bei der die ersten Ablesungen erfolgten,
wurde möglichst niedrig gewählt, aber doch so hoch, dass die ex-

zentrisch eingebauten Probekörper in der Maschine gut festgehal-
ten waren. Für die Körper mit einer Bruchlast von 10—20 t wurde

als Anfangslast 1 t gewählt und für die Körper mit einer höheren

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 Körpern mit einer Bruchlast von

10—20 t und in Stufen von 2,5 bezw. 1,0 t bei Körpern mit einer

höheren Bruchlast.

Bei jeder Laststufe wurde die Last wenigstens 2—3 Minuten

lang konstant gehalten, um sämtliche Instrumente ablesen zu

können.

Während dem Versuche sind wenigstens zwei Entlastungen

(stufenweise bis zur Anfangslast) angeordnet worden; die eine bei

rund i/3 und die andere bei rund 1/2 er geschätzten Bruchlast.
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Bei mehreren Versuchskörpern wurde bei höheren Lasten die
Durchbiegung auf jeder Laststufe zweimal abgelesen (rd. 2 Minu-
ten zwischen beiden Ablesungen), um den Beginn der grösseren

eiteinflüsse festzustellen. Vor der Höchstlast wurden auch die
Zeiteinflüsse an den andern Instrumenten notiert.

Sämtliche Instrumente versuchte man so lange wie möglich bis
zur Hochstlast abzulesen; doch konnte man normalerweise nicht
a le Instrumente bis zur Höchstlast bedienen, weil der Bruch ge-
wöhnlich plötzlich eintrat und man keine Zeit hatte, die Instru-
mente umzustellen, die wegen den grossen Verformungen vor dem
Bruch über die Skala hinuas gelaufen waren.

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

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

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

•

Di e Einzelwerte der Durchbiegungsmessungen sind als Kurven
m der Abb. 26 angegeben.

Biegeversuche.

1
•

U

Um Vergleich wurden zwei Biegeversuche mit Balken von
gleichem Querschnitt wie die exzentrisch gedrückten Hauptver-
suchskorper durchgeführt.

Die Anordnung der Messinstrumente und der Versuchsvorgang
waren ungefähr dieselben wie beim exzentrisch gedrückten Körper
nur wurden die Stauchungen auf der Druckseite in der Mitte gemes-
sen, aber nicht auf die ganze Länge.

Die Hauptresultate dieser Biegeversuche sind in der TafelNr. 11 zusammengestellt.

Bestimmung der Stahlspannungen im Bruchzustand.
Da die Höhe der Sthalspannungen beim Bruch der normal-oder schwacharmierten Biegebalken (oder der exzentrisch gedrück-ten Körper) gewissermassen bis jetzt eine Streitfrage gewesen ist

so ist der Verfasser der Meinung gewesen, dass ein endgültiger undicherei Beweis m dieser Frage nur durch direkte Messungen er-bracht werden könne, obwohl die Frage schon einigermassen durch

kTn“ taten
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Aus der Literatur sind Messresultate bekannt (Saliger [7],
Saliger und Bittner [4l] und Abeies [42]), wonach man bei Probe-
balken im Laufe der Versuche eine weit über den Anfang des Strek-
kens gehende Eisendehnung gemessen hat (sogar bis rund 35°/0.0
Dehnung). Durch diese Messungen kann wohl bewiesen werden,
dass die Spannungen bei Armierungen aus hochwertigen oder kalt-

gerecktem Stahl bei Höchstlast der Balken höher sein könnten als

die Streckgrenze oder sog. 2°/oo~Grenze. Das ergibt aber noch keinen

Beweis, dass bei normalem Armierungsstahl die Spannungen durch
dieselbe Erscheinung höher sein könnten, als die mittlere Streck-

spannung, weil die Länge 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

Löcher bis zu den Eisenstäben gemacht worden, um die Instrumente
direkt auf die Eisen anzubringen. Dadurch ist bei diesen Messungen
der Verbund zwischen Beton und Eisen teilweise schon gestört
worden.

Von Interesse ist es und zugleich zur Klärung der höheren

Biegemomente ist es notwendig, die Dehnungen und somit auch die

Spannungen auf die ganze Länge des mit Beton umhüllten Eisen-
stabes und besonders in der Nähe der grösseren Risse beim Bruch-
zustand zu kennen.

Es wurden einige Versuche nach dem vom Verfasser vorge-

schlagenen Messverfahren in der E.M.P.A. durchgeführt. Nach dem
ersten Vorschlag werden die Armierungsstäbe des bis zum Bruch

geprüften Balkens sorgfältig herausgenommen. Nachher werden

Zerreissversuche mit diesen Stäben 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 ursprünglichen 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

höhere Teil des ersten Diagrammes mit dem Diagramm des ur-

sprünglichen Materials zusammenfällt, bekommt man den Ent-

lastungspunkt annähernd dort, wo die beiden Linien sich treffen.



50

Das Verfahren gibt praktisch ziemlich brauchbare Werte,
wenn man das Spannungs-Dehnungsdiagramm auf möglichst 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 Stäben konnte man nach dem Zerreissversuch
durch Messen der bleibenden Dehnungen (gemessen auf je 1 cm)
über die ganze Länge des Stabes ein Bild darüber 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 Stäbe, die aus dem gleichen Balken herausgenommen
sind, in der Nähe des Bruchrisses nur auf eine Länge von 6 Bcm
vorgereckt worden sind.

Man hat auch die lokalen bleibenden Dehnungen der Stäbe aus

dem Balken mit denen des vorher nicht beanspruchten Stabes ver-

glichen. Der mittlere Unterschied der lokalen bleibenden Dehnun-
gen (ausserhalb der Einschnürung 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 ursprüng-
lichen Materials).

Durch diese beiden angegebenen Methoden konnte bei mehre-
ren schwacharmierten Versuchsbalken festgestellt werden, dass die
Stahlspannungen beim Bruch (in einem oder zwei Querschnitten
des Balkens) weit über die Streckgrenze des Stahles steigen können,
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 Länge (6—8 cm) gereckt
war. Man hat damit einen Beweis erhalten, dass die höheren Span-
nungen (auch bei normalem Baustahl) bei schwacharmierten Bal-
ken vorkommen können, und dass sie besonders bei höheren Beton-
festigkeiten nur auf eine kurze Länge nahe des Risses eintreten.

') Der in der EMPA als Doktorand arbeitende dipl. ing-. M. Cioc
aus Rumänien gestattete freundlichst dem Autor, die erwähnten Messungen
an von ihm hergestellten und untersuchten Balken auszuführen.



Bei weiteren Versuchen wird ein anderes Messverfahren vor-

geschlagen. Man hat vor dem Einbetonieren einige Stäbe von jedem
Balken mit feinen und scharfen Strichen (die aber durch die Walz-

haut gehen müssen) auf je 1 cm (bezw. 0,5 cm) versehen. Nach

dem Biegeversuch ist die Betonschicht sorgfältig entfernt worden

und die lokalen bleibenden Dehnungen sind mit einem Mikroskop
auf 1 cm (bezw. 0,5 cm) Messlänge oder mit einem genauen Masstab
auf 5 cm Messlänge (oder länger, je nach dem Fall) über die ganze

Länge des höehstbeanspruchten Balkenteiles gemessen worden. Auf

diese Weise konnten die bleibenden Dehnungen mit einer Ablese-

genauigkeit von 2°/oo Dehnung festgestellt werden.

Aus den gemessenen bleibenden Dehnungen ist es möglich, die

Spannungen (die über 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 grösserer Genauigkeit als bei den früheren Vor-

schlägen den Verlauf der Spannungen längs den Armierungsstäben
und auch im Bruchquerschnitt bei Höchstlast.

Zu diesem Messverfahren muss gesagt werden, dass alles mit

grösster Sorgfalt und Genauigkeit durchgeführt werden muss, um

einigermassen einwandfreie Resultate zu erhalten. Die Erfahrun-

gen haben aber gezeigt, dass das Verfahren sich bei solchen Anwen-

dungen gut bewährt hat.

Die Resultate von nach dieser Methode durchgeführten Mes-

sungen sind*teilweise in der Tafel Nr. 10 und einige Beispiele auf

der Abb. 29 wiedergegeben. Die gegebenen Beispiele sind die typi-
schen Fälle der durchgeführten Messungen.

Die erwähnten Messungen der lokalen bleibenden Dehnungen
geben ein Bild vom Verlauf der vorhandenen Dehnungen bei Bruch-

last des Balkens und damit auch vom Verlauf der über die Streck-

grenze steigenden Spannungen längs den Armierungsstäben; 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 grösseren Betonfe-

stigkeiten treten die grösseren Dehnungen und dementsprechend
auch die höheren Eisenspannungen auf eine kurze Strecke in der
Nähe des Risses ein.

51
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2. Bei mittlerem Armierungsgehalt oder bei kleineren Beton-

festigkeiten wird diese Erscheinung nicht so scharf auftreten, aber
immerhin können die Stahlspannungen auch bei diesem Fall etwas

über die Streckgrenze steigen.
3. Bei Plattenbalken können die Armierungsstäbe auf die

ganze Länge des hochbeanspruchten Balkenteils fliessen.

Auswertung der Versuche.

Randstauchungen bei Höchstlast.

Die Werte der Randstauchungen, gemessen an armierten, ex-

zentrisch gedrückten Versuchskörpern bei Höchstlast, 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 Gesetzmässig-
keit zwischen der Betonfestigkeit und der Randstauchung bei
Höchstlast festzustellen, müsste man sehr viele Messresultate von

einheitlich durchgeführten Versuchen zur Verfügung haben; das
hat man aber vorläufig nicht. Die Zusammenstellung (Abb. 17)
wurde noch ergänzt durch die aus der Literatur bekannten ähnli-
chen Messresultate " ), um möglichst weitgehend den Verlauf der

Höchstlast-Randstauchungswerte zu bekommen.
Die Werte der Zusammenstellung (Abb. 17) zeigen trotz

grösseren Einzelstreuungen im grossen und ganzen die. Tendenz zu

einer Beziehung zwischen der Prismendruckfestigkeit und der

Höchstlast-Randstauchung von armierten Körpern. Diese Tendenz
hat man durch eine hyperbolische Formel erfasst, die dem mittleren
Verlauf der angegebenen Versuchswerte angepasst ist:

/o
rn

I 2°o \ 1

esr=^s0 + — __ (34)

Aus der Darstellung (Abb. 17), wo auch eine Serie der an Pris-
men gemessenen Höchstlaststauchungen 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.

*) Saliger [4o] u [44]; Brandtzaeg [lB].
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Einige Folgerungen aus den Strauchungs- und Durchbiegungs-
kurven.

Aus den Stauchungs- und Durchbiegungskurven der über-

armierten, exzentrisch gedrückten Körper (die auf Beton zerstört
worden sind), hat man den Punkt näher ins Auge gefasst, bei wel-
chem die Randstauchungen den Prismenhöchstlaststauchungen
entsprechen.

Man könnte sich vorstellen, dass dieser Punkt einigermassen
charakteristisch für die Verformungen der Betonkörper sein dürfte,
wie es der obenerwähnte Anfang des Fliessens bei schwach- oder

normalarmierten Biegebalken ist.

Man versuchte diesen Punkt rechnerisch zu bestimmen. Bei
diesem Punkt müsste die Spannungsverteilung in der Druckzone

der Körper zu der Stauchungskurve der Prismen ähnlich sein.

Durch die Form der Spannungsverteilung sind die in den Formeln

nötigen Koeffizienten k und k
r 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 erwähnten Versuchskörpern wurde für mehrere

Lasten eine Vergleichsberechnung durchgeführt, um zu bestimmen,
bei welchen gemessenen Randstauchungen die gemessene Last mit
der berechneten übereinstimmt, und um zu kontrollieren, ob die so

bestimmte Stauchung dieselbe Gesetzmässigkeit mit der Betonfestig-
keit aufweist, wie die Prismenhöchstlaststauchung.

Man hat für diese Vergleichsrechnung die k- und

nach der parabolischen Spannungsverteilung angenommen: k
—

= 0,375 und k
t = 0,667. Als E-Modul für den Stahl wurde

2 100 000 kg/cm 2 eingesetzt. Für die Berechnung der äussern 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 für alle erwähnten

Versuchskörper gefunden.
Die diesem Schnittpunkte entsprechenden Randstauchungen,

bei welchen die durch die parabolischen Spannungsverteilung und

die gemessenen Randstauchungen berechneten Lasten mit den tat-
sächlichen Lasten übereinstimmen, hat man in Zusammenhang mit
der Betonfestigkeit ausgetragen (Abb. 30). Aus dieser Darstellung
ersieht man, dass die Werte praktisch gut mit dem früher festge-
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stellten mittleren Verlauf der Prismen-Höchstlaststauchungen
übereinstimmen.

Aus den Stauchkurven kann man ersehen, dass annähernd von

dem Punkt an, wo die Randstauchungen die Prismen-Höchstlast-

stauchungen erreicht haben, die grösseren Verformungen anfan-

gen; der Verlauf der Stauchkurven ändert sich und bei manchen

Körpern ist sogar ein Knick in der Stauchkurve erkennbar.
Wenn man dieselbe Last auf den Durchbiegungskurven beob-

achtet, so sieht man annähernd dieselbe Erscheinung (aber nicht
so deutlich) und ausserdem noch, dass die grösseren und merkbare-
ren Zeiteinfluss ungefähr bei diesen Lasten beginnen.

Diese Betrachtung der Stauchungs- und Durchbiegungskur-
ven zeigt, dass die Last, bei welcher die Randstauchungen eines
überarmierten Eisenbetonkörpers (mit einfacher Bewehrung) die

Prismen-Höchstlaststauchung erreichen, einigermassen den Anfang
der grösseren Verformungen und Zeiteinflüsse 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-Höchst-
laststauchungswerten (Formel 33) als Randstauchungen die For-
meln (27) und (28) für die Berechnung der erwähnten kritischen
Last praktisch dienen könnten.

Die k- und k
{ -Werte der Rechteckquerschnitte für

den Bruchzustand.

Zur Bestimmung der k- und für eine bestimmte Quer-
schnittsform muss eine Annahme über die Spannungsverteilung in
der Druckzone der Körper getroffen werden und nachher muss diese
Annahme durch Vergleichsrechnungeir(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-
Höchstlaststauchung überschritten haben, nicht über die Prismen-
druckfestigkeit steigen können und somit dort annähernd konstant
sein müssen. Für den Teil der Druckzone, in der die Stauchungen
die Prismen-Höchstlaststauchung nicht erreicht haben, hat man

eine parabolische Spannungsverteilung angenommen (welche an-

nähernd der Stauchkurve des Betons entspricht).
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Gestützt auf diese Annahmen und die des Ebenbleibens des

Querschnittes, hat man die Formeln für den Rechteckquerschnitt

(nach Abb. 31) abgeleitet:

Werden in diese Ausdrücke die weiter vorn angegebenen empi-
rischen Formeln (33) und (34) für die mittleren Rand- und Pris-

men-Höchstlaststauchungen eingeführt, so können Kurven für k,
k

t und nt
* erhalten werden, die nur abhängig sind von der Pris-

mendruckfestigkeit (Abb. 42).

Ic 1 Sbp
1 3-e br

■ • ■ . . . (35)

3 1 V

, ,
2’ 81”' 4'tv

o
• ßör &bp

. . • (36)

Berechnung der Bruchlasten im Vergleich mit den

Versuchswerten.

Sämtliche gemessenen Bruchlasten sind mit den berechneten

Werten verglichen worden.

Für die Berechnung der Bruchlasten wurden die früher abge-
leiteten Formeln verwendet, unter Berücksichtigung der durch Ver-

suche bestimmten ebp
- und e ör -Werte (oder der aus diesen erhalte-

nen k-, k r
- und nl*-Werten). Man hat für die Berechnung nicht

jedes Mal die gemessenen sbp -
und eör -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. 13. angeführt.

Wie aus den Tafeln zu ersehen ist, stimmen die berechneten

Werte durchschnittlich gut mit den gemessenen überein. Man sieht,

dass die mittlere Streuung (Mittelwert von Einzelstreuungen) für

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%). Grössere Einzelstreuungen bei den Vorversuchen müs-

sen durch die kleineren Abmessungen der Körper erklärt werden.

Auf der Abb. 32 wurden die Einzelstreuungen von 35 im Beton-

bereich befindlichen Bruchfällen aufgetragen, in Abhängigkeit von

der Betonfestigkeit, um zu erforschen, ob die Streuungen irgend



56

eine systematische Tendenz zu diesem Materialwert haben. Abb. 32

zeigt ein gewöhnliches Bild von zufälligen Streuungen von keiner
Systematik.

Hieraus ersieht man, dass die Berechnungsweise unter Ver-

wendung von den durch Versuche bestimmten materialtechnischen
Konstanten für die Berechnung der im Betonbereich befindlichen
Bruchfällen praktisch brauchbar ist, und dass die Einzelfaktoren
bei den Versuchskörpern und die Materialeigenschaften durch-
schnittlich richtig erfasst worden sind.

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

An den zwei Beispielen, die sich im sog. Übergangsbereich be-
finden, erkennt man, dass die Versuchswerte bedeutend tiefer lie-

gen als die berechneten Werte nach dem Stahl- oder nach dem
Betonbereich. Daraus kann ersehen werden, dass es in Wirklichkeit
keinen solchen Punkt gibt (über den man oft diskutiert hat), wo

der Beton- und Stahlbereich sich treffen und dass in Wirklichkeit
ein Übergangsbereich vorhanden ist, wie es nach der logischen Vor-
stellung denkbar ist. Die zwei Beispiele genügen aber nicht, um

diese Erscheinung näher zu untersuchen.

V.

AusWertung verschiedener Versuchsresultate nach der
angegebenen Berechnungsweise.

Äusser 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 durchgeführt worden
sind. Damit sollte auch kontrolliert werden, ob die Randstauchungs-
werte, die für exzentrisch gedrückte, überarmierte Körper bestimmt
worden sind, auch für die Berechnung der auf Biegung beanspruch-
ten Balken Gültigkeit haben.

Exzentrischer Druck; Betonbereich, Rechteckquerschnitt.
Es wurden die Resultate von Brandtzaeg [lß] von einfacharmierten
und die von Bach und Graf [4s] von doppeltarmierten Eisenbeton-
körpern nach der angegebenen Berechnungsweise ausgewertet. Die
näheren 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, können aus der Abb. 33 entnom-

men werden.

Man ersieht daraus, dass die gemessenen Werte bei den Ver-

suchen von Brandtzaeg durchschnittlich etwas grösser und bei Bach

und Graf etwas kleiner sind als die berechneten Werte. Der Mittel-

wert von allen Streuungen liegt aber nicht viel höher (4-4,84%)
als bei den eigenen Versuchen. Die einzelnen maximalen Streuungen

gehen bis 4-25,3% 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 [lB], Bach und Graf [4s] an

einfach-armierten und bei Bach und Graf auch an doppeltarmierten

Körpern nach der angegebenen Berechnungsweise ausgewertet
worden. Die näheren 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. (Näheres über

diese Darstellungsart, bei welcher die verschiedenen Faktoren, wie

Exzentrizität, Zug- und Druckarmierung sowie Betonfestigkeiten
auf der gleichen Zeichnung in übersichtlicher 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 4- 1,75% ist (bei den Versuchen von Bach und Graf

+ 1,34% und bei Brandtzaeg 4- 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 überein, 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 [3o], Brandtzaeg [lB], Schüle

[23] und Saliger [4o] an einfach- und beidseitigarmierten Platten

verwendet worden. Es wurden nur die Resultate von Balken genom-

men mit einer Betonwürfelfestigkeit, die nicht kleiner als rund

100 kg/cm 2 war.
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Die näheren Angaben darüber 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 Abhängig-
keit von der Betonfestigkeit dargestellt.

Man erkennt, dass der Mittelwert der Streuungen für einfach-
armierte Balken — 2,8% ist und für doppeltarmierte

— 4,4%. Die
maximalen Streuungen betragen + 15,3% und — 28,3% für ein-
fach-armierte, und + 3,7% und -11,0% für doppeltarmierte Bai-

en. Die Versuchswerte hegen etwas tiefer als die bereechneten
Wie aus den Darstellungen Abb. 35 und 36 zu sehen ist, sind die
Streuungen nicht systematischer Natur.

Biegung; Betonbereich, einfacharmierte Plattenbalken. Dem
er asser sind nur die Versuchsergebnisse von Bach und Graf (30)

bekannt. Diese Plattenbalken sind aus verhältnismässig schwachen
eton hergestellt. Es wurden hier auch diejenigen Werte ausgewer-

tet, bei denen die Betonwürfelfestigkeiten kleiner als 100 kg/cm-’
waren, m voller Erkenntnis, dass solche Festigkeiten für die heu-
tige Eisenbetonpraxis keine bedeutung haben können.

Die näheren Angaben und die gemessenen und berechneten
Bruchmomente sind in der Tafel Nr. 18. zusammengestellt und
die Streuungen bezüglich der Betonfestigkeit können aus der Abb.
3 l entnommen werden.

Bei der Berechnung wurden im mittleren Teil (Steg bis Druck-
rand) die Koeffizienten fc und des Rechteckquerschnittes ver-wendet, bei der Platte dagegen mussten ka

— 0,5 und 4 '

= 1 0d
,

urc!l
.

Prob*eren erhalten werden (die Platte befindet s°ich voll-
ständig in dem Bereich, in welchem die Stauchungen höher als die
Pnsmen-Höchstlaststauchungen 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 Streuungenbei sehr kleinen Betonfestigkeiten bedeutend höher als diejenigen
ei höheren Betonfestigkeiten. Ob diese Erscheinung systematischer

Natur ist, kann man aus diesen Einzelwerten nicht beurteilen. Die

w-

ei

iU^en bei
.

Versuchskörpern mit grösser als rund 100 kg/cm2
urfelfestigkeit zeigen aber keine systematische Tendenz und sind

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 [B] ausgewertet (der erwähnte Vor-

schlag von Saliger vernachlässigt 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 -f- 35% und -f- 4,2% (es gibt keinen

negativen Wert). Auch eine Aenderung der Plattenbreite scheint

nach dieser Berechnungsweise für diö letzte Gruppe der Versuchs-

werte einen systematischen Einfluss auf die Streuungen auszuüben.

Man ersieht aus diesem Vergleich der Berechnungsweisen,

dass die Vernachlässigung 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) über

die Streckgrenze steigen, auch mit den gleichen Materialkoeffizien-

ten (k, und e 6r ) 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 Höchstlast annähernd auf die

gleiche Länge 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 grösseren Strecke zerstört wird, werden

die tatsächlichen Stahldehnungen (bezogen auf die Längeneinheit),

und dementsprechend auch die Stahlspannungen, grösser sein als

die berechneten. Das Umgekehrte wird der Fall sein, wenn die Ar-

mierung auf eine grössere Strecke fliesst als der Beton zerstört

wird. Solche Möglichkeiten konnten bei den Versuchen festgestellt
werden (bei einigen Plattenbalken hat das Eisen auf die ganze

Länge des höchstbeanspruchten Balkenteiles geflossen).

Eine Berechnungsweise kann nie diese gewissermassen zufälli-

gen Feinheiten erfassen. Es muss genügen, wenn die berechneten

Werte durchschnittlich mit den Versuchsergebnissen übereinstim-

men und die Streuungen, bezogen auf die einzelnen Faktoren, keine

systematische Tendenz zeigen.
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Es wurden diejenigen Versuchsresultate mit der Berechnung
veiglichen, bei welchen die Spannungs-Dehnungsdiagramme des
Armierungsstahles bekannt waren.

Für die Berechnung der Bruchmomente hat man die Formel
(20) gebraucht; der Wert ae ist aus dem Spannungs-Dehnungs-
diagramm des Stahles und aus der Formel (S. 28) für se durch
Probieren gefunden worden (d. h. der angenommene oe

-Wert und
der berechnete e B

-Wert müssen mit dem wirklichen Punkt auf dem

Spannungs-Dehnungsdiagramm zusammenfallen).
Die Hauptangaben über 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 + 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
höhere 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 genügend unter verschiedenen Bedingungen durch
geführte Versuchswerte vor, um weitere Schlüsse daraus ziehen
zu können.

In Ergänzung zu den obenstehenden Versuchsangaben sind
unten der Literatur der Sowjetunion [4B] entnommene Versuchs-
resultate aus der Verfestigungsbereich angeführt.

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

£e ~ (
a

— !)berechnet).
Wie aus den in der Tafel Nr. 21 ausgeführten Resultaten zu

ersehen ist, übersteigen die berechneten Dehnungen des Armatur-
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eisens bei Weitem die Grenze, auf welcher bei gewöhnlichem Armie-

rungseisen der Streckbereich liegt.

Schlusswort zum Vergleich der Berechnung mit den Versuchs-

resultaten.

Wie aus den vielen in verschiedenen Bruchbereichen befind-

lichen und unter verschiedenen Bedingungen durchgeführten Bei-

spielen gesehen werden kann, zeigen die berechneten Bruchlasten

durchschnittlich befriedigende* Uebereinstimmung mit den Ver-

suchsergebnissen. Einzelne grössere Streuungen liegen in den Gren-

zen: im Betonbereich rund ±25%, im Stahlbereich und im Ver-

festigungsbereich rund ±15%, was für Eisenbeton seinen Mate-

rialverschiedenheiten zufolge als normal angenommen werden kann.

Im allgemeinen ist der Mittelwert der einzelnen Streuungen

ungefähr gleich Null gewesen und die Einzelstreuungen bezüglich

verschiedener Faktoren haben keine merkbare systematische Ten-

denz gezeigt.
Es muss auch erwähnt werden, dass einige Serien der über-

armierten Biegebalken durchschnittlich etwas kleinere Versuchs-

werte ergeben haben als berechnet (die Mittelwerte der Streuungen

betrugen — 2,8% und — 4,4%). Es ist möglich, dass man bei diesen

Balken bei Höchstlast nicht mehr mit der vollständigen Mitwirkung
der Randfaser der Druckzone rechnen darf, wie dies bei der Ablei-

tung der Koeffizienten k und kr angenommen wurde. (Diese Frage
wird unten noch einmal berührt, siehe S. 64.)

Sicherheitsgrad an einigen Beispielen aus den Schweize-

rischen Normen.

Gestützt 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 sin'd die zulässigen Kräfte nach

den Art. 109 und 110 der Schweizerischen Normen für die Berech-

nung, die Ausführung und den Unterhalt der Bauten aus Stahl,
Beton und Eisenbeton [so] mit den angegebenen zulässigen Span-

nungen für die Platten und die Balken rechteckigen Querschnittes
von mehr als 20 cm Dicke, mit n — 10 berechnet.
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Es wurden zwei Gruppen nach den Materialeigenschaften un-

tersucht, nämlich der normale Beton (= 220 kg/cm 2 ) mit
normalem Stahl (os

= 2400 kg/cm 2 ) und der hochwertige Beton
= 300 kg/cm 2 ) mit hochwertigem Stahl (os

=3600
kg/cm 2 ).

Die zulässigen Spannungen sind für die erwähnten Beispiele
für die Hauptkräfte, d. h. ohne Zuschlag für Temperatur, Schwin-
den usw. wie folgt angenommen worden:

für normalen Stahl Oe = 1400 kg/cm2
für hochwertigen Stahl , Oc = 1700 kg/cm 2

für normalen Beton Oh= 70 ktr/em2lur normalen Beton Ob = 70 kg/cm*
für hochwertigen Beton oo = 10.0 kg/cm2.

Für den Fall, wo die berechneten Stahlspannungen (o>*)
unterhalb der zulässigen Stahlspannungen (a e ) bleiben, wurde
nach den Normen ein Zuschlag zu den zulässigen Betonspannungen
(Kantenpressungen) von:

0,05 (o e —ae *) bis höchstens 20 kg/cm2
angenommen.

Die berechneten Bruchkräfte und die zulässigen Kräfte wur-
den als Kurven aufgetragen (Abb. 44) für die Biegung und für den
exzentrischen Druck (mit 2 Exzentrizitäten, nämlich mit ee : h =

1,0 und 1,5, wo ee
die Exzentrizität vom Eisenmittelpunkt gemes-

sen ist).
Auf dei gleichen Darstellung sind auch die rechnerischen Si-

cherheitsgrade als Kurven aufgetragen.
Bei der Auswertung der Sicherheitsgrade hat man die Bruch-

last der schwacharmierten Körper 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 Exzentrizität
in diesem Gebiet, wo die Sicherheitsgrade am tiefsten sind, erfor-
schen und speziell an der Stelle, wo die zulässigen Stahl- und Be-
tonspannungen gleichzeitig ausgenützt werden. Man hat auch den
Punkt näher betrachtet, in welchem der Zuschlag zu den zulässigen
Betonspannungen den vorgeschriebenen Höchstwert (20 kg/cm 2 )
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 Höchstwert 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 früher zer-

stört wird. Dieser Höchstwert ist für Biegung und exzentrischen

Druck fast gleich (für Biegung rund 3,55 und für exzentrischen

Druck mit ee
: h — 1,0 rund 3,25, unter annähernder Berücksichti-

gung des sog. Uebergangsbereiches).

Der tiefste Wert des Sicherheitsgrades befindet sich wie schon

erwähnt dort, wo die beiden zulässigen Spannungen (für Stahl und

Beton) gleichzeitig ausgenützt sind. Dieser Wert ist stark von der

Exzentrizität abhängig und schwankt von rund 1,8 bei Biegung
bis rund 2,5 bei exzentrischem Druck mit ee : h 1,0 (bei norma-

lem Beton und normalem Stahl).

In dem Bereich, wo man mit variablen zulässigen Spannun-

gen rechnet, wird der Einfluss der Exzentrizität auf den Sicher-

heitsgrad geringer. Der Endpunkt dieses Bereiches (wo die zuläs-

sigen Betonspannungen den vorgeschriebenen Höchstwert erreicht

haben) weist einen von der Grösse der Exzentrizität fast unabhän-

gigen, konstanten Sicherheitsgrad auf.

Im Allgemeinen sieht man, dass die Unterschiede zwischen

den tieferen und den höheren Werten des Sicherheitsgrades mit

der Zunahme der Exzentrizität wachsen und bei Biegung das Maxi-

mum erreichen.

Der Sicherheitsgrad ist im allgemeinen für hochwertige Mate-

rialien etwas höher als derjenige für solche von normaler Qualität.

Das erwähnte Beispiel gibt ein anschauliches Bild dafür, 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 häufig vorkommt.

Solche hohe Sicherheitsgrade erfordern unnütz zu starke Di-

mensionen. Daher ist es auch völlig begründet, dass man in den

in der Sowjetunion vom 1. Mai 1939 an geltenden neuen Bestim-

mungen für Eisenbeton [sl] vollständig von der sog. klassischen
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Eisenbetontheorie abgesehen und als Basis für die Dimensionierung
die einheitliche Bruchsicherheit angenommen hat.

Kurven für die Berechnung der Bruchlast.

Als Beispiele sind einige von diesen Formeln als Kurven dar-

gestellt (Abb. 34, und 45—50), die für die Berechnung eine um-

ständliche Form haben. Das graphische Verfahren musste für die

Berechnung der Bruchlasten oder zum Kontrollieren der Sicher-

heitsgrade genügend sein.

Die Kurven sind mit etwas korrigierten k- und für
den Betonbereich berechnet. Wie früher erwähnt wurde (S.* 61),
haben einige Serien von überarmierten Biegebalken (Resultate aus

der Literatur) eine systematisch etwas kleinere gemessene Bruch-
last gezeigt, als die mit den obenangegebenen k- und be-
i echneten Biuchlasten. Der Grund dazu dürfte von der Lagerungs-
art der Balken kommen. Wenn die Oberfläche der Balken zu rasch
nach dem Betonieren und Erhärten des Balkens austrocknet, wird
der Beton an der Oberfläche (Druckrand) etwas kleinere Festig-
keiten haben als die mittlere Betonfestigkeit beträgt. Diese Zone
wird wahrscheinlich bei grösseren Stauchungen auch nicht mit der
vollen Festigkeit mitwirken und dadurch das Bruchmoment etwas
heruntersetzen.

Um diese Möglichkeit zu berücksichtigen und für die Praxis
eher zutreffende Werte zu erhalten, hat man die von der Span-
nungsverteilung in der Druckzone des Betons abhängigen Koeffi-
zienten k und kA in zurückhaltendem Sinne etwas korrigiert. Die
berechneten Bruchlasten mit den korrigierten k- und

zeigen etwa um 4—5% kleinere Werte, als diejenigen mit den frü-
heren Koeffizienten.

Im Stahlbereich, wo die Koeffizienten nur als Verhältnis k : k
A

vorkommen — welcher Wert aber nicht stark von der Betonfestig-
keit beeinflusst wird —, hat man eine feste Zahlk:k{

= 0,51 ange-
nommen, die ebenfalls in zurückhaltendem Sinne einen abgerunde-
ten Mittelwert darstellt.

Die meisten angegebenen graphischen Tafeln (Abb. 45 50)
dürften ohne besondere Erklärung verständlich sein. Einige nähere
Angaben sind vielleicht nur für die Anwendung der Tafel (Abb.
34) nötig. Diese Tafel zeigt ein allgemeines graphisches Berech-
nungsverfahren für den Stahlbereich I (Streckbereich), für Bie-
gung und auch für exzentrischen Druck, für einfach- und beidseitig
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armierte Rechteckquerschnitte und auch für solche Plattenbalken,
wo die neutrale Achse annähernd in der Platte bleibt.

Die von der Null aus abgelesenen Ordinaten der Kurve ent-

sprechen der Formel

(z- »

Die allgemeine Formel für Biegung und exzentrischen Druck
lautet

(Z*
\ /

1 —

jy
—

h]’
für die Biegung wird:

C
Q
= (Cs

— C' q)
und für den exzentrischen Druck

c»
= (c'~

Für die Biegung macht die Benutzung der Kurve keine Schwie-

rigkeiten.
Für den exzentrischen Druck kennt man aber den P-Wert im

Ausdrucke von Co nicht, sodass der Wert m’ nicht direkt aus der

Kurve abgelesen werden kann. Dieses Glied wird aber formelmäs-

sig berücksichtigt, wenn man auf dem von Null nach unten gerich-

teten Koordinatensystem, von dem den Werten C'
Q

(1 — und

\ ' l /

(G — C
q ~) entsprechenden Punkte aus eine schiefe Gerade unter

(€ 1

oder 1 -r| bis auf die Kurve zieht. Im

Schnittpunkt der Geraden mit der Kurve wird dann als Abszisse

/ P \
der Wert C o —

— C"« +
TT n

I erhalten, und die Ordinate
\ ohpßd J

/ M \
wird m' sein. Der totale m-Wert m = -5-. ,

erhält man aus

\ Pßd hh-)
der Formel

/ h'\
m =m' -\-C'q 11 — j-1

oder als Ordinatenabstand, bezogen auf den Punkt im untern

Koordinatensystem.

Auf diese Weise können auch die im Stahlbereich I sich befin-

denden Versuchsresultate von Balken mit verschiedenen Exzentri-
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zitäten, Armierungen und Materialeigenschaften übersichtlich dar-

gestellt werden, um sie mit der Berechnung zu vergleichen (was
auch auf der Abb. 34 gemacht worden ist).

Bei benuzen der Formeln für den Stahlbereich muss darauf

achtgegeben werden, dass die Berechnungsweise bei starker Druck-

armierung nicht mehr gültig ist. Als untere Grenze für C o gilt für

die Biegung und auch für den exzentrischen Druck die Bedingung

C o > lm Falle kleinerer Wert für C o,
wird die Druckarmierung

h

nicht mehr bis zur Quetschgrenze des Stahles beansprucht, wie das

bei der Ableitung der Formeln für die Bruchlasten angenommen

worden ist.

Allgemein soll noch zu allen gegebenen graphischen Tafeln

bemerkt werden, dass man die Tafeln nur für 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 annähernd 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 für die-

sen Bereich nicht. Man kann vorläufig den Uebergang (Knick)
zwischen beiden erwähnten Bereichen für praktische Berechnun-

gen einfach abrunden.

Zusammenfassung.
Die Hauptergebnisse der vorliegenden Arbeit lassen sich fol-

gendermassen zusammenfassen:
1. Gestützt auf die Versuchsresultate verschiedener Autoren

an schwach- und normalarmierten Biegebalken wurde festgestellt,
dass die gemessenen Bruchmomente durchschnittlich etwas höher
liegen als die nach den Formeln berechneten Werte, die als Höchst-
spannung in der Zugbewehrung die Streckgrenze des Stahles an-

nehmen (wie die Formeln von Suenson, Ros,Stüssi,Kazinczy u.s.w.).
2. Anhand derselben Versuchsresultate wurde durch einen

Vergleich der verschiedenen Ergebnisse begründet, dass die durch
das Schwinden des Betons hervorgerufenen Druckvorspannungen in

den Zugeisen nicht die Ursache dieser obenerwähnten höheren
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Bruchlasten sein können, sondern dass der Grund hauptsächlich in

den Stahleigenschaften liegen muss.

3. Als Ursache der höheren Bruchmomente wurde an mehre-

ren Versuchsbalken (dieser Arbeit und der E.M.P.A.-Eisenbeton-
untersuchung) die Ueberschreitung der Streckgrenze des Stah-

les, infolge grösserer Dehnungen im Bruchquerschnitt, durch di-
rekte Messung festgestellt. Für diese Messung wird eine einfache

Methode angegeben.

4. Es wurde anhand der erwähnten Messungen festgestellt,
dass die Armierungsstäbe in Platten und Viereckbalken nur in der

Nähe des grössten Risses stark fliessen, und dass dementsprechend
auch die höheren (über 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 Armierungsstäbe auf eine grössere Strecke fliessen können, so-

gar über das ganze Bereich des Maximalmomentes, und dass dem-

entsprechend die Ueberschreitung der Streckgrenze sehr wahr-

scheinlich kleiner sein wird.
6. Gestützt 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 Armierungsstärke
mit der mittleren Streckspannung (nicht die sog. 20/00-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 für schwach- und nor-

malarmierte Balken (auch für verschiedene Stahlqualitäten) die-

jenige Last bestimmen, bei welcher die grösseren Verformungen
der Balken deutlich erkennbar werden. Damit dürften diese For-

meln als eine einheitliche Grundlage gelten für die für den prakti-
schen Zweck wichtige Traglast, von welcher an die grösseren Ver-
formungen auftreten.

8. Weiter wurde festgestellt, dass das Problem der Bruch-

lasten bei Zugarmierung aus kaltgereckten tordierten Stählen, die

auf der Oberfläche einen gewindeartigen Verlauf haben, anders

betrachtet werden muss, als dasjenige mit der Rundstahlbeweh-

rung. Wegen der gewindeartigen Oberfläche wird der Beton in der

Zugzone des Balkens auch mitwirken, und das freie Fliessen der
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Armierung wird auch auf eine kürzere Strecke gestört. Die Ver-

suchsresultate der Balken mit diesen Armierungen liegen, im Ver-

gleich zu den berechneten Bruchlasten der obenerwähnten For-

meln, höher als diejenigen mit Rundstahlarmierung. Auf eine

nähere Untersuchung dieser Armierungen ist im Rahmen dieser

Arbeit verzichtet worden.

9. Angenähert auf ähnliche Weise wie im elastischen Be-

reich und teilweise auch bei einzelnen aus der Literatur schon

bekannten Bruchformeln wurde, gestützt 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 Eisenbetonkörper abgeleitet.
10. Die möglichen Brucharten sind nach den charakteristi-

schen Brucherscheinungen gruppiert und die allgemeine Berech-

nungsweise ist den einzelnen Bruchfällen und deren charakteristi-

schen Erscheinungen angepasst. Dabei wurde auch einigen, bis

jetzt nicht näher untersuchten, Brucharten Aufmerksamkeit ge-
schenkt.

Bei der erwähnten Ableitung der Sonderformeln für einzelne

Bruchfälle ist man auch, wie zu erwarten, auf einige schon bekannte

Formeln gestossen.
Es war auch möglich, für einzelne schon bekannte Vorschläge

eine übersichtlichere und leichter brauchbare Formel anzugeben.
11. Die für die Berechnung nötigen materialtechnischen

Werte wurden an speziell für diese Arbeit hergestellten Versuchs-

körpern bestimmt. Hauptsächlich sind Stauchungsmessungen bei

Höchstlast an unarmierten Betonprismen und an armierten, ex-

zentrisch gedrückten Körpern durchgeführt worden.

12. Für die Prismen-Höchstlaststauchung hat man, gestützt
auf die erwähnten 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 annähernd eine Parabel ist, und
dabei noch voraussetzt, dass die Anfangstangente dieser Parabel
durch den E-Modul des Betons nach der bekannten Formel von

M. Roš. sog. E.M.P.A.-Formel bestimmt ist.

13. Für die Betonrandstauchungen der armierten Körper bei

Höchstlast hat man, gestützt auf die eigenen Versuche, und auf
ähnliche 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 für den Bereich ausser-

halb der vorhandenen Messergebnisse vorgeschlagen.

14. In den beiden empirischen Formeln ist vorausgesetzt wor-

den, dass die Höchstlaststauchungen nur von der Betonfestigkeit

abhängig sein müssten. Es ist möglich, dass andere Faktoren auch

gewisse Einflüsse auf die Stauchwerte haben könnten, welche aber

wahrscheinlich verhältnismässig klein sein dürften, wenn der Be-

ton genügend erhärtet ist, und der Zement und die Zuschlagstoffe
keine aussergewöhnlichen Eigenschaften besitzen (Versuche zur

Klärung dieser Frage sind nicht bekannt.)

15. Als Nebenerscheinung wurde bei den Stauchungsmessun-

gen an überarmierten Körpern festgestellt, dass die Randstauchun-

gen des Betons längs dem Körper im gleich beanspruchten Bereich

bei höheren Lasten nicht überall gleich gross sind. Die grössten
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-Höchstlaststauchung (bei zentrischem

Druck bestimmt) erreicht haben, eine charakteristische Bedeutung
für die Verformungen der überarmierten Eisenbetonbiegebalken
und der exzentrisch gedrückten Körper besitzt. Ungefähr beim

Erreichen dieser Last fangen die grösseren Verformungen an, die

grösseren Durchbiegungen, Betonstauchungen und deutlich erkenn-

bare Zeiteinflüsse.

Für die Berechnung dieser Last wurde eine Berechnungsweise
mit Materialkoeffizienten angegeben, die bei den eigenen Versuchen

eine befriedigende Uebereinstimmung gezeigt hat.

16. Die in den Bruchformeln vorhandenenk-,kt
undn

i *-Werte

sind, gestützt auf die oben aufgestellten empirischen Formeln für

die Stauchungen der armierten Körper und Betonprismen und

unter einigen Annahmen, rechnerisch für Rechteckquerschnitte ab-

geleitet und ausgewertet worden. Für 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 höher sind als die Pris-

men-Höchstlaststauchungen, 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 für verschiedene Brucharten
angegebenen Formeln, zusammen mit den obenerwähnten empiri-
schen Formeln für die materialtechnischen Werte (oder den aus

diesen berechneten k-, und 7i*i~Werte), bilden eine Berechnungs-
weise der Bruchlasten für Biegung und exzentrischen Druck für die
vielen in der Praxis möglichen Fälle.

Dabei hat man angenommen, dass die von den Betoneigen-
schaften abhängigen Werte nicht von der Angriffsart der äusseren
Kräfte beeinflusst werden (dass die gleichen Werte für Biegung
und exzentrischen Druck gelten). Es ist aber wohl möglich, dass
diese Werte von der Tiefe der Druckzone und der Länge der Be-

tonzeistörung beim Bruch der Balken etwas beeinflusst werden
könnten, was aber bei der obenerwähnten Berechnungsweise nicht
berücksichtigt worden ist.

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

19. Es wurde durch diese Versuche (zwei Beispiele) bestä-
tigt, dass zwischen dem Betonbereich und dem Stahlbereich I

(Streckbereich) wirklich ein Uebergangsbereich besteht (wie das
bei der Ableitung der Formeln schon erwähnt worden ist), wo die
tatsächlichen Bruchmomente tiefer liegen, als die nach dem Stahl-
oder nach dem Betonbereich berechneten AVerte. Für die nähere
Untersuchung dieses Gebietes liegen noch keine systematisch durch-
geführten Versuchsergebnisse vor.

20. Die erwähnte Berechnungsweise hat auch mit vielen
andern Versuchsergebnissen aus der Literatur, die unter sehr ver-

schiedenen Bedingungen durchgeführt worden sind, befriedigende
Uebereinstimmung ergeben.

Dabei hat man neben Anderem eine gute Übereinstimmung
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 für diesen Fall in der Praxis eine geringere Bedeutung; bei
dem exzentrischen Druck aber, besonders mit kleineren Exzentri-
zitäten, wo die Stahl-Zugspannungen unterhalb der Streckgrenze
bleiben, bietet die Berechnungsweise für den sog. Betonbereich ein
grosses Anwendungsgebiet.
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21. Die Berechnungsweise zeigt auch für den sog. Verfesti-

gungsbereich (Stahlbereich II) einigermassen befriedigende Resul-

tate. Der Vergleich der berechneten und gemessenen Bruchlasten

von 34 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 für jeden Einzelfall immer mit dersel-

ben Genauigkeit stimmen wird. In diesem Gebiet sind höchstwahr-

scheinlich grössere Streuungen zu erwarten, weil die der Berech-

nung zugrundeliegenden Bedingungen, das Ebenbleiben des Quer-

schnittes, für diese Bruchart praktisch nicht immer erfüllt ist, was

auch die Versuche gezeigt haben. Es kann vorkommen, dass die

Armierungsstäbe auf grössere oder auch auf kleinere Strecke flies-

sen, als die entsprechenden Stauchungen des Druckrandes bei

Höchstlast betragen.

Die Berechnungsweise für den sog. Verfestigungsbereich

(Stahlbereich II) hat neben theoretischem Interesse eine für die

Praxis wichtige Bedeutung. Sie wird ein Anwendungsgebiet für die

Biegekonstruktionen mit Bewehrung aus kaltgereckten Stahl, wie

Baustahlgewebe, tordierte Stähle wie Isteg, Tor und andere, welche

keine ausgeprägte Streckgrenze besitzen, finden.

22. Zum Schlüsse hat man einige Beispiele nach den Schwei-

zerischen Normen mit den Ergebnissen der Bruchlasten nach der

angegebenen Berecbnungsweise verglichen. Es wurde für diese

Beispiele aus den Normen, wo die grösste zulässige Betonspannung

für die Dimensionierung massgebend ist gefunden, dass der rech-

nerische Sicherheitsgrad für die Biegung und den exzentrischen

Druck ungefähr gleich ist. Für den Bereich, in dem die zulässigen

Stahlspannungen massgebend sind, ist aber der rechnerische Sicher-

heitsgrad für die Biegung wesentlich tiefer als beim exzentrischen

Druck. Der Unterschied wächest mit der Abnahme der Exzentri-

zität.

In diesem Gebiet, in dem man mit variablen zulässigen Beton-

spannungen (nach der in den Normen gegebenen Formel) rechnet,

werden die Unterschiede zwischen den Sicherheitsgraden für Bie-

gung und exzentrischen Druck kleiner. Im Anfangspunkt dieses

Gebietes, wo die zulässigen Beton und Stahlspannungen gleichzei-

tig ausgenützt werden, sind die Unterschiede am grössten, dagegen

am Ende, wo die zulässigen Betonspannungen den vorgeschriebenen
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Höhepunkt erreicht haben, sind die Sicherheitsgrade fast unabhän-
gig von der Exzentrizität.

23. Für die Berechnung der Bruchlasten sind einige für die
Praxis wichtige Formeln als Kurven dargestellt. Für die Auswer-
tung dieser graphischen Tafeln hat man die materialtechnischen
Werte (die Koeffizienten k und kJ in zurückhaltendem Sinne etwas
korrigiert.

Schlusswort.

Das Ziel dieser Arbeit war nicht eine grundsätzlich neue Be-
rechnungsweise für die Bestimmung der Bruchlasten bei Biegung
und exzentrischem Druck vorzuschlagen. Das war auch nicht nötig,

,? 1S jetzt auf diesem Gebiet schon sehr viel geleistet worden
ist. Man wollte aber:

1. Klarheit schaffen über einige noch nicht eindeutig gelösteund noch unter Diskussion stehende Fragen durch direkte Messun-
gen und Beobachtungen bei Bruchversuchen an Eisenbetonkörpern;

2. die bisherigen Formeln und Vorschläge soweit als möglich
zusammenfassen, ergänzen und auf eine auf gleicher Basis beru-

ende und logisch abgeleitete allgemeine Berechnungsweise brin-
gen, für alle m der Praxis normalerweise möglichen Brucharten
für Viereck- und T-Querschnitte (Plattenbalken) bei Biegung und
exzentrischem Druck (wo Zugspannungen im Eisen vorkommen);

,

3
\xr

dl! tÜr dieSe Berechnungsweise nötigen materialtechni-
Werte bei Bruchversuchen möglichst durch direkte Messun-

gen bestimmen;

,

4
'.

auf diesem Gebiet, wo bis jetzt nur sehr wenige Versuchs-
ergebnisse vorliegen (namentlich mit überarmierten, exzentrisch
gedruckten Versuchskorpern, deren Bruch im Beton- und Über-
gangsbereich liegen) ein Versuchsprogramm durchführen.

Ein Beitrag zur Lösung dieser Probleme ist in der vorliegen-
den Arbeit gegeben. Die vorgeschlagene Berechnungsweise hat eine
praktisch befriedigende Übereinstimmung mit vielen, unter ver-
schiedenen Verhältnissen und von verschiedenen Autoren durcho-e-
-führten Versuchsergebnissen gezeigt.
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KpaTKSH CBOIJKB.

Hnaceoniicannan nccneAOßaTejibCKasi paõoia nponsßOAiinacb npn Iljopnx-
ckom TexminecKOM ynnßepcnieTe n nißeüiiapcKoii PocyAapcTßennoß üaaaie

HcnbiTannn MarepnaJiOß (E.M.P.A.) c 1937 no 1939 toa-

To oõcToiiTejibCTßO, hto onbiTHbie ijaHHbie ananennft AencTßHTenbHbix

paapymaioinnx narnõaiomnx momchtob nccjieflOßannbix b H,iopnxe aa btot ne-

paoA BpeMenn jKejieaoöeTOHHbix õaaoK — oöpasnoß, xoth h ne na Mnoro, no

Bce ace cncTeMainnecKn OTJinnaJincb ot peayjibTaTOß, noJiynenHbix no sopMyjie
Aim pacneia paapymaiomnx narnõaiomnx momchtob jKejieaoõeTonnbix õanon,

AP- hhik. M. Poni b 1931 r. [3]1
, nocjiyacmio hoboaom k õojiee

TonnoMy nccjieAOßannio aßuenna paapymennn HcejieaoõeTonnbix KOHCTpyKnnft.

B nanaJie nacTomijeil nccjieAOßaTejibCKOfl paõoTbi nano KpaTKoe oõcjie-

AOBanne nanÕOJiee H3BecTHbix ns npenaioiKennbix mctoaob ajim pacneia paapy-

maiomero narnßaiomero MOMenra npn cTaTnnecKOft narpyane.

9th npennojKennbie Meionbi cpaßneim Meacny coõoio nocpencTßOM

n.mi pacneia paapyniaionjnx n3rn6aK>mnx mom6htob iipnMennTejibHo k cenenmiM

c oflnHOHHon apwaTypoö (cm. cBOAKy, nepi. 1.).
npen-JioiKemme sopwyjibi paaneaenw na ipn rpynim cooTßeTCTßenno

BeaHHMne npennoJiaraeMoft pacTirrnßaiomeß emm Z, neftcTßyionien b pacTimyTOfi
3one h Bbi3BaHHoil nanõojibineö narpy3Koii.

JJanee npiißeflenbi aBTopoM na naßecTnoß ewy jinTepaTypbi Aanntie ot-

nocHTejibHo paapyinaionjnx mom6htob õojiee neM 550 npoõiibix xeJieaoõeTonnbix

õanoK, KaKOßbie nämme nepepaõoTaim c oõmeii tohkh apennn n npencTaßneim

na aepreate 2, a KpoMe Toro cpaßneim c pesyjibTaTaMii, nojiynen-

HbiMH na ocHOßannu npos. Poni (hjih t. h. E.M.P.A.).
Ha BbiiueynoMflHyToü cboakh cjienyeT, hto AeßCTßHTejibHbie paapymaronjne

narnõaiomne momöhtbi oõbihhoh cjiaõo-apMnpoßannbix õanoK necKOJibKO õonbine,

aeM Te JKe, ncHwcjiennbie no npoo. Poin, npnaeM pacxoxAenne

3THMH BeJIHHIIHaMH OCOÕCHHO aaMeTHO JVIII CJiaÕO-apMIipOBaHHbIX ÖaJIOK.

ÄBTopy OKaaaaocb bosmohchbim BbiscnnTb, nepepaõoiKn

peayjibTaTOß neKOTopbix ncimTannn, hto npnnnna iiOßbiinennji paapymaiomnx

iiarnõaioninx momchtob ae saiciionaeTCfl b õeiona, khk oto, Meacny

npoHHM, upejjnonaraioT HeKOTopue aßTopbi (Peõayap n lllTeftapMan); no Mne-

hmk) aßTopa npnmina otofo Jißnennfl oõycjiOßJiena coßepinenno uhmmh ((»aKTopaMn.

ÄBTopy nocpencTßOM npeflJiojKeHHoro hm cpaßnnTejibno npocroro

mctoää HSMepuTb AeftCTßHTejibHbie naiipiiMennii aceneanoft apwarypu nenoro

puna HCCJiejiyeMbix õanoK npn nanõonbnieil man paapymaioiueß narpyane.

1 CM. b Kõnne JiHTepatypy.
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3tii HSMepemiH nnepßbie /jaan oõocHOßannoe noziTßepiK/ieHne npejjnoao-
JKeHHii 3. BiiTHepa o tom, hto noßbiineiiHbie SHaneHHa paapyinatoipiix nsrnõa-

loipnx MOMeHTOB Bbi3BaHßi npeßbimeHHeM HanpajKeHnaiKeJieaa npene.ua TeKynecTn.
Te we HSMepeHHH noKasajni, hto b õajncax n njuuax na õeTOHa c cpa-

BHHTejIbHO BbICOKHM BpeMeHHMM COHpOTHBJieHHeM CTepjKHH apMaTypbi llOJiynaiOT
õojbnine ynJinHeHHJi n, cjienoßaTejibHO, npeßbiniaionine npenea TeKynecTn na-

npaaieHiiJi jinnib Ha kopotkom yaacTKe bõjimbh Tpemnn, oõpa3Oßaßinnxcji npn
paapyinennn õajioK, Torna KaK b õajiKax Taßpoßoro ceneHnsi sißJieHiie TeKynecTn
jKejiesa HaÕJiioHaeTca Ha õojiee hjihhhom ynacTKe n npeßbinienne HaiipsmeHna
}Kejie3a npenejia TeKynecTn ne ctojib saMeino.

Ha ocHOßannn bthx H3MepeHiifi n neKOTopbix nccjieflOßaHnii, ne npea-
ciaßJieHHbix b nacToameii paõoTe, aBTopoM BbicKasano aaKjnoHenne, hto b jkc-

Jiese, noBBepiKeHHOM xojiojihoii oõpaõoTKe pacuijKeHneM h, b ocoõennocTn, Kpy-
HenneM (HMeioipeM noßepxnocTb BHHTOoõpasHoö sopMbi), HanpaaceHne, cootbbt-
< ißyionjee paapvineiimo jKejiesoõeTOHHoft õajiKn, npeßocxoÄHT TeKynecTn
(b naHHOM CJiynae t. h. b BHamiTejißHo õoubineii cTenenn, hcm npn
j iioTpeoneHHii oõbiKHOßeHiiofi apMaTypbi, n hto nosTOMy yKasannoe JißjieHne
MOJK6T ÕblTb BHe BCHKHX COMHOHHII J'HTeHO B npHMeHCHnn K OpaKTÜHeCKHM
Ba/iannjiM.

JJjia npaßHJibHOii opeHKn pesynbTaTOß ohbitob n npuMeHenna pacneTOß
Bce BO3MOJKHbie cjiynan pa3pymeHiisi jKejiesoõeTOHHbix õanoK pasAeaeHbi hbto-

poM, b aaBiiCHMocTH ot xapaKTepHbix BBjieHiiH npn paapymeHnn, na 5 rpynn.
1 JiaBHBiM ocHOßanneM äjih na rpymibi nocjiyjKHJin Bejinnnnbi na-

iipjiJKeHHii pacTßHyTOii apwaTypbi b ceHeHnn iiMeßinero mccto paspyineHnM.

Jljih O3HaHeHHbix cjiynaeß paßpyrnenna nanu aBTopoM BbißejjeHHbie
na oonieM ocnoßaHnn sopMyjibi hjih pacneTa paapymaioiniix Harpy3oK KaK

upu ii3i’nõe, TaK n npn BiiepeHTpenHOM cncaTiiH (npn naannnn b jKejieae pac-
Tiirnßaioiniix HaiipasKeiinii).

Pa3yMeeT«i, hto npn otom aBTop HaTKiiyjica Ha neKOToptie yace panee
ii3BecTHbie b miTepaType oopMyjiu.

HaxoAfliijnecji b (jfiopMyjiax BejumnHbi, aaßiicanjne ot cboüctb MaTepiiaaa,
onpejtejieHbi aBTopoM Ha ocHOßaniin npoii3Be,ueHßbix hm ncnbiTannÄ.

113 MX cjiejtyeT ynoMimyTh o nponaßeAPHHbix H3Mepennax neapMnpo-
BaHHbix n apMiipoßaHHbix oöpaspoß äjih onpejiejieHna OTHoenTejibHoro yKopo-
MeHiia õeTOHa npn HOCTiiateHiin HarpyßKii nanõojibmeö BejinnnHbi (paapymaio-
mefl Harpy3Kn).

Jlcxojlfl 113 lipiIBMeHHOÜ UpOHHOCTII ÕeTOHa II Ha OCHOBaHHH CpeflHllX
BHaneHHö peayjibTaTOß BbinieynoMaHyrux ohbitob «aiibi 9Mnnpn’iecKiie sopMyjibi
AJifl pacneia OTHocniejibHoro yKoponenna öerona npn äocthmcchhh HarpysKii
Haiiõojibmero BiianeHna KaK jjjih uenTpaaibHo cxcaTbix iipnsM, TaK n hjih caca-
Toro Kpasi narnõy apMiipoßaHHbix ceHennti.

npoii3Beji,eHHaH aBTopoM cepna rjiaßHbix ncnbiTaHHft oxßamjia npoßepKy
paapyuiaioiueft narpy3Kn BHeueHTpeHHO-cjKaTbix ceneniift b rex cjiynaax, Korfla
upu paapyineHiin ceHeumi b apMaiypHOM aceaeae iiMeno Mecio aajuruie pac-
Tarnßaiomero HanpaaceHna, omiaKO nocaeflHee ne ÄOCTiiraao iipeflejia nponop-
ünoHajibHocTH ii, cjieflOßaTejibHO, npn paapyniemin peinaronjee BHanenHe HMejia
npcriHocTb õeTOHa.
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Ilpii ne.KOTopbix ii3 3thx iiciibiTaHiiii HanpsiMenne jKejiesa «ocmraao

TeKynecTii.

PesyjibTaTbi ncnbiTannn näu bccmh BbinieynoManyTbiMn oöpaaqaMH

(oõnjeft cJioaiHOCTbio 38) noKaaaaii cpaßHniejibHO xopomee coßnaaanne c «aii-

HbiMii pacneTa.
KpoMe Toro, «Ba ncnbiTanna cooißeTCTßOßaan cjiynaio, Kor«a aanpaaie-

Biie Hceaeaa no Bcefi BeposiTHOcm MejK«y npejtejiOM nponoppno-

nacibHocTH h npe«ejiOM TeKynecTii.

KpoMe jjaHHbix ncnuTanmi, nponaßeaennbix aßiopoM jihhho, aBTopoM

upiißeAeHbi ii pacneTbi (sopwyjibi n saßiicainne ot cbomctb MaTepnaJia ko9sh-

HHeHTbi). nocneaHne cpaßnenbi c sanMCTßOßanubiMii ii3 anTepaTypbi «annbiMii

paspyinatonjeii narpysKn 126 ncnbuannü, npnneM oöiiapyiKeHO «ocTaTOHHO

iiojinoe cooTßeicTßiie MeiK,ay peayjibTaTaxn iicnbiTaHnn ii aaHHbiMii pacneTOß.

Hpiißea,eHHbie cpaßHennii pacneioß c nenbnannii, onncanHbix

b jiHTeparype, n iiccaejioßaniia, nponaße/jeiiHbie amopoM cihhho, iioATßepai«aioT,

NiejKAy npo'iiiM, BbicKasaHHoe A. (A. Brandtzaeg)
uto conpoTüßJieHHe cacaion 3ohbi BHepeHTpenHO-cacaTbix >Kejie3o6eTOHHbix 9Jie-

MenTOB npaKTimecKii mojkho cnnraTb paßHbiiw npii3MeHHOii
x , aHe KyõiiKOßOii

iiponnocTH õeTona.

Ha ocHOßaHim necKOJibKiix npnuepoß n npuMenennn BbimeynoMiiHyTbix

ciiocoõob pacneia ocßenjenbi aeaocTaTKH b oTHomemin neoanHaKOßoro sanaca

npoHHOCTn, nMeioiijero mgcto upu nojib3OßaHim t. h. KaaccnnecKOfi Teopiien

jKejiesoõeTOHa no nißei”mapcKHM HopMaM 1935 r., hto nposißiinocn ocoõeimo

othctjihbo npn BHeijeHTpenHOM cskathii.

HaKOHeii, npiißeaeH psm anarpaMM wisi pacneia BHenenipeHHO-ciKaTbix

cenennö b cjiynae, Koraa pacTsiriißaioiune HanpsiJKeniin apMaTypm paBHM npe-

aejiy TenynecTii n b CJiyaae, Koraa Te žKe HaiipsiiKeiiißi hibkc npeaeaa nponop-

nnonajibHOCTn.

1 3to 3aKniox ieHne sibho upoTHEopemiT hobhm Hopwaw CCCP (1938 r.)

jjasi pacneTa aceJiesoõeTOHHbix ajieMenioß, b KOTopbix, KaK iißßecTHo, npn Bne-

neHTpeHHOM cjKaTHii 3a conpoTMß.ieHiie cacaTofi sõnni iipiinnMaeTcn 1,25-KpaT-

nan npn3MeHHaJi npoanocTb õeiona.
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Tafel Nr. 1.

Versuchsplan. Armierte Vorversuche.

Tafel Nr. 2

V e r s u chsplan. Hauptversuche.

•

1 Bezeichnung der Armierung Zementdosierung

Probekörper Fe cm 2 A °/<>
Ce • il

im Beton kg/m3 i

H. 1. 2. 2 0 20 6,28 2,0 1,0 250

H. 1. 3. 3 0 20 9,42 3,0 1,0 250

H. 1. 5. 4 0 22 15,21 5,0 1,0 250

H 1
.

1. 2. 2 0 20 6,28 2,0 1,0 300

H 1
.

1. 3. 3 0 20 9,42 3,0 1,0 300

H 1 . 1. 6. 3 0 28 18,47 6,1 1,0 300

H 1
.

1. 8. 4 0 28 24,63 8,2 1,0 300

H. 2. 3. 3 0 20 9,42 3,0 2,0 250

H. 2. 5. 4 0 22 15,21 5,0 2,0 250

H. 2. 6. 3 0 28 18,47 6,1 2,0 250

H1
.

2. 3. 3 0 20 9,42 3,0 2,0 300

H1
.

2. 8. 4 0 28 24,63 8,2 2,0 300

H. 3. 4. 3 0 22 11,40 3,7 3,0 250

H. 3. 5. 4 0 22 15,21 5,0 3,0 250

H. 3. 6. 3 0 28 18,47 6,1 3,0 250

H l
.

3. 8. 4 0 28 24,63 8,2 3,0 300

H. 8. 4. 3 0 22 11,40 3,7 oo 250

H. 8. 5. 4 0 22 15,21 5,0 oo 250
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Tafel Nr. 3.

Stahlproben.

) Streckgrenze nach Stillstand des Manometerzeigers bestimmt.

Stahlproben.

0

mm

E
t/cm2

G
S

km/cm3 kg/cm 2 o/°

Ein-

schnü-
rung

%

Stahlproben aus

armierten Körper:

, 13,95 — 2800* 2930 29,4 — Vorversuche I u. II Serie

; 14,2 — 2980* 4105 31,1 66,9 Vorversuche III Serie
| 20,0 — 2910* 4035 30,5 66,9

Hauptversuche: 20,1 — 2870* 4070 68'3
Mittel 2890* 4050 — 67,6

H. 1. 2, H. 1. 3., H. 2. 3.

20,0 2000 2830—2960 3960 31,9 69,1
Hauptversuche20,0 2130 2900—2930 3960 36,5 69,7

Mittel 2065 2905 3960 34,2 69,4
Hk 1. 2., Hk 1. 3., Hk 2. 3.

22,15 — 2580* 3710 34,2 71,5
22,15
22,25 —

2790*

2790*
3790

3740
35,9
39,3

71,5
71,4

Hauptversuche
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

28,35 — 2800* 3990 32,2 69,5
I 28,14 — 2890* 3890 32,5 67,9 Hauptversuche

28,1 2010 2840—2850 3840 32 6 67,5
68,0

Hk 1. 6., Hk 1. 8., H. 2. 6.,
Hk 2. 8., H. 3. 6., Hk 3. 8.

28,55 2050 2930—2945 4150 30,5
! Mittel 2030 2876 3970 31,9 68,2
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Tafel Nr. 4.

Beton Zusammensetzung.

Serie

• Mischung pro 1 m
3 CO

s

Pi z
Ausbreit- mass

cm Setzmass
cm

Sand

(0—8
mm)

Kies

(8—15
mm)

Zement
Wasser

kg %
Wasser-
Zement-
Faktorin kg

A

B
B 1

C
D

1185

1200
1171

731
1160

708

718
703.

1219
691

234

302
301

297
341

194

184
190

178
205

9,1
8,4
8,7
7,9
9,3

0,800
0,610
0,633
0,600
0,601

2330
2404

2365
2425
2395

46

40.5
49

43.5

8,5
0,5
8,0

10,5
6,0

Vorver-

suchs-
prismen

I, 3

I, 4

I, 6

I, 7

II, 3

H, 4
' II, 6

II, 7

1252

1235

1191
1146

1260
1238

1200
1170

750

740

716
690

753
742

723
705

229
258

305
351

220

250
300

350

169
167

178
183

167

170
177

175

7,6
7,5
8,1
8.4

7.5
7.6
8,0
7,9

0,737
0,646
0,584
0,523

0,760

0,680
0,591
0,501

2400
2400

2390
2370

2400

2400
2400

2400

Armierte Vorver-
suche:

I, V. 1.3., V.2.3.
I, V.1.4.,V.2.4.
I, V.I.6.,V.2.6.

I,V.1.7.,V.2.7.

II u.III,V.1.3.,V.2.3.

„ „
V. 1.4.,V.2.4.

„ „
V.1.6.,V.2.6.

„ „
V.1.7..V.2.7.

Hi

H
1200
1238

723

742
300
250

177
170

7,7
7,6

0,598
0,680

2400
2400

Hauptversuche



Tafel Nr. 5.

Betonversuche — Vorversuchsprismen.

Serie
Zementdosie-

rung im Beton

kg/m3

Wasser-ze-
ment-Faktor

Alter

Tage kg/cm 2

Höchstlast-
Stauchung

°/oo

A 243 0,800 28 165

99 99 99 159 1,16*
Mittel 162

A 243 0,800 90 240 1,90
99 >»

99 99
236 1,75

99
99 » 99 239 2,03

99 99 99
252 2,03

Mittel 242 1,92
B 302 0,610 28 285 1,63*

99
99

290 1,78*

Mittel 288 1,70*
! b 302 0,610 90 378 2,22

» 99
99

366 2,09
99 99

99
396 2,17

99 99
99 99

374 2,46

Mittel 381 2,23
Bi 301 0,633 38 262 1,94

99 99 99 9»
262 1,76

99 99
99 9»

263 1,93
99 r 99 99

253 1,84
99

99 » 233 —

99 i » n
99

216 —

Mittel 248 1,87
Bi 301 0,633 90 270 2,08

99 99 99
271 1,98

Mittel 270 2,03
c 297 0,600 28 319 1,55*
99 99 99 99

290 1,45*
Mittel 305 1,50*

c 297 0,600 90 353 2,60
99 99

99 99
396 2,67

99 J» 99 99
356 2,10

9t »
99 99

337 2,40
Mittel 360 2,44

D 341 0,601 41 337 2,22
99 99

99 99
329 2,18

•9 99 99
335 2,04

99 99
99 99 336 2,25

Mittel 334 2,17
D 341 0,601 90 340 2,11
99 n 99 99 343 1,95
99 91

99 99
361 1,28

99 99 99 343 2,25

Mittel 348 2,15

*) Geniessen mit Deformeter auf 10 cm Messlänge. Die andere Werte
sind auf die ganze Prismenlänge (36 cm) zwischen den Maschinenplatten
gemessen.
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Tafel Nr. 6.

♦) Die Höchstlast-Stauchungen sind auf die ganze Prismenlänge

(36 cm) zwischen den Maschinenplatten gemessen.

Betonversuche — Prismen bei armierten

Vorversuchen.

Bezeichnung
Zementdo- |

sierung
kg/m3

Wasser-
Zement-
Faktor

Alter

Tage

pßd
kg/cm2

Höchstlast-
stauchung* )

°/oo

I. V. 1. 3. 229 0,737 14 164 1,46

I. V. 2. 3. ff
165 1,53

Mittel 165 1,50

II. V. 1. 3. 220 0,760 28 202 1,79

II. V. 2. 3. «9 ff
192 —

Mittel 197 —

III. V. 1. 3. 220 0,760 28 167 1,94

III. V. 2. 3.
ff ff

168 1,74

Mittel 168 1,84

I. V. 1. 4. 258 0,646 14 219 1,80

I. V. 2. 4. 222 1,72

Mittel 221 1,76

II. V. 1. 4. 250 0,680 28 244 1,88

II. V. 2. 4. »

240 1,93

Mittel 242 1,90

III. V. 1. 4. 250 0,680 28 236 1,92

III. V. 2. 4. »
234 2,10

Mittel 235 2,01

I. V. 1. 6. 305 0,584 14 248 1,82

I. V. 2. 6. L 258 1,86

Mittel 253 1,84 ;
II. V. 1. 6. 300 0,591 28 281 2,02

II. V. 2. 6. 99
265 2,34

Mittel 273 2,18

III. V. 1. 6. 300 0,591 28 318 1,90

III. V. 2. 6. 312 2,11

Mittel 315 2,01

I. V. 1. 7. 351 0,523 14 272 1,90
I. V. 2. 7. 261 1,85

Mittel 267 1,87

II. V. 1. 7. 350 0,501 28 329 2,26
II. V. 2. 7. ff ff

330 2,16

Mittel 330 2,21

III. V. 1. 7. 350 0,501 28 362 2,32
III. V. 2. 7. 337 2,7O 1

Mittel 350 2,51



Tafel Nr. 7.

Betonversuche — Prismen bei Hauptversuchen.
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Tafel Nr. 8.

Exzentrisch gedrückte Prismen.

Stauchungsmessungen.

Versuchs-
serie

Prismendruck-

festigkeit
kg/cm2

Stauchung bei Höchstlast

in °/oo Exzentrizität
in cm

zentrisch exzentrisch

A 162 1,16 2,13 2

B 287 1,70 2,31 1

C 305 —1,50» —1,54* 1

Tafel Nr. 9.

Versuchsresultate — Armierte Vorversuche.

1

Bezeich-
Querschnitt-

grössen in cm
Armierung Ce

Bruch-

last S&r

nung
b d h Fei:m2 °/o

t /oo

I. V. 1. 3. 15,0 10,1 7,9 2 0 14 3,08 2,60 7,9 9,40 4,00
II. V. 1. 3. 15,3 10,35 8,2 2,46 8,2 14,96 — !

III. V. 1. 3. 15,35 10,1 7,75
n ff

2,60 7,75 10,70 4,25

I. V. 1. 4. 14,9 9,6 7,5 3 0 14 4,62 4,13 7,5 12,70 4,17
II. V. 1. 4. 15,2 10,0 7,8 ff

3,95 7,8 12,18 4,34 1
III. V. 1. 4. 15,25 9,9 7,35 ff 4,02 7,55 10,73 4,40 ;

I. V. 1. 6. 15,0 10,5 8,1 4 0 14 6,16 5,08 8,1 14,30 3,97
II. V. 1. 6. 15,15 9,75 7,0 n yy

5,80 7,0 15,88 4,36
III. V. 1. 6. 15,2 10,3 7,88

ff
5,15 7,9 17,98 4,44

I. V. 1. 7. 15,1 10,3 7,7 5 0 14 7,07 6,09 7,7 15,23 —

II. V. 1. 7. 15,05 9,9 7,4 W
6,35 7,5 17,32 4,14

III. V. 1. 7. 15,1 9,8 7,35 ff ff 6,37 7,35 17,56 —

I. V. 2. 3. 14,9 10,2 8,0 2 0 14 3,08 2,59 11,8 6,62 4,17
II. V. 2. 3. 15,25 10,2 8,0 f

2,53 , 12,0 8,11 —

III. V. 2. 3. 15,35 9,95 7,65
» 2,63 11,5 6,38 4,80

I. V. 2. 4. 15,0 10,1 7,9 3 0 14 4,62 3,90 11,8 6,82 5,10
II. V. 2.4. 15,15 10,2 8,1 f 3,76 12,1 8,40 4,00

III. V. 2. 4. 15,4 10,1 7,8 3,85 11,7 7,68 4,38

I. V. 2. 6. 15,1 10,5 7,9 4 0 14 6,16 5,16 11,9 10,68 4,26
II. V. 2. 6. 15,05 9,85 7,4 5,53 11,3 7,70 —

III. V. 2. 6. 15,05 10,6 8,14 5,03 12,25 11,99 4,38

I. V. 2. 7. 15,3 10,4 7,5 5 O 14 7,07 6,16 11,6 9,30 4,34
II. V. 2. 7. 15,2 9,6 6,9 6,73 10,5 10,93 —

III. V. 2. 7. 15,25 9,95 7,23 ff 6,41 11,1 11,08 4,36

*) Die Prismen beim Höchstlast geplatz.



Tafel Nr. 10.

Versuchsresultate
— Hauptversuche.

Exzentrischer Druck.

Tafe] Nr. 11.

Versuchsresultate — Biegung

Bezeich-
nung

Querschnittgrössen
in cm

Armierung Bruch-
moment

M
t. m

Bleibende
Eisendeh-

nung

°/oo

F
e

cm2 %b d h

i H. 8. 4. 20,15 20,15 15,55 3 0 22,15 11,52 3.68 4,00 30

; H. 8. 5. 20,10 20,10 15,40 4 0 22,1 15,35 4,96 4,63 ~1()

88
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Tafel Nr. 12.

Berechnete Bruchlasten — Exzentrischer

Druck.

Vorversuche.
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Tafel Nr. 13.

Berechne t.e Bruchlasten
— Exzentrischer

Druck.

Hauptversuche.

*) Nach Stahlbereich berechnet.
**) Nach Betonbereich berechnet.

Bezeich-

nung

Masse in cm Armierung pßd
Ce e e '. h

Bruchlast
in t Streu- i

ung in

°/o
b

1
h

I
Fe

cm
2 1 °/o kg/(:m 2 ge-

mess.

be-
rechn.

Betonbereich

H. 1.3. 20,10 14,02 9,51 3,37 2890 224 15,0 1,07 29,30 27,37 + 6,4 j
H. 1.5. 20,00 15,50 15.40 4,97 2700 225 16,5 1,06 31'40 31,05 4- i.i

Hh 1.3. 20,15 15,52 9,43 3,02 2905 326 16,5 1,065 42',70 42,00 + 1,6
Hi. 1. 6. 20,05 15,07 18,74 6,20 2876 309 15,9 1,05 41,20 41,13 + 0,2

— 1,9
Hk 1.8. 20,05 14,80 24,80 8,37 2876 326 15,8 1,07 41,50 42,30

H. 2.5.
H. 2.6.

20,00
20,00

15,30
15,18

15,40
18,74

5,04
6,18

2700
2876

225

225

31,8
31,0

2,08
2,04

14,08
16,00

15,21
15,58

— 8,0
+ 2,6

' Hh 2. 8. 20,05 14,93 24,80 8,34 2876 309 31,3 2,07 18,10 20,19 —11,5

H. 3.5. 20,15 15,33 15,40 4,98 2700 241 46,3 3,02 11,02 11,16 — 1,3
H. 3. 6. 20,10 15,05 18,74 6,20 2876 241 46,0 3,05 11,50 10,98 + 5,5

Hh 3. 8. 20,15 15,07 25,20 8,23 2876 309 45,7 3,04 13,00 13,22 — 0,7

Mittel — 0,73 1
Stahlbereich I

Hh 1.2. 20,05 15,60 6,28 2,00 2905 326 16,0 1,025 41,45 40,50 + 2,3
i Hh 2. 3. 20,10 14,90 9,43 3,15 2905 326 31,6 2,12 15,49 15,82 — 2,1 I
H. 3.3. 20,15 16,92 9,51 2,78 2890 224 35,0 2,06 14,98 14,73 + ij ;

Mittel + 0,63
Ubergangsbere i c h

H. 1.2. 20,05 13,91 6,34 2,27 2890 224 1 15,0 1,08 22,40 J26,40 — 17,9*
(26,06 —16,3**

H. 3.4. 20,10 15,41 11,52 3,72 2700 46,5 3,02 8,54 J 9,86 —15,5*237 | (10,70 —25,9**
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Tafel N r. 14.

Berechnete Bruchlasten.

Exzentrischer Druck — Betonbereich.

*) Bei Versuchen von Brandtzaeg hat man, statt
pß df 0,8 wßd genom-

men, äusser 11a und 13a, wo man die Resultate von Zilinder genommen hat.

(
1 ü

! 'S

Masse in

cm

Armierung
in % A*

Bruchlast in

_t _

Streu-'

ung in

Im c b h Ä.'. kg/cm 2
h ge-

mess.

Be-

rechn.
°/o

Versuche von Brandtzaeg [18]

11 16,10 13,48 1,24 — 3435 — 236 0,661 45,06 36,80 +18,4
1 12 16,13 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 + 7,4
1 15 16,12 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
1 22 16,16 13,64 1,74 — 2620 — 246 0,876 31,56 28,15 (-10,8

23 16,14 13,48 2,44 — 3095 — 232 1,335 19,06 16,81 (-11,8
Ila 15,99 13,52 1,23 — 2950 — 198 0,666 34,56 30,80 (-11,2
13a 16,07 13,48 4,64 — 2640 209 1,843 10,87 11,40 - 4,7 (

Versuche von Bach und Graf [45]
Mittel -f- 9,84

1107 40,0 36,5 0,556 0,561 3773 3680 173 0,726 200,00 208,20 4,1
1 108 40,0 36,5 0,557 0,555 3773 3680 173 0,726 205,00 208,10 1,5

1 140 40,0 36,5 1,051 1,041 3672 3754 173 0,724 215,00 246,60 14,7
1141 40,1 36,6 1,040 1,048 3672 3754 173 0,724 235,00 247,50 5,3

Mittel -- 6,4

Totales Mittel -j- 4,84
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Tafel N r. 15.

Berechnete Bruchlasten.
Exzentrischer Druck — StahlbereichExzentrischer Druck — S t a h 1 b e reich.

45
y

•3 b£

Masse in

cm

Armierung
in %

Os pßd* e e

Bruchlast
in t Streu-1

ungN C h ge-
niess.

be-
rechn.m c b h 4 4 kg/cm2

in % S

Versuche von Brandzaeg ;i8]
14 16,13 13,50 2,45 — 2455 — 276 1,852 9,52 10,09 — 6,0
16 16,14 13,64 0,71 — 2700 — 255 1,180 12,04 I 1,39 4- 5,4
24 16,13 13,61 1,42 — 2645 — 213 1,334 13,04 11,81 4- M
25 16,15 13,60 0,71 — 2700 — 197 1,360 8,34 7,40 4-11,3

Mittel 4- 5,0
Versuche von Bach und Graf [45]

85 39,8 36,4 0,570 — 3773 - 173 1,000 89,00 93,50 — 5,1 >
91 40,0 36,4 0,568 — 3773 — 173 1,000 96,00 93,70 4- 2,4
94 40,0 36,7 0,560 — 3773 — 173 0,997 94,00 94,80 — 0,8

86 39,9 36,4 0,568 — 3773 — 173 1,275 59,00 57,00 4- 3,4
92 40,0 36,6 0,567 — 3773 - 173 1,271 62,00 57,70 4- 6,9
95 40,1 36,6 0,564 — 3773 — 173 1,275 60,00 ' 57,40 + 4,3

87 39,9 36,3 0,571 — 3773 173 1,826 29,00 29,00 0,0
93 40,1 36,0 0,572 — 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 rh 2,7

99 40,1 36,6 0,561 0,555 3773 3680 173 1,000 125,00 118,80 + 5,0
102 40,1 36,6 0,554 0,554 3773 3680 173 0,997 124,00 119,10 + 3,9
110 40,1 36,4 0,559 0,559 3773 3680 173 1,000 123,00 118,10 + 3,2

100 40,0 36,9 0,555 0,552 3773 3680 173 1,269 71,00 69,00 4- 2,8
103 40,2 36,8 0,552 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 32,20 4 0,6
104 40,2 36,8 0,556 0,546 3773 3680 173 1,812 32,30 32,18 4- 0-4

119 40,0 36,8 0,555 0,554 3773 3680 173 0,997 120,00 119,20 4- 0.7
120 40,3 36,5 0,560 0,555 3773 3680 173 0,997 130,00 119,80 4- 7,8
121 40,1 36,6 0,559 0,556 3773 3680 173 1,000 120,00 118,90 4- °.9

63 39,9 36,3 1,065 1,056 2515 —2515 173 1,000 132,00 132,00 0,0 i
122 40,2 36,3 1,042 1,052 3672 3754 173 0,997 160,00 161,10 — 0,7
137 40,2 36,4 1,048 1,042 3672 3754 173 1,000 155,00 162,10 — 4,6
123 40,1 36,3 1.043 1,050 3672 3754 173 1,276 104,40 104,40 — 0,4
138 40,2 36,5 1,042 1,040 3672 3754 173 1,271 106,00 105,00 — 0,9
65 39,9 36,3 1,050 1,056 2515 —2515 173 1,826 38 00 38,00 0,0

124 40,2 36,3 1,049 1,049 3672 3754 173 1,824 53,00 54,60 — 3,01
139 40,2 36,5 1,048 1,042 3672 3754 173 1,820 54,00 54,60 -1,11

Mittel 4 1.34

Totales Mittel 1,75

*) Bei Versuchen von Brandtzaeg hat man, statt ß, , 0,8
v.ßfl ge

nommen. ‘
“
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*) Als max hat man 0,8
wßd angenommen.

•♦) Die Resultate von Balken mit < 100 kg/cm2 sind weggelassen.

Tafel Nr. 16.

Berechnete Bruchlasten.

Biegung, Rechteckquerschnitt-Betonbereich.

Bezeichnung

Masse in cm wßd* Bruchmomente in

t. m
Streuungen

°/o in °/o
b h kg/cm2

gemess. berechn.

Versuche von Brandzaeg 18]

5a 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

6a 15,00 14,42 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 4- 2,6
Ea 15,00 13,02 5,12 2930 162 1,532 1,570 — 2,3
4a 15,20 14,65 4,54 2922 162 2,005 1,995 + 0,5
4b 15,00 13,52 5,01 2924 171 1,382 1,773 —28,3

i Cb 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 7,57 122 4,250 4,290 — i,o
387 18,3 22,4 7,20 109 4,000 3,940 4 1,5
269 15,0 18,0 9,38 128 2,250 2,430 — 8,0
270 15,4 18,2 9,08 100 2,060 2,018 4 2,1
278 15,4 18,1 9,18 131 2,160 2,588 — 19,8
281 15,3 18,3 9,05 114 2,720 2,305 +15,3
294 15,3 18,2 9,06

ff
123 2,440 2,455 — 0,6

Mittel — 2,46

Versuche vr on Schüle —- E. M. P. A.** [23J

E 12,0 12,0 7,07 2750 143 1,040 0,953 + 8,4
Ei 12,0 12,0 7,07 2820 132 0,990 0,890 4-io,i
B 12,0 12,0 3,80 3070 105 0,840 0,752 4-10,5
Bi 12,0 12,0 3,80 3070 108 0,770 0,774 — 0,5

Mittel + 9,50

Totales Mittel — 2,82



Tafel Nr. 17.

Berechnete Bruchlasten.

Biegung, Rechteckquerschnitt-
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Tafel Nr. 18.

Berechnete Beruchlasten.
Biegung, Plattenbalken-Betonbereich

Totales Mittel -|- 4,20

*) Bei Auswertung der Bruchmomente hat man auch die Wüten Be-

rücksichtigt.

Biegung, Plattenbalken-Betonbereich.

Bezeich-
Masse in cm

«
Os wßd

Bruchmo-

mente in t. m.
Streu-

nung 0/ — ungen

b h b o ; do
7o

kg/cm2
ge-

mess.

be-

rechn.
in %

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 M 54 12,00 9,80 +18,3

1 1047 121,1 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

99
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 27,4 20,2 6,2 0,978

99
97 17,00 17,62 — 3,6

Mittel +10,2

323 48,2 21,9 18 6,1 2,88 3400 108 6,00 6,21 — 3,5
1 329 48,1 22,1 18 6,1 2,86 99

116 7,15 6,80 + 4,9
391 75,0 22,0 18 6,1 1,81

99
133 11,00 10,85 + 1,4

393 75,1 22,2 18 6,1 1,73
99

117 10,00 9,73 + 2,7
395 75,3 22,1 18 6,1 1,73

99
120 11,00 9,92 + 9,8

390 100,2 22,3 18 6,1 1,35
99

127 12,60 13,63 — 8,2
392 100,3 22,4 18 6,1 1,35 125 13,00 13,56 — 4,3
394 100,2 22,1 18 6,1 1,32

99
130 13,00 13,70 — 5,4

Mitte] — 0,33
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■") Saliger gibt ([B] Seite 445) für die stark bewehrten Plattenbal-
ken die Formel:

21/ — kbd
0 pßd. [h —

'

9 j
In dieser Formel wird die Druckbeanspruchung im Steg vernachlässigt.

Für die Auswertung hat man k = 1 angenommen.

1Bafel N r. 19.

Bruchmomente nach dem Vorschla g v o n S a -

1 i g e r [8] berechnet.*) V e r s u ehe von Bach und

Graf [30], (siehe Tafel. Nr. 18) P 1 a 11 e n b a 1 k e n.

Bruchmomente in

Bezeichnung
t. m. Streuung in

°/o '
gemess. berechn.

1045 30,00 19,51 4-35,0
1046 12,00 8,30 4-30,9
1046 12,00 10,61 4-11,6
1048 30,00 21,10 4- 29,6
1049 16,50 12,51 -j-24,1
1050 17,00 15,07 +

323 6,00 4,74 4-2i,o
329 7,15 5,19 4-27,5

391 11,00 9,19 4- 16,5
393 10,00 • 8,25 4“ 17,5
395 11,00 8,40 -j-23,6

390 12,60 12,07 + 4,2
392 13,00 12,00 4- 7,6
394 13,00 12,12 4- 6,7

Totale Mittel -i- 19,1
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*) Nach Berechnung und

**) Oder 0,8

Tafel Nr 20.

B e r e c hnete Bruchmomen t e.

B i e g u n g -Verfestigungsber«sich.

Masse in Bruchmomente

Bezeichnung cm
os de*) P&**) in t. m. Streuung

in % 1
b 1 h

%
gemess. berechn.

Versuche von Saliger [44], Plattenbalken.

35 a 37,5 29,1 1,470 3720 3900 212** 15,10 15,55 — 3,0
35 b 38,1 28,9 1,440 3900 15,30 15,36 — 0,4
36 a 38,0 28,7 1,087 4050 12,30 12,24 + 0,5
36 b 36,7 28,8 1,120 4050 12,15 12,24 — 0,7

j 37 a 37,2 28,7 0,735 4350
99

8,95 9,01 — 0,7
37 b 36,1 29,5 0,739 4350 8,83 9,26 — 4,9
38 a 38,0 30,2 0,343 5150

99
5,30 5,856 — 10,5

38 b 38,0 29,4 0,349 99
5150 5,15 5,638 — 9,5

Versuche von Saliger und Bittner 41], Balken.

51 a 19,5 21,8 1,224 2400 2410 163,2 2,930 2,484 + 15,2
51 b 20,4 22,4 1,140 2445 217,5 2,690 2,664 + i,o
53 a 20,2 21,9 0,701 3930 4090 163,2 2,840 2,532 + 10,8
53 b 21,4 22,0 0,659 4440 217,5 2,840 2,823 4- 0,6
54 a 19,7 22,3 0,506 4805 6000 163,2 2,670 2,693 — 0,9
54 b 20,3 22,4 0,488 99

6400 217,5 2,760 2,926 — 6,0

Versuche /on Abeies [39], I3alken.

52 20,05 20,56 0,838 7400 8400 307** 5,65 5,282 + 6,5
53 19,40 21,16 1,500 7200 7550 352 8,40 8,234 + 2,0
70 21,70 21,53 0,341 7900 11300 400 3,64 3,678 — i,o
71 21,60 21,73 0,324 7900 11400 400 3,84 3,588 + 6,6

Versuc.he von Gebttuer [43], Balken (Mittelwerte aus 2 Balken).

49/51 20,0 20,0 0,590 2950 3660 336** 1,7175 1,6705 + 2,7

51/52 • ■

99
3660

99
1,845 1,6705 + 9,5

53/54 99
3660 1,7925 1,6705 + 6,8

57/58 99 99 99
3730 389 1,7237 1,7095 + 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 + 5,2
iNS. 250.12. 43,0 17,0 0,620 ■ •

3230 209 2,600 2,362 + 9,1
ICS. 300. 10. 43,0 17,0 0,431 4883 5600 250 2,952 2,844 + 3,6
CS. 250. 10. 43,0 17,0 0,431

4028
5270 180 2,760 2,634 + 4,6

CS. 300. 14. 42,5 17,0 0,853 4510 299 4,360 4,416 - 1,3
CS. 250. 14. 42,5 17,0 0,853

4488

4300 234 4,320 4,145 + 4,0
52. S. 300. 10. 43,0 17,0 0,431 4910 266 2,576 2,516 + 2,3
52. S. 250. 10. 43,0 17,0 0,431 99

4730 203 2,648 2,398 + 9,5

Totales Mittel -f- 2,08

♦') Nach Berechnung und Spannungs-Dehnungsdiagramm bestimmt.
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Tafel Nr. 21.

Berechnete Bruchmomente und Eisendeh
n ungen. Biegung-Verfestigungsbereich (Die be-

rechnete Bruchmomente sind nach der für den Streckbereich gel-
tende Berechnungsweise ausgewertet und die Eisendehnung nach

Formel se =(—^~ — 1) e*,. berechnet).
us •

Versuche der Sowjetunion [48, S. 92],

Bezeich-

1 nung °/o pßd
Bruchmomente in t m Streuung

in %
6e

°/oo !gemess. berechn.

1 31 0,195 4526 162 2,162 1,551 4-39,3 75,2
i 33 0,185 4290 144 1,920 1,390 4-38,1 77,3

32 0,192 4282 120 2,230 1,421 + 57,0 70,5
16 0,234 3482 120 1,780 1,417 4-25,7 66,0
18 0,239 3892 119 2,004 1,571 + 27,8 58,3 |i 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 1
35 0,850 2782 138 4,730 3,880 + 21,9 21,9
34 0,840 2768 131 4,640 3,790 4-22,4 21,4 1

3 0,280 4230 48 1,800 1,462 + 23,0 22,5 1
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Streuungen der gemessenen Bruchmomente der EisenbetonbalKen gegenüber
den berechneten mit der EMPA Formet.

EisenbetonbatKen mit verschiedener Armierung,

Atter und Lagerungsarten von der Versuchsanstalt

bei der technischen Hochschule in Prag

Normal - Runditah! p
• s

Urtus-Stahl"o,Bl6 %

, Roxor-Stahl' p »0,316%

1
Mil-tolwerto

Abb. 4.

Mittlere Streuungen der gemessenen Bruchmomente
der EisenbetonbalKen gegenüber den berechneten

mit der.EMP/4
' Formel

Alter in Tagen

Abb. 5.
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Streuungen der gemessenen Bruchmomente

% der Eisenbetonbalken gegenüber der berechneten

mit der EMPA' Formel.

Eisenbetonbalken mit verschiedenem Armierungsgehalt,
Lagerungsorten und Alter von

t

EMPA" (Schule).

Altor SO Tage ]
« 90 » > Tracwene Lagerung

Mittelwerte J

4lfer SO Tag» 1
-90 •» | Peuchte Lagerung

Mittelwerte )

Abb. 7.

Abb. 8.
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Abb. 20.

Die Resultate der Stauchungsmessungen an armierten Vorversuchskörpern.

Abb. 21.

Die armierten Vorversuchskörper.
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Die Hauptversuchskörper.

Abb. 23.Abb. 22.

Abb. 24.

Die Resultate der Stauchungsmessungen an Hauptversuchskörpern.

ttfon Ranaifaucfiu'ig in





Die Resultate über die Beobachtung der neutralen Achse.
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Abb. 44.

Die rechnerischen Sicherheitsgrade an Beispielen aus den Schweizerischen
Normen.
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