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Auf dem Miechowitzschacht der Preußengrube in Miechowitz bei 

Beuthen ist vor kurzem ein neues Strebenfördergerüst erstellt worden, 

das in verschiedener Hinsicht von den bekannten Bauarten für Förder

gerüste abweicht, und das im nachfolgenden näher beschrieben werden soll.
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Abb. 1. Fördergerüst

Bei der bisher üblichen Bauweise für Fördergerüste der Flurförderung 

wurde fast ausschließlich die Fachwerkkonstruktion gewählt. Sowohl 

Schrägstrebe (Hinterstrebe) als auch Führungsgerüst (Vorderstrebe) erhielten 

Verstrebungen und ergaben in ihrem Aufbau des öfteren ein Stabgcwirre, 

an das sich zwar das Auge im Laufe der Zelt gewöhnt hat, dessen Aus

sehen aber nur wenig befriedigen konnte. — Andererseits besitzen die 

vorhandenen Gerüste mit wenigen Ausnahmen statische Mängel.1) Jedes 

Strebenfördergerüst besteht aus Führungsgerüst und Schrägstrcbe, die die 

Lasten aus Eigengewicht, Schnee, Wind und Seilzug aufnehmen Infolge 

der in Höhe der Rasensohle liegenden Fördermaschine werden durch die 

Seilzüge geneigt gerichtete resultierende Kräfte erzeugt, die in der Haupt

sache durch die Hinterstrebe aufgenommen werden müssen.

Die Form des Strebengerüstes läßt es als naheliegend erscheinen, 

dieses in statischer Hinsicht als Dreigelenksystem zu behandeln, das

l) Vergl. S chm itz : »Neue Fördergerüst-Konstruktionen“ , »Stahl
bau* 1930, Heft 19.

schon früher bei einer großen Anzahl von Gerüsten Anwendung gefunden 

hat. Der erste Gelenkpunkt wurde am Fuß der Strebe, der zweite am 

Fuß des Führungsgerüstes oberhalb der Schachtträger und der dritte an 

der Verbindungsstelle zwischen Führungsgerüst und Strebe angenommen.

Gegen die Annahme des Dreigelenksystems an sich sind 

keine Einwendungen zu erheben; im Gegenteil bietet 

sie unbedingt den Vorteil, daß Bodenzerrungen, wie sic 

im Bergbaugebiet auftreten, ohne Einfluß auf den

inneren Kräfteverlauf des Gerüstes bleiben. In Füllen, 

wo mit ganz ungünstiger Bodenbeschaffenheit zu rechnen 
ist, hat man schon früher wiederholt an Stelle des

Strebengerüstes das drelbeinlge Bockgerüst angewendet, 

bei dem das Führungsgerüst In keinem Zusammenhang 

mit der Tragkonstruktion für die Seilscheiben steht, son

dern lediglich auf Schachtlrägem errichtet worden ist.

Wenn auch die Annahme des sta

tisch bestimmten Dreigelenksystems 

für die statische Berechnung eines

Strebengerüstes einfache Verhältnisse 

ilefert und eindeutige Auflagerkräfte 

ergibt, so werden die Kraftwirkungen 
sofort geändert, wenn die tatsäch

liche Ausführungsform anders gewählt 

ist, als dies die Berechnung vor

schreibt. Vergegenwärtigen wir uns 

den Montagevorgang: Zuerst wird 

das Führungsgerüst aufgestellt, das 

selbst bei kleinen Breitenabmessungen 

unter Benutzung von Seilabspannun

gen bis zu Höhen von 40 und 45 m 

aufgeführt werden kann. Sind die 
Sellschelbenträger eingebaut, so kön

nen die zu ebener Erde zusammen

genieteten Strebenbeine am Führungs

gerüst hochgezogen und mit diesem 

verbunden werden. Nach Einbau der Verstrebungen steht das Gerüst 

sicher, und es können die noch fehlenden Einbauten vorgenommen werden. 

Das Hochführen des Führungsgerüstes bedingt aber eine feste Verankerung 

seiner Eckpfosten mit den Schachtträgern. Je fester diese Verankerung 

ist, um so sicherer kann die Montage der Strebe bewirkt und können 

später im Betrieb die im Führungsgerüst auftretenden Zugkräfte auf das 

Schachtmauerwerk übertragen werden. Wenn nun in der Berechnung in 

der Höhe der Schachtträger ein Gelenk angenommen worden ist, so ist 

in Wirklichkeit eine Einspannung des Führungsgerüstes vorhanden, da 

die Schachtträger infolge ihrer Verankerung mit dem Schachtmauerwerk 

als eingespannt betrachtet werden müssen. Infolge der biegungssteifen 

Verbindung zwischen Schachtträger und Vorderstrebe ergibt der Verlauf 

der Momentenlinie Im Führungsgerüst in einer gewissen Höhe einen 

Nullpunkt, dessen Lage sich entsprechend den Belastungen ändert. Wenn 

nun häufig an Stelle der Annahme eines In Wirklichkeit nicht vorhandenen 

unteren Gelenkpunktes ein Momentennullpunkt oberhalb des Schachtträgers 

in V3 bis 1/i der Gerüsthöhe angenommen wird, so kann vielleicht zufällig 

die Wahl dieses Punktes für einen von vielen Belastungsfällen richtig 

gewählt sein; in keinem Fall aber ist dem tatsächlichen elastischen 

Verhalten des Tragwerkes bei allen möglichen Belastungslällen Rechnung 

getragen, denn wenn an die Stelle eines Gelenkes eine Einspannurig tritt, 

ist das System statisch unbestimmt, und die Statik erfordert in diesem 

Fall die genaue Untersuchung der Kraftwirkungen. Wenn ferner die
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Ankerschrauben der Strebenfüße nicht in der Richtung der Fußgelenk

punkte verlegt werden, sondern parallel zur Strebenachse, so wird eine 

Einspannung der Strebenfüße erzielt, die im Gegensatz zur Annahme 
der Berechnung steht. Auch von der Ausbildung eines besonderen Ge

lenkes in der Höhe der Seilscheibenbühne hat man stets wegen kon

struktiver Schwierigkeiten abgesehen. Man hat sich vielmehr auf die 

Nachgiebigkeit der unter den Seilscheibenlagern liegenden Verbindungs- 

knotenbieche zwischen Strebe und Führungsgerüst verlassen.

So zeigt sich fast immer, daß die ln vergangenen Jahren gebauten 

Strebengerüste in vieler Hinsicht statische Mängel aufweisen, die in 

Wirklichkeit nicht vorhanden sein sollten und die ihre Erklärung darin 

finden dürften, daß man dem einwandfreien Entwurf eines Fördergerüstes 

infolge Fehlens von einschlägigen Bestimmungen nicht diejenige Sorgfalt 

gewidmet hat, die in Rücksicht auf die im Bergbaugebiet vorhandene 

ungünstige Bodenbeschaffenheit geboten Ist.

Die Einspannung des Führungsgerüstes ist stets ein erheblicher Übel

stand, der schon wiederholt der Anlaß zu Verformungen von Führungs

gerüstpfosten war, wenn sich der Untergrund am Schacht ungleichmäßig 

setzte. Aus diesem Grunde sind alle in den letzten Jahren vom Ver

fasser entworfenen neuen und nach seinen Angaben umgebauten alten 

Gerüste mit Gelenken versehen worden. Während der Montage werden 

selbstverständlich die Eckpfosten des Führungsgerüstes mit dem Schacht- 

träger starr verbunden, doch werden diese Verbindungen gelöst, sobald 

das Gerüst aufgestellt ist. Es ist sehr leicht, an Stelle der festen Ver

bindung eine vertikale Beweglichkeit der Pfosten zu erreichen.

Bei dem neuen Fördergerüst Miechowitzschacht wurde von vornherein 

auf eine klare Gliederung der Konstruktion und ein einwandfreies statisch 

bestimmtes Gelenksystem Wert gelegt. Das Gerüst ist in Abb. 1 dar
gestellt. Die gelenkige Verbindung zwischen Schachtträger, Führungs

gerüst und Schrägstrebe ist deutlich erkennbar. Das Führungsgerüst ist 

in der Mitte der Schachtträger verlagert und mit diesen durch Zuganker 

verbunden. Die Eckpfosten sind entsprechend dem vorstehend Gesagten 

lose bis zu den Schachtträgern durchgeführt, und nur waagerecht gegen 

seitliches Ausweichen gesichert. Senkrecht über dem Gelenk am Schacht

träger ist das Gelenk zwischen Strebe und Führungsgerüst angeordnet. 

Von einem besonderen Gelenk zwischen Schrägstrebe und Fundament 

ist abgesehen worden, da die Strebe Infolge ihrer großen Länge urd 

der verhältnismäßig kleinen Querschnittshöhe der Strebenbeine genügend 
elastisch ist.

Es handelt sich bei dem neuen Gerüst um ein Strebengerüst mit 
übereinanderliegenden Seilscheiben von 6 m Durchmesser. Die obere 

Seilscheibe liegt 44,5 m, die untere 37,3 m über Rasensohle. Als

Belastungen waren anzunehmen: Produkten-
förderung

Seilfahrt

Förderkorb .............................. 8 500 kg 8 500 kg

800 m Seil je 15 kg . . . 12 000 „ 12 000 .
Zwischengeschirr.................... 1 600 , 1 600 .
Unterseilaufhängung . . . 400 . 400 .

8 Fördervvagen je 500 kg . . 4 000 „ —

8 Nutzlasten je 800 kg . . 6 400 » —

70 Personen je 75 kg . . . — 5 250 .

8 Paar Einsatztüren je 50 kg — 400 .

32 900 kg 28 150 kg 

Die Belastung bei Seilfahrt ist hiernach (28 150:32 900) 100 =  85,6% 

(<90°/o) der Belastung bei Produktenförderung.

Für das Förderseil galt:

Dreikantlitzenseil 60 mm Durchmesser 
Bruchfestigkeit . 18 000 kg/cm2 

Bruchlast . . . 283 000 kg.

Mit Rücksicht auf die Anfahrkräfte wurden als Seilzugkräfte bei 

voller Schale 36 500 kg, bei leerer Schale 29500kg und für Seilbruch 

283 000 kg angenommen. Die anzunehmenden Belastungsfälle und zu

lässigen Beanspruchungen waren durch die für die Berechnung von Förder

gerüsten gültigen Bestimmungen in der .Bergpolizeiverordnung für die 
Seilfahrt* festgelegt.

Das System des Gerüstes ist in Abb. 2 dargestellt. Da zwei Seilzug

kräfte Sa (aus dem oberschlägigen Seil) und Su (aus dem unterschlägigen 

Seil) vorhanden sind, ergeben sich zwei resultierende Kräfte R0 und 

Ru mit verschiedener Neigung. Da keine örtlichen Bedingungen für die 

Lage der Strebenfundamente vorhanden waren, konnte die Richtung der 

Strebe nach Belieben gewählt werden. Würde man das Mittel von 

Rg und Ru genommen haben, so wären aus der einen Resultierenden 

Druck-, aus der anderen Zugkräfte auf das Führungsgerüst ausgeübt 

worden. Im vorliegenden Falle wurde die Strebe jedoch in die Neigung 

von R0 gelegt, da hierdurch erreicht wurde, daß in dem oberen Haupt- 

porfalrahmen aus dem Seilzug nur Längskräfte im schrägen Stiel auftreten, 

der Riegel spannungslos bleibt und die äußere Tragkonstruktion des Gerüst

kopfes nur die Kräfte aus Eigengewicht, Schnee und Wind zu übertragen hat.

Es lag nahe, an Stelle des oberen Hauptportalrahmens mit Schrägstiel 

einen Zweigelenkrahmen zu verwenden. Aus wirtschaftlichen Gründen 

hat man hiervon jedoch abgesehen, da der Seilzug S0 =  1 eine Horizontal

komponente von 0,717 erzeugt, so daß beim Seilbruch eine Horizontalkraft 

von Ph =  0,717 • 283 =  rd. 200 t bzw. ein Eckmoment von rd. 700 mt 

auftreten würde. Das Eigengewicht der Seilscheibe erzeugt dagegen im 

Rahmen Biegungsmomente, die jedoch verhältnismäßig klein sind. Die 

äußeren Zweigelenkrahmen über der unteren Seilscheibenbühne waren 

lediglich nach den Einwirkungen aus ständiger Last, Schnee und Wind 

zu berechnen und erhielten leichte Querschnitte. Mit Rücksicht auf die 

architektonische Wirkung sind 0,70 m hohe Blechträger verwendet worden.

Der unter der oberen Seilscheibe liegende Halbportalrahmen ist auf 

einem unteren Halbporlalrahmen abgestützt (Abb. 2), der zur gleichen 

Zeit auch die untere Seilscheibe trägt. Der Seilzug des oberschlägigen 

Seiles erzeugt auch hier im Schrägstiel nur Längskräfte. Dagegen tritt 

aus dem Sellzug Su ein Biegungsmoment auf. Der Rahmen ist als 

Träger auf zwei Stützen gerechnet worden. Während die eine Auflager

kraft durch einen Querträger unmittelbar auf den Gelenkpunkt oberhalb 

des Führungsgerüstes übertragen wird, nimmt der obere Hauptquerträger 

der Hinterstrebe die aus den Rahmenstielen herrührenden Vertikal- und 

Horizontalkräfte auf. Dieser Träger erhält daher horizontal und vertikal 

gerichtete Biegungsmomente und Ist dementsprechend ausgebildet worden. 

Da aus Gründen der konstruktiven Gestaltung kein Gelenk zwischen dem 

unteren Portalrahmen und dem Hauptquerträger der Strebe gebildet 

werden konnte, mußte der Einfluß der teilweisen Einspannung des 

Rahmenfußes untersucht werden.

Durch den Hauptquerträger werden die Seilzugkräfte und die vertikalen 
Aullasten der Seilscheibenbühnen auf die Eckpfosten der Schrägstrebe 

übertragen, so daß auf das Hauptsystem die ln Abb. 3 dargestellten und 
aus dem Seilzug 5 =  1 herrührenden Kräfte wirken. Wiederum werden 

durch den Sellzug S0 keine Biegungsmomente erzeugt, während der 

Seilzug Su des unterschlägigen Seiles in dem Führungsgerüst eine 

Druckkraft von 0,2 Su hervorruft, welche die beim Aultreffen der Schale 

auf die Fangträger im Führungsgerüst erzeugte Zugkraft verkleinert.

Das aus dem Sellzug Slt erzeugte Biegungsmoment, welches dem 

aus dem Eigengewicht der Strebe herrührenden Biegungsmoment entgegen

wirkt, bedingt keine wesentliche Vergrößerung des Querschnittes der 

Strebenpfosten.

Die ln der Abb. 3 ermittelten Seilzugkräfte treten bei normalem 

Betriebszustand (S0 =  S„) auf oder wenn die Förderschale des einen 

Trums im Schacht klemmt und das Seil reißt. In diesem Falle muß nach 

den Bestimmungen im anderen Fördertrum 1/3 der Seilbruchlast an

genommen werden. Durch Einsetzen der Werte Vs S0 und Sa (im vor

liegenden Fall 95 t und 285 t) werden die Stabkräfte und Biegungs

momente erhalten. Daneben sind noch die Belastungsfälle zu unter

suchen, die dadurch eintreten können, daß die Förderschaie an die Prell- 
träger stößt, oder nach erfolgtem Seilbruch auf die im Führungsgerüst
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angeordneten Fangstützen aufsetzt, ln beiden Fällen sind ebenfalls die 

wirksamen Kräfte zu ermitteln, wobei sich in diesen Fällen für das 

Führungsgerüst die größten Zug- und Druckkräfte und Biegungsmomente 
ergeben.

Aus den ständigen Auflasten ergeben sich die Stabkräfte und Momente

Das Führungsgerüst steht auf Schachtträgern, die mit dem Schacht

mauerwerk verankert sind, um die wirksamen Zugkräfte beim Anstoßen 
der Schale an die Prellträger aufnehmen zu können.

Das Gewicht des Gerüstes beträgt 183 t und setzt sich wie folgt 

zusammen:

1. Gerüstkopf mit Seilscheibenbühnen und Stützen 46 t

2. Führungsgerüst.......................................................45 t (d. 1. 1,15 t/m)

3. Schachtträger und Verankerung.........................8 t

4. Hinterstrebe............................................................64 t (d. i. 1,60 t ni)

5. Seilscheibenträger..................................................5 t

6. Treppen mit Podesten und Geländern . . . , 1 1 t

7. Türen und Fahnenstange...................................4 t

183 t.

In diesem Gewicht ist eine 2 mm starke Blechverkleidung mit 6 t 

Gewicht enthalten.

Abb. 3. Belastung des Hauptsystems.

ln gleicher Welse. Die Hauptlast ist hierbei das Eigengewicht der 

Schrägstrebe, welche sich auf das Führungsgerüst abstützt.

Die Windkräfte sind in der Längsachse des Gerüstes und lotrecht 
hierzu angenommen worden. Im ersten Fall wirken sie auf das Drcl- 

gelenksystem und rufen Längskräfte und Biegungsmomente hervor, die 
im statisch bestimmten Hauptsystem einfach zu ermitteln sind. Der 

Wind in der Querrichtung muß dagegen in anderer Weise aufgenommen 

werden. Der auf den Kopf des Gerüstes wirkende Wind wird durch die 

oberen Zwcigelenkrahmen in die Höhe der unteren Seilscheibenbühne 

übertragen. Das Führungsgerüst ist ais Balken auf zwei Stützen an

genommen worden; das eine Auflager liegt in Höhe der Schachtträger, 

das andere in Höhe der Seilscheibenbühne.

Da die Strebe gespreizt ist (18,00 m), ist 

sie in der Lage, horizontal wirkende Quer- 

kräfte aufzunehmen. Daher wurde an

genommen, daß die Strebe sämtliche auf 

den Geriistkopf, den oberen Teil des 

Führungsgerüstes und die Strebe selbst 

wirkenden Windkräfte aufzunehmen hat.

Die Hinterstrebe ist als Stockwerkrahmen 

berechnet worden, wobei die infolge nicht 

zentrischen Lastangriffes in Höhe der 

unteren Seilscheibenbühne auftretenden 

Verdrehungskräfte entsprechend berück

sichtigt werden mußten. Auch der Ein
fluß der am oberen Hauptquerträger aus 

mittigem Lastangriff hervorgerufenen Bie

gungsmomente ist nachgewiesen worden.

Beim Führungsgerüst sind Schrägen 

vollkommen vermieden worden. Es ge
schah dies aus architektonischen Gründen, 

um die Rahmenkonstruktion konsequent 

beim ganzen Gerüst anzuwenden. Anderer

seits wurde hierdurch der Vorteil erreicht, 
daß die Verkleidung des Gerüstschaftes 

leicht befestigt werden kann, da es sich 

bei dem neuen Gerüst um einen aus

ziehenden Schacht handelt. Im unteren 

Teil des Führungsgerüstes sind Türen an- 

geordnet, um Schalen auswechseln zu 

können. Die Eckpfosten sind daher auf 

eine Höhe von rd. 12,5 m knicksicher aus

gebildet worden.
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Abb. 4. Nomogra

(Beispiel: gegeben

Abb. 5. Gesamtansicht des Fördergerüstes 
Miechowitzschacht.

mm zur Ermittlung von Fördergerüstgewichten.

Höhe 30 m, Seilbruchlast 100 t; gefunden Gewicht 75 t).

In Abb. 4 ist ein Nomogramm zur 
Ermittlung von Fördergerüstgewichten dar

gestellt, das vom Verfasser auf Grund von 

ausgeführten Gewichten normaler Streben
gerüste mit Diagonalverstrebungen ent

wickelt worden ist. Trägt man in diesem 

Nomogramm die Zahlen für obiges Gerüst 

auf, so ergibt sich für das Gerüst bei 

einer mittleren Höhe von l/2 (37,3 + 44,5) 

=  rd. 41 m ein theoretisches Gewicht 

von rd. 173 t. Es zeigt sich gegenüber 

dem Gewicht von 183 —  6 =  177 t eine 

sehr gute Übereinstimmung. Hierdurch 

ist bewiesen, daß Gerüste in Rahmen

konstruktion nicht schwerer im Gewicht 

sein dürfen als Gerüste der bisher üb
lichen Bauart in Fachwerkkonstruktion. 

Auf diese Weise ist erreicht, daß ein 

in seinem Aufbau äußerlich günstig wir

kendes Gerüst geschaffen wurde (Abb. 5), 

das keine wirtschaftlichen Nachteile besitzt, 

billig unterhalten werden kann und äußer

lich vollkommen statisch bestimmt ver

lagert ist.

Der Entwurf zu dem Gerüst stammt 

von B. W a lte r , Ges. für Ingenieurbau, 

Gleiwitz; die Ausführung ist durch die 

V e re in ig te  O bersch le s ische  H ü t te n 

w erke , Akt.-Ges., Werk Donners- 

m arckhü tte , Hindenburg O.-S., erfolgt. 

Die Schachthalle ist von der Preußengrube 

selbst entworfen worden.
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Der Neubau der Großbäckerei des Spar- und Konsum-Vereins Stuttgart.
Alle Rechte Vorbehalten. Von Wilh. WeiSS, München.

Die aufstrebende und in reger Entwicklung begriffene Stadt Stuttgart 

wird binnen kurzem um drei namhafte Bauwerke des Hochbaues reicher 

sein: um den Neubau des Qiro-Verbandes, den Erweiterungsbau des 

Geschäftshauses Breuninger und den oben bezeichneten Neubau. Diese

Gäubahn -Straße

Durchfahrt

Abb. 1. Grundriß.
a  6 Doppel-Auszugsöfen, b  3 Automatische Turnus-Öfen. C Gärboxcn. d  Mehlrampe. C Warenrampe.

/  Warenrutschc. g  Geräterampe. /i Gerätewaschraum. i Schreib- und Warteraum. k Bnckmelster.

drei Bauwerke, jedes für sich ln seiner Art eine hervortretende neuzeit

liche Schöpfung, sind in mancher Hinsicht auch vom konstruktiven Stand

punkt aus bemerkenswert und neuartig, so daß sie als moderne Stahlbauten 

des besonderen Interesses der Fachwelt gewiß sein dürfen. Während der 

Giro-Verbands-Bau in einer gesonderten Schrift der Bauleitung bzw. der

Zunächst sei daran erinnert, daß der Neubau in seiner vorliegenden

Form und Ausführung sich getreu an den Entwurf anschließt, der seiner

zeit bei dem Wettbewerb mit der Auszeichnung bedacht wurde und 

Reg.-Baumeister E llsäßer, Stuttgart, zum Verfasser hatte, ln dessen

Händen lag dann auch die Ausarbeitung
sämtlicher Pläne und die Leitung der

Bauausführung.

Das Bäckereigebäude wurde in den 
alten Betrieb des Konsum-Vereins ein- 

gegliedert und befindet sich an der 

Ecke der Friedhof- und Gäubahnstraße 

(Abb. 1). Zu berücksichtigen war, daß auf 

dem Gelände eine spätere Erweiterung 

des Gebäudes zur Verbindung mit dem 
vorhandenen Garagen- und Lagergebäude 

an der Gäubahnstraße vorgesehen werden 

mußte; das südlich übrigbleibende Ge

lände gegen die Bahnhofstraße soll 

später mit weiteren Lager- und Fabri

kationsgebäuden bebaut werden.

Vom Standpunkt des Bäckerei

betriebes aus konnten nur die beiden 

Bauweisen Eisenbeton und Stahl in 

Frage kommen. Man entschied sich 

für Stahlskelett mit Rücksicht auf eine 

notwendige Geringstzahl von Stützen 

und geringe Abmessungen der Stützen 

und Unterzüge; für den großen Back

saal war diese Frage von größter 

Bedeutung, da es galt, den Saal von 

54 m Länge und 22 m Breite unter 

Zuhilfenahme von nur zwei Stützen 

zu überdecken. Für die Unterzüge 

ergab sich somit eine größte Spann

weite von 18 m. Sie wurden als Blech

träger von 1050 mm Stehblechhöhe 

ausgeführt.

Für das Bauwerk waren folgende Nutzlasten anzunehmen:

für die Dachdeckcn...........................................125 kg/m2,

für die Lager- und A rbeitsräum e..................  800 , ,

für die Treppen-, Neben- und Aufenthaltsräume 500 , ,

für die M eh lram pe ........................................... 1000

Bauherrschaft eingehend besprochen werden soll, wird der Neubau des 

Geschäftshauses Breuninger Gegenstand eines weiteren Aufsatzes dieser 

Zeitschrift sein. Die folgenden Zeilen sollen sich mit dem Neubau der 

Großbäckerei des Spar- und Konsum-Vereins beschäftigen und ihn im 

Lichte des Stahlbaues würdigen.

Das Gebäude erhielt vier Geschosse über der Erde und zwei Unter

geschosse (Abb. 2). Um den seitlichen Geländedruck bei diesen Verhält

nissen mit Sicherheit aufnehmen zu können, wurde die ganze Baugrube 

mit einer Eisenbetonstützmauer umgeben derart, daß diese zugleich als 

Fundament für die Stützen der Außenwand dienen konnte (Abb. 2, rechts 

unten). Die Innenstützen ruhen auf bis zum Fußboden des oberen 

Kellergeschosses reichenden Einzelfundamenten, da der Baugrund genügend 

tragfähig ist.
Die Stützenentfernung an den Fronten beträgt 6 m; dies ist zugleich 

die Entfernung der Deckenträger, zwischen denen Eisenbetonrippendecken 

eingezogen wurden. Auch das Dach wurde in dieser Bauart ausgeführt, 

wozu noch der übliche Gefällbeton mit Glattstrich und zwei Lagen teer

freier (Bitumen-) Pappe kamen. Die Wände wurden in einer Stärke von

33 cm ausgeführt, wovon 12 cm auf Klinkervormauerung, 18 cm auf 

Hintermauerung mit Trlol-Hohlsteinen und 3 cm auf Luftzwischenraum 

zwischen Vor- und Hintermauerung entfallen, so daß auch die Frage der 

Wärmchaltung, die bei einer Großbäckerei allerdings weniger wichtig ist 

als bei den meisten anderen Stockwerkbauten, in durchaus zweckmäßiger 

Weise und im Einklang mit den neueren Forschungsergebnissen gelöst 

ist (Abb. 3).

Abb Rahmenbinder 

der Expeditionshalle.
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Abb. 5. Hochziehen der 18 m langen und 24 t schworen Blechträger. Abb. 7. Als Montagegerät bewährt sich hier der Turmdrehkran.

Die Stahlkonstruktion bei diesem Bau

werk setzt massive, d. h. starre Decken 

voraus, als welche die Eisenbetonrippen- 

decken auch betrachtet werden können, 

und dadurch wurden steife Anschlüsse der 

Unterzüge an die Stützen entbehrlich. Die 

gewählte Ausführung darf als eine sehr 

wirtschaftliche bezeichnet werden, denn sie 

gewährleistet nicht nur geringste Kosten 

der Stahlkonstruktion, sondern sic verwendet 
auch eine der billigsten Masslvdeckcn 

neuerer Konstruktion. Wenn steife, bie

gungsfeste Anschlüsse der Unterzüge an 
die Stützen, sogenannte Stclfrahmen, aus 

Gründen der Kostenersparnis nicht aus

geführt werden sollen, ist stets die Aus

führung der Decken als starre Platten 

das gegebene, well es anders nur mit 

verteuernden Verbänden oder Massiv

mauern möglich ist, die Windkräite in 

die Fundamente ordnungsgemäß abzulei

ten. Die starren Deckenplatten überneh

men in solchen Fällen die Funktion des 

Windverbandes. Auch im vorliegenden Fall 

werden die auf die Geschoßhöhe entfallen

den Windkräfte auf die Langfront von den 
Decken aufgenommen und auf die Voll

wand-Rahmenbinder der Expeditionshalle 

übertragen, welche die Kräfte in das Funda
ment, nämlich in die bereits erwähnte ent

sprechend ausgcbildete Stützmauer leiten (Abb. 2, rechts unten). Diese 

Binder (Abb. 4) haben 6 m Abstand. Mit Hilfe dieser einhüftigen Binder- 

Rahmenkonstruktion war es möglich, die ohnehin schwer belasteten 

mittleren Ständer, welche die Blechträger unterstützen, von Biegungskräften 

frei zu halten. Das Wind

moment, das am Anschnitt 

der Vordachkonsolc aufgenom
men werden muß, beträgt 

205 tm. Der Winddruck auf 

die Stirnwände wird ebenfalls 
durch die Decken aufgenom

men und auf einen in senk

rechter Ebene liegenden Stahl
fachwerk-Verband übertragen, 

der ln der Flucht der Blech

träger vor der Giebelwand 

eingebaut ist. Die Abb. 5, 6

u. 7

Abb. 6. Im Hintergrund der Fachwerk-Windverband.

lassen diesen Verband 

deutlich erkennen.
Die Mittelstützen bestehen 

aus I I  60 mit Platten auf den Stegen und zwischcnliegenden I  D 30, 
die Außenstützen aus IP-Profilen mit Platten auf den Flanschen. Die 

Stützlasten betragen bis zu 1130 t; zur Abstützung der schweren Back

öfen und Mehlsilos war ein besonderer Stahlträgerrost notwendig. Der 

Rost- und Feuerschutz wurde im Einklang mit den bestehenden Be-

Abb. 8. Gesamtansicht,

Stimmungen durch eine 4 cm starke Beton- 

Ummantelung auf Rabitzgeflecht mit Bügeln 

in 20 cm Abstand bewirkt.
Zur Erläuterung des Montagevorganges 

seien noch die Abb. 5, 6 u. 7 beigegeben. 

Zur Aufstellung der Stützen usw. wurde 

ein fahrbarer Turmdrehkran mit Ausleger 

verwendet. Die Abb. 5 veranschaulicht, 
in welcher einfachen und zugleich billig

sten Weise die schweren 18 m langen 

Blcchträger hochgezogen und an den 

Stützen befestigt wurden. Zu diesem 

Zweck wurde der obere Teil der Stützen 

durch eine aufgesetzte Kragkonstruktlon 

in einen einfachen Aufzugmast ver

wandelt, mit dessen Hilfe es möglich 
war, durch Zwischenschaltung von Flaschen

zügen die annähernd 24 t schweren Blech- 

träger an beiden Enden hochzuziehen und 

zu befestigen.

Der Vollständigkeit halber soll mit 
Abb, 8 noch ein Gesamtbild des Bau

werkes gegeben wrerden, da eine Auf

nahme des fertigen Bauwerkes zur Zelt 

der Niederschrift dieser Zeilen noch nicht 

vorliegt.

Der Neubau des Spar- und Konsum- 

Vereins Stuttgart vermehrt um ein instruk

tives Beispiel die Zahl der vielen in den 

letzten Jahren zur Ausführung gekommenen 
bedeutenderen Bauten, bei welchen die Forderung nach geringster

Zahl und Abmessung der tragenden Teile und größter Lichtraumhöhe 

der Nutzungsräume entscheidend für die Wahl der Stahlskeiettbauweise 

war. Das gesamte Stahlgewicht betrug rund 1200 t und wurde in Arbeits

gemeinschaft von den Firmen M asch inen fab r ik  E ß lingen  A.-G.,

Eßlingen a. N., und Gebr. W öhr, E isenw erk , Unterkochen, geliefert

und aufgestellt. Das Bauwerk stellt sowohl hinsichtlich seiner Auffassung

als auch seiner architektonisch 

glücklichen und sachlich 

mustergültigen Durchführung 
eine allen neuzeitlichen An

forderungen durchaus ent

sprechende Lösung einer

Bauaufgabe dar, die auf

merksame Beachtung ver

dient. Nicht zuletzt haben 

auch die beteiligten Stahl
baufirmen in einer kurz be

messenen Bauzeit eine sehr 
beachtliche Leistung erzielt 

und zum guten Gelingen des Werkes ihr Teil mit beigetragen. Die

statische Berechnung dieses auch in statischer Hinsicht nicht alltäglichen 

Bauwerkes sowie die Behandlung aller technisch-konstruktiven Fragen 

war dem bekannten technischen Büro von Prof, K in tz in ge r , Stuttgart, 
übertragen.
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Die „Beziehungsformel“ als Ausdruck der Tragfähigkeit von Straßenbrücken,
Von Dipl.-Ing. Hermann Schütte, Hamburg.

B e isp ie le :

1. Ein B ucke lb lech  wurde nach der Theorie von Bleich1) auf 

Horizontalzug wie folgt berechnet (Abb. 4):

Die Tragfähigkeit von Straßenbrücken wurde bisher in Tonnengewicht 

eines Wagens oder als Klassenbezeichnung nach der Dinorm angegeben. 

Bei der Festigkeitsberechnung wurde derart vorgegangen, daß für die 

einzelnen Bauglieder die inneren Kräfte (Stabkraft, Biegungsmoment) 

durch Eigengewicht (KR) und Verkehrslast (Kv) für die ungünstigste Stellung 

der Lasten bestimmt wurden; nach Wahl der Abmessungen (Querschnitt, 

Schlankheitsgrad, Widerstandsmoment, Nittfläche) und damit der Wider

standsfähigkeit (\V) des Baugliedes wurde mit der Stoßzahl <p die 
1

Spannung </ =
W

+

Abb. 1.

Einflußlinie mit Spitzenordinate 

unter der Radlast und Ausgleich 

von + Fläche durch — Fläche.

Abb. 2.

Einflußlinie mit positiver Fläche 

ohne Spitzenordinate.

p p  <==F=> 7sP

1---- 1----------- 3-/2P

aus ständiger Last 

(für 1 m)

(K„ + <p Kv) bestimmt und mit der zulässigen Höchst-

aus Radlast P
e 
2

n ,

(für 1 m)

ge'- __ 0,46 • 2,0 
8 /  ~  8-0,14 

Pe __ P • 2,0 

5 /  — 5-0,14

<p Hp =  <p P ■ 2,86 t/m.

Spannung verglichen. Das Ergebnis einer solchen Berechnung lautete: 

„Die zulässige Spannung az wird bei Befahrung der Brücke durch Dinorm- 

Lasten der Brückenklasse x nicht überschritten.“.

Wenn aber die tatsächlichen Verkchrslasten größer werden als die 

ln der Berechnung angenommenen Lasten, welche Beanspruchungen 

treten dann auf, und bis zu welchem Grade lassen sich Überbeanspruchungen 

durch .Langsam Fahren“ mildern? Darüber gibt solch ein Berechnungs

ergebnis keine bestimmte Antwort, ln vielen Fällen besteht aber die 

dringende Notwendigkeit, diese Antwort rasch geben zu können. Die 

Verordnung über den Kraftfahrzeugverkehr vom 15. Juli 1930 stellt 

jede Bauverwaltung vor die Frage: Welche Beanspruchungen oder Über

beanspruchungen erleiden «nsere Brücken durch die Erhöhung der größten 

Wagenlasten um 331/3°/0? Die Beanspruchungen des Baustoffes wachsen 

nicht im gleichen Maße wie die größte Einzellast. Die Änderung der 
Beanspruchung ist sehr verschieden, je nachdem Kg oder Kv der ausschlag

gebende Wert Ist. Die zuverlässige Beantwortung dieser Frage macht 

also die Durcharbeitung der ganzen Berechnung durch einen sach

verständigen Ingenieur nötig. Ebenso ergibt sich diese Notwendig

keit, um die häufig zu erwartende Frage beantworten zu können, 

ob dieser oder jener Schwertransport über die Brücke fahren darf 

und unter welchen Bedingungen; denn auch hier ließ sich bisher 

nicht ohne weiteres in Prozenten der größten Regellast eine zulässige 

Einzellast angeben. Verläuft die Einflußlinie für eine innere Kraft K 
etwa nach Abb. 1, so wird der Anteil von Kv gegenüber K an der

JS
Gesamtkraft K und damit der Einfluß auf die Spannung <t— ^  viel

größer sein, als wenn die Einflußlinie nach Abb. 2 verliefe, d. h. es 

könnte im Falle 2 ein viel schwererer Einzeltransport zugelassen werden 

als im Falle 1,

<p-P-n7(<r-5H)

1,640 t/m 

=  P • 2,86 t/m

f — c m i

18

17 /

16 :

15 /
A ^ ::

» : i /
/

A

13 • /
/

%
12 / A

11 - k

-10000 kd- ■H

3
::

f.e=2,0m

Abb. 4. Skizze zur Berechnung 

eines Buckelbleches.

Die Anschlußniete 0  17 wurden 

in 6,0 cm Abstand angeordnet. Auf 

1 lfd. m entfielen also

100 „ . . .  ,
6,0 ^  =  30>4cm - 

Nietquerschnitt, die mit der zulässi

gen Spannung d den Horizontalzug 

H — H + <p Hp anzuschließen hatten.

O-4200 1100 1600kg/m

Abb. 5. Graphische Darstellung 

der Beziehungsformel 

für ein Buckelblech.

30,4 <t H =  ~r <p Hp

p Hp — 30,4 ( , -  30  V ) 

<pP= 11,7 (tf —  54).

: <pP • 2,86

2. Der N ie tansch luß  eines L ängsträgers wurde durch 4 ein

schnittige Niete 0 23 mm mit einem maßgebenden reduzierten Quer

schnitt von Fs =  13,3 cm- hergestellt. Dieser Anschluß kann einen 

Auflagerdruck von A =  13,3 kg aufnehmen. Der Auflagerdruck braucht 

gemäß Dinorm nur für Eigengewicht und für das schwerste Fahrzeug in 

ungünstigster Stellung berechnet zu werden (Abb. 6 a u. b).

P  

&

2.90

Sehr e infach  w ird  die B ean tw ortung  der Frage der Ver

än de run g  des K rä fte sp ie ls , wenn die B erechnungen  der 

e in ze lnen  B auw erkste ile  schon bei A u fs te llu n g  der B erech

nung auf das Schem a der fo lgenden  B ez iehungsfo rm e l ge 

brach t w erden:

r P  =  C(«Iu i-  * ) .
Darm ist

P  die S toß zah l, die für den Einzelfall je nach der Bereifung 

und der Geschwindigkeit des fraglichen Fahrzeuges festgesetzt 
werden kann;

P  d ie  größ te  R ad las t des Fahrzeuges. Dabei werden Form, 

Abmessungen und Verhältnis der.einzelnen Raddrücke eines 

Fahrzeuges untereinander nach der Dinorm 1072 ungünstig, doch 

genügend genau ein- für allemal zugrunde gelegt (Abb. 3);

Abb. 6 a. Quer

schnitt mit Einfluß

linie für Lastanteil 

eines Längsträgers.

¿  =  1,16 P.

tp-P’•10.7(0-226)

11 -

13

12 :

11 -: /
/

10000 ka-
/
" A

9 : y / 's

8 : U O ' 1

7 :
y

Abb. 3. Lastschema eines Fahrzeugs nach Dinorm 1072.

C e ine  K ons tan te , die für jede Einzelbeziehung durch die 
Berechnung zu bestimmen ist;

d ie  höchs tzu läss ige  S pannung  des Baustoffes;

<tq die S pannung  durch s tänd ige  Last und vom Raddruck 

un abhäng ig e , g le ic hm äß ig  v e r te ilte  V erkehrslast.

CT-1200 MO 1600 kg/cm1

Abb. 7. Graphische Darstellung 

der Beziehungsformel für einen 

Längsträger-Anschluß.

Walzenachse und Wagenhinterachse 

umgeben von Menschengedränge.

Abb. 6 b. 

Längsschnitt mit 

Einflußlinie für 

Anschlußkraft. 

A =  0,895 P.

9 Ap =  1,16 - 0,895 f P =  1,04 r P 

Ag — 2500 kg.

Wenn keine durchschießenden 

Laschen angeordnet sind, Ist die Auf

lagerkraft wegen des Biegemomentes 

am Auflager um 20°/0 zu erhöhen. 

Also

1,2 (1,04 97 P  + 2500) — A =  \3,3 d 

TP =  10,7 (tf —  226).

3. Der Q uerträge r einer zwei
spurigen Straßenbrücke wurde durch 

die Regellasten der Dinorm 1072 

am ungünstigsten belastet, wenn ein 

Hinterrad der Dampfwalze in Quer

trägermitte stand und im übrigen 
unmittelbar über dem Träger waren, 

Der Träger wurde nach dieser Be-

!) Fr. B le ich : „Theorie und Berechnung der eisernen Brücken“. 
Verlag Julius Springer 1924.
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lastung bemessen und das Walzprofil 160 mit V/v =  4630 cm3 gewählt, 

das ein Moment von M — 4630 ^zul aufnehmen kann.

Für die Beziehungsformel werden nur gleiche Raddrücke berücksichtigt; 
denn sie soll den zulässigen Raddruck ständig auf der Brücke verkehrender 
Fahrzeuge anzeigen (Abb. 8a u. b).

k i A  i VA U 1 1 ^

§
NsjS 13 1

Abb. 8a.

Längsschnitt mit Einflußlinie 

für Lastanteil eines Querträgers. 

Lastanteil =  0,95 P.

Abb. 8b. Querschnitt mit Einfluß

linie für das Biegemoment eines 

Querträgers. M =  (0,59 + 1,39 

+ 1,836 + 1,037) P  =  4,853 P.

Abb. 10. Querschnitt mit Einflußlinie für das Biegemoment 

im gefährlichen Querschnitt. M — P' (1,82 + 1,10) =  2,92 P'.

-- 0,95 • 2,92 <r P’ =  2,78 r P  (mt) =  278 r P' ernkg

Me=  1 014 000 cm kg

278 y P' + 1 014 000 =  4630 olul 

<pP> — 16,6 (<t —  246).

4. Der H au p tträg e r  einer vollwandigen Balkenbrücke wurde wie 

üblich nach den Regellasten bemessen. Es wurde 11  ̂=  53 800 cm3 ge

wählt. Für die Normenbelastung wurden die Nietteilung der Gurte, 

Abstände der Versteifungswinkel und deren Knlcksicherheit, sowie die 

Knicksicherhcit des Obergurts bestimmt und gegenüber dem Biegungs

widerstand des Trägers als reichlich befunden. Da der Biegungswiderstand 

also einwandfrei der schwächste Teil des Hauptträgers war, genügte es, 

die Beziehungsformel für diesen atifzustcllen (Abb. 11a u. b).

Abb. 11a. Querschnitt mit 

Einflußlinie für den Last

anteil eines Hauptträgers. 

/ .- 2 P  (0,74+ 0,4)--2,28 P.

J. ........ H p  i

L . .........
i * *

Abb. 11 b. Längsschnitt mit Einflußlinie 

für das Biegemoment eines Hauptträgers. 

M =  P (5,8 + V2 • 4,3) =  7,95 P.

Die Raddrücke erzeugen das Moment

<p Mp =  0,95 • 4,853 y> P  =  4,6 y P  mkg =  460 ip Pcmkg.

Aus Eigengewicht und Menschengedränge wurde bei der Dimensionierung 
gefunden:

Mq =  10,140 + r . 2,160.

Zur Vereinfachung der weiteren Rechnung wird die Stoßzahl y für das 

Moment durch „Menschengedränge* mit dem in der Dinorm vorgeschriebenen 
Werte —  hier y> = l,4  — eingesetzt. Dadurch wird die Beweglichkeit 

der Beziehungsformel zugunsten der Vereinfachung des Rechnungsganges 

eingeschränkt. Dies kann so lange geschehen, als der Belastungswert aus 

„Menschengedränge“ im Verhältnis zu den übrigen Werten genügend 
klein bleibt.

Af? =  10,140 + 1 ,4 .2 ,160= 13,17 m t=  1 317 000 emkg 

460 y P  + 1 317 000 =  M =  4630 </zul 

f P  =  10 (r/ — 285).

<p-P- io  (tr- 2 8 i)

T Mp =  y P  • 2,28 • 7,95 " =  18<pP(mt)== 1800 y P (cmkg), 

ständige Last Mg — 38 400 000 emkg.

Menschengedränge auf dem Fußwege 11 000 000 emkg 

» der Fahrbahn 10 100 000 „

Das Moment aus „Menschengedränge“ auf der Fahrbahn macht hier 

ungefähr 14°/0 des Gesamtmomentes und mehr als dasjenige aus den 

Einzellasten der Fahrzeuge aus. Es ist daher in der Beziehungsformel 

mit seiner Stoßzahl besonders aufzuführen.

Um ferner die in den Belastungsvorschriften zahlenmäßig enthaltene 

Beziehung zwischen Verkehrslast (P =  0,5t/m-) und Raddruck (4 t) in die 

Formel mit aufzunehmen, wird das Moment Mp =  C ■ 0,5 als eine Funktion 

des Raddrucks geschrieben: M — Ci P. CL wird für P  =  4000 kg be

stimmt und aus

m = mp p
M

4000

das ist Im vorliegenden Beispiel

ZU Ct :
M
P

damit wird
M. - 

f P -  

yP-.

1800 9 P + 2500 r P +  49 400 000 =  53 800 </2Ul 

53 800 / 49 400 000\

1800 + 2500 V 53 800 j 
12,5 («- — 935).

tpP-1Zjl<r-935]

Abb. 9.

für den Biegewiderstand eines Querträgers.

Eine weitere Beziehungsformel wurde für den besonderen Fall auf

gestellt, daß ein einzelnes schweres Fahrzeug unter Ausschluß allen 

übrigen Verkehrs über die Brücke geleitet werden soll (Abb. 10).

Abb. 12. Graphische Darstellung der Beziehungsformel 

für das Biegemoment eines Hauptträgers.

Für den ferner zu untersuchenden Fall, daß die Brücke nur durch 

ein einzelnes Fahrzeug unter Ausschluß des übrigen Verkehrs befahren 

wird, lautet die Beziehungsformel hier:

t P-2- 0,74 • 7,95 + 38 400 000 =  53 800 «
53 800 38 400 000 \ 

53 800 )

iul

r' P  2 • 0,74 • 795 ( " '

P P  =  46(cf —  715).

Durch eine Zusammenstellung der Beziehungsformeln und deren Aus

wertungen für die vorgeschriebene Stoßzahl und Spannung wird schließ-
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B e isp ie l e iner Z usam m ens te llung .

Beziehungsformel für

Bauwerksteil T
a) Vollverkehr

1400 b) Einzel 1400

r P — Rad
t

Wagen
t

fahrzeug 

<P P ,=
Rad
t

Wagen
t

Buckelblechc-Vernietung . 1,4 ll,7(</~- 54) 11,25 33,75 11,7 (<r—  54) 11,25 33,75
Längsträger-Biegung . . 1,4 11,2 (</--210) 9,5 28,5 11,2 (rf — 210) 9,5 28,5
Längsträger-Nietanschluß . 1,4 10,7 (</--226) 8,7 26,1 10,7 (r/ — 226) 8,7 26,1
Querträger-Biegung . . . 1,4 10,0 (rf --285) 8,0 24,0 16,6(</ —  246) 13,2 39,6
Querträger-Nietanschluß . 1,4 18,6 ((/ -- 242) 15,5 46,5 ‘28,6 (</ — 216) 24,2 72,6
Hauptträger-Biegung . . 1,37 12,5 (d -935) 4,25 12,75 46,0 (d— 715) 23,0 69,0

—  p-P-io(e—ß2i 
— (p-p~zz8t<r-m]

lieh eine klare Übersicht über die Tragfähigkeit der einzelnen Bauwerks

teile erreicht. In dieser Zusamenstellung wird zweckmäßig für jeden 

Bauwerksteil das zulässige Gesamtgewicht 0  eines Fahrzeuges angegeben, 

das nach den Lastannahmen zu G =  3P  bestimmt ist.

Aus dieser Aufstellung ist ohne weiteres abzulescn: „Die Brücke Ist 

einem Regelverkehr von 12 t-Wagen gewachsen, darf aber auch von 

einzelnen Wagen bis zu 26 t Gesamtgewicht befahren werden. Da von 

dem Schwerverkehr die Längsträger am meisten beansprucht werden, ist 

während des einzelnen Schwertransportes eine Sperrung der Brücke für 
Regelverkehr nicht nötig".

Die Zusammenstellung lieferte hier für den Vollverkehr e ine für die 

ganze Brücke maßgebliche Beziehungsformel, nämlich die des Hauptträgers. 

Man kann also die Auswirkung einer etwaigen späteren Herabsetzung 

der zulässigen Spannung wegen schlechter Unterhaltung, einer Erhöhung 

der zulässigen Wagenlast od. dgl. sofort übersehen.

Deutlich wird dies besonders bei Betrachtung der graphischen Dar

stellungen der einzelnen Beziehungen. Diese ergeben bei Auftragung 

der Raddrücke auf der einen und der Materialspannungen auf der anderen 

Achse Kurvenscharen für verschiedene Werte y>. Ein Vergleich der

Abbildungen zeigt, daß die Kurven

schar des Hauptträgers überall unter 

den Kurvenscharcn der anderen 

dargestellten Teile bleibt.
Überschneidungen der Kurven 

treten innerhalb der betrachteten 

Grenzen, also etwa zwischen <t 
=  1200 und </= 1600 ein, wenn

1. die Werte P nahe beiein

ander liegen,

2. zugleich die Werte sehr 
verschieden sind.

Dies war z. B. bei einer Fach

werkbrücke der Fall, aus deren

Abb. 13. Graphische Kombination 
zweier Beziehungsformeln; 

maßgebende Kurvenschar.

Nachrechnung die folgenden Zahlen entnommen werden:

Längsträger tp P =  10 (d— 132) für </= 1400 und y =  1,4 P  =  9,05t 

Obergurtstab 1 <p P =  22,8 (</ — 826) für </ =  1400 und <p — 1,37 P  =  9,30 t.

Aus diesen beiden Beziehungsformeln läßt sich die in Abb. 13 dar

gestellte Schar der m aßgebenden  Kurven kombinieren.

Alle Rechte Vorbehalten.

Bauliche Fragen bei der Weiterentwicklung der amerikanischen Wolkenkratzer.

Von den vielen Problemen, die das Bauwesen der Vereinigten Staaten 
von Nordamerika in sich birgt, ist der sich jetzt vollziehende Übergang 

des Baues von Wolkenkratzern zu Überwolkenkratzern oder Turmhoch

häusern für den Architekten und Ingenieur eines der interessantesten, 

das noch manche ungelöste Aufgabe enthält. Wenn auch die Größe und 

Eigenart mancher dieser Aufgaben in den amerikanischen Verhältnissen, 

der bewußten Konzentration des Geschäftslebens in den Großstädten, den 

enormen Bodenpreisen und schnellerem Außerdienststellcn der Anlagen 

begründet sind, so werden die dabei eingeschlagenen Wege und Versuche 

der Lösungen auch für die deutsche Fachwelt von Interesse sein, soweit 

sic auf deutsche Verhältnisse anwendbar sind.

Eine umfassende Übersicht über den gegenwärtigen Stand und zu

künftige Fragen des amerikanischen Hochhausbaues geben eine Reihe 

von Aufsätzen in „Eng. News-Rec.“ vom 19. Februar 1931 von nam

haften amerikanischen Architekten und Ingenieuren, von denen sich

H. W. Corbett mit der Zukunft der Hochhäuser, Unternehmer W. A. Starrett, 

Arch. R. M. Hood und Arch. J. A. Fouilhoux mit der Entwurfbearbeitung 

und Bauausführung, Ing. D. C. Coyle mit den Messungen über das Ver

halten von Turmhäusern, Ing. Arch. H. R. Dowswell mit der Ausführung 

von Wänden und Decken, Ing. J. A. Sutherland und F. A. Byrne mit der 

maschinellen und elektrotechnischen Ausrüstung befassen. Ein Schluß

aufsatz behandelt die wichtige Frage der Windaussteifung der Wolken

kratzer, die ausnahmslos als S ta h lsk e le ttb au te n  ausgeführt werden.

Z u k u n ft der Hochhäuser.

Die Nachteile, die der Aufenthalt in den bisher oft mangelhaft be
lichteten und belüfteten Räumen mit sich bringt, da manche „Straßcn- 

schlucht“ nur 12 m Breite bei 100 m Tiefe aufweist, und die vielfachen 

Verstopfungen der viel zu engen Straßen lösten mancherlei Versuche 

aus, die Höhe der Gebäude gesetzlich zu beschränken. Trotzdem hat 

der rein geschäftliche Sinn der Amerikaner die Hochhausform zunächst 

in Chicago vom 10- bis 14stöckigen Baby der neunziger Jahre des vorigen 

Jahrhunderts zum 40- bis 50stöcklgen Erwachsenen der Vorkriegszeit ent

wickelt, und geht daran, jetzt Riesen von 85 Stockwerken und 381 m größter 

Höhe auszuführen, die alle bisherigen Bauwerke, sogar den Eiffelturm, 

überragen. Der Amerikaner glaubt an die Zukunft dieser Gebäudeform, 

well Wolkenkratzer besonders für Büro- und Geschäftszwecke trotz sehr 

hoher Abschreibungen regelmäßige und gute Rente abwerfen und weil 

er eine Verkehrserleichterung daraus herleitet, daß der Personen

verkehr mittels Aufzüge — also senkrecht — in den Hochhäusern an

geblich doppelt so groß ist wie der auf der Straße — also waagerecht —

mittels Bahnen und Autos, und er bevorzugt sie wegen ihrer vermehrten 

Bequemlichkeit.
Die Weiterentwicklung des Hochhausbaus hängt ab von der intensiveren 

Zusammenarbeit zwischen Bauherrn, Architekt und Ingenieur und der 

fabrikmäßigen Herstellung leichterer und besserer Baustoffe. Es ist vor 

allem Aufgabe des Architekten, dessen Büro im Gegensätze zum deutschen 

Kollegen bis zu 100 Mitarbeiter und Hilfskräfte zur v o lls tä n d ig e n  Be

arbeitung auch abseits liegender Gebiete, wie die gesamte Installation 

und maschinelle und elektrische Einrichtung, aufweist, durch entsprechende 

Zusammenarbeit bei der Planung dafür zu sorgen, daß der umbaute Raum 

wirtschaftlich zur festgesetzten Zeit in ansprechender Umkleidung zur 

Verfügung gestellt wird, wohingegen der deutsche Architekt seine Auf

gabe von einem Idealeren Standpunkt betrachtet. In der äußeren Form 
seiner Schöpfung ist auch der amerikanische Architekt jetzt mehr an die 

städtischen Bauvorschriften gebunden, die die Zukunft der Turmhäuser 

wesentlich beeinflussen gegenüber früheren, freieren Verhältnissen. Die 

Zusammenarbeit mit dem Bauingenieur wird sichere Gründungen und 

kräftige Ausführung des Skelettbaus,' zu weichem nur S tah l in Frage 
kommt, und damit die erforderliche Sicherheit für die Bewohner bei er

höhter Belastung bewirken.

Da die zu investierenden Summen immer größer werden —  es handelt 

sich dabei um Beträge bis 50 Mill. Mark — , hängt die zukünftige Ent
wicklung auch von der Geschwindigkeit ab, mit der diese neuen Bauten 

fertiggestellt werden. Auch hier wird ein Ersatz des noch zu schweren 

und zuviel Zeit zum Einbringen beanspruchenden Mauerwerks durch 

wetterbeständige Platten aus Metall oder Beton nur förderlich sein.

• Infolge der kurzen Nutzungszeit vieler Wolkenkratzer von nur etwa 

20 Jahren ist es ferner wichtig, Materialien zu verwenden, die sich beim 

Niederlegen leicht entfernen lassen und trotzdem noch hohen Abbruchs

wert besitzen, wie es beim S tah l nicht nur für Rohbauten, sondern auch 

für Ausbauzwecke der Fall ist.

Eine Grenze in der möglichen Höhe ist durch die Tiefe der Baublöcke 

gegeben, die in den für Wolkenkratzer nur in Betracht kommenden Stadt

teilen New Yorks z. B. nur 60 m beträgt. Da nach den baupolizeilichen 

Vorschriften das Hochhaus nicht mehr in seiner vollen Grundiläche Hoch

geführt werden darf und dadurch von selbst sich Türme im Kern des 

Querschnitts ergeben, die höchstens 74 der Gebäudefläche einnehmen 

dürfen, ist der Höherentwicklung an vielen Stellen praktisch eine Grenze 

gesetzt, die n ich t durch den Bau der Fahrstühle bedingt ist. Allerdings 

scheint die Weiterentwicklung der Wolkenkratzer, deren manche 10 000 bis 

12 000 Personen aufnehmen, dazu zu führen, daß Straßen m it zwei oder
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drei S tockw erken  zur getrennten Aufnahme der Fußgänger und der 

schienengebundenen und schienenlosen Wagen notwendig werden. Die 

technisch schwierige Anlage solcher Straßen, ihr sehr verwickelter Betrieb 

und ihre Kosten würden eine große Belastung der Allgemeinheit bedeuten, 

ein Umstand, der die Rentabilität besonders der unteren, schon jetzt 

w en iger ertragreichen Geschosse stark beeinträchtigen dürfte.

E n tw urfb e a rb e itu n g  und B auausführung .

Die Ausführungen des Arch. M. Hood über das Entstehen der Pläne 

in Besprechungen zunächst zwischen Eigentümer, Architekt als General- 

sachverständigem, dem Berater für Wirtschaftlichkeit und dem Ingenieur 

für maschinelle und ähnliche Anlagen schildern nicht speziell Amerikanisches, 

lassen jedoch die infolge guter, reibungsloser Zusammenarbeit der Be

teiligten erreichte Schnelligkeit in der Planung so gewaltiger Baumassen 

treffend hervortreten, da z.B . für das Daily News Building von 110m 

Höhe innerhalb von drei Wochen die vorgenannten, maßgebenden Sach

bearbeiter zusammentraten und innerhalb eines Jahres die gesam te 

Planung erledigt war und mit dem Bau begonnen werden konnte. Be

merkenswert ist, daß Bauten so großen Umfanges nicht in offenem oder 

beschränktem Wettbewerb, sondern auf Grund eines Kostenplusvertrages 

an einen Generalunternehmer vergeben werden. Dadurch kann angeblich 

am meisten eingespart werden und dem Eigentümer und Architekten ist 

eine Auswahl der Materialien und Subunternehmer, an die der General

unternehmer etwa 80 bis 90%  der Bausumme im Wettbewerb vergibt, 

möglich. Der Generalunternehmer wird dadurch mehr zum E inkäu fe r 

großen Maßstabes. Daß das Innere eines Gebäudes seine Fassade be

stimmen soll, und diese erst in letzter Linie kommt, ist eine Ansicht 

Hoods, der man nur zustimmen kann, zu der aber viele Wolkenkratzer 

noch in großem Gegensatz stehen.

A. F ou ilh o ux  schildert in einem folgenden Aufsatz die Büroarbeiten 
des Architekten nach Zustimmung des Bauherrn zu dem Entwurf bis 

zum Baubeginn. Auf Grund der Architektenzeichnungen fertigen die Bau-, 

Heizungs-, Gesundheits- und Elektroingenieure, die in den westlichen und 

mittleren Staaten zum Architekturbüro gehören, in den östlichen Staaten 

meist beratende Ingenieure sind, ihre Spezialzeichnungen an, die wieder 

zur Ergänzung und weiteren Ausarbeitung der Architektenzeichnungen 

dienen. Vorläufige Zeichnungen bilden die Unterlagen zu Besprechungen 

mit Behörden zwecks Genehmigung. Häufiger Austausch der Zeichnungen, 

gegenseitige Besuche in den Konstruktionsbüros und Besprechungen lassen 

Fehler vermelden und beschleunigen den Arbeitsfortschritt. Hand in 

Hand damit geht das Aufstellen der Ausschreibungsunterlagen, wobei die 

Massen gewöhnlich n ich t vom Architekten, sondern vom Haupt- oder Sub- 

Unternehmer ermittelt werden, trotz der Vorzüge, die eine e in h e it lic h e  

Massenermittlung bietet. Auch in Amerika scheut der Bauherr die an

geblich nur ihm dann zur Last fallenden Kosten, die, wie behauptet, durch 

die besonderen Ausgaben des Architekten entstehen. Bel Vergebung zu 

einer Pauschalsumme im beschränkten Wettbewerb erhalten die Anbieten

den Pläne und Kostenanschlagblankette als Unterlage, bzw. bei der Kosten

plusvergabe der Generalunternehmer zum Einholen der einzelnen An

gebote, über deren Annahme dann der Architekt befindet. Arbeitsprogramme 

und Werkstattzeichnungen entstehen, deren Prüfung und Kontrolle sowie 

Genehmigung zwecks besserer Feststellung der Verantwortlichkeit sehr 

ernst genommen wird. Bauaufsicht und Abrechnung unterscheidet sich 

nicht von anderen Verhältnissen.

Unternehmer S ta rre tt, dessen Firma auf eine jahrzehntelange Er

fahrung im Bau von Wolkenkratzern zurückblicken kann, behandelt die 

Organisation der Baustellen von Turmgebäuden, die sich nicht viel von 

der deutscher Großbaustellen unterscheidet. Der Bauoberleitung unter

stehen mehr oder minder große Abteilungen des Entwurfs, der Arbelts- 

verteilung, der eigentlichen Bauausführung, der Prüfung und der Bau

buchhaltung. Zu begrüßen wäre es, wenn die Schnelligkeit der Zahlungen 

—  die Baugelder werden dem Arbeitsfortschritt entsprechend monatlich 

angewiesen, Rechnungen am 5. jedes Monats vorgelegt und am 10. des 

gleichen Monats bezahlt —  auch für deutsche Verhältnisse möglich und 

vorbildlich würde. Die in Frage kommenden Summen sind bei den 

Riesenbauten selbstverständlich auch gewaltig. So verschlang der Bau 

des Empire State Building ln New York in vier aufeinanderfolgenden 

Monaten je Monat über 10‘/2 Mill. RM. Allerdings enthält das Gebäude 

von 382 m Höhe 186 000 m2 nutzbare Fläche bei 1 022 000 m3 umbauten 

Raumes und 7900 m2 Grundfläche. Hierzu benötigte man 58 000 t Stahl
konstruktion (d. h. 51,5 kg/m3). Sie wurde in dem fabelhaft kurzen Zeit

raum von 8 Monaten eingebaut, in welcher Zeit außerdem  noch die 

Kalksteinverkleidung bis zum 85. Geschoß und der hauptsächlichste 

innere Ausbau der Installation, Aufzüge, Fenster und Verglasung erfolgte.

M essungen  über das V erhalten  von H ochhausbauten .

Angesichts mancher widersprechender und unklarer Äußerungen über 

die Steifigkeit der Turmbauten und ihre tatsächlichen Schwingungen in

folge von Windstößen sind die Versuche D. C. Coyles bemerkenswert,

diese Erscheinungen an ausgeführten Bauten praktisch mit einem ein

fachen Apparat zu messen. Dieser Seismograph, ein Horizontalpendel

instrument nach Abb. 1, soll die Bewegungen, die das Bleigewicht Infolge 

der Beschleunigung des Wolkenkratzers durch Windstöße erfährt, in ihrer

Schreibfeder ̂  1*= 

Trommel 

Bleigewicht.

.2*0

Motor ®

r :
! i _L ............
\ ! T

Messerschneiden-
Lagerung

X
Einstellschraube

/  ’

Abb. 1. Seismograph.
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Abb. 3. Eigenschwingungen des Vibrationsinstrumentes.

Bewegung bei einem steifen Gebäude im 51. Stockwerk. 

Bewegung in Nord-Süd-Richtung

Bewegung in Ost -  West -  Richtung

‘fl. Stockwerk 2!. Stockwerk

Bewegung in Ost-West-Richtung bei verhältnismässig nachgiebigem 
Gebäude.

Abb. 4. Schwingungskurven von zwei Gebäuden 

mit verschiedenem Steifigkeitsgrad.

Frequenz und Größe auf eine Trommel mit Hilfe einer Schreibfeder über

tragen. Mit Hilfe eines Vibrationstisches wurde die Eichungskonstante, 
d. h. das Verhältnis der aufgezeichneten zur tatsächlichen Amplitude, bei 

verschiedenen Frequenzen untersucht (Abb. 2). Typische Eichungs

ablesungen für Eigenschwingungen des Vibrationsinstrumentes zeigt 

Abb. 3, die eigentlichen Schwingungskurven an einem steifen und an
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einem verhältnismäßig nachgiebigen Gebäude zeigt Abb. 4. Mit dem 

Seismographen wurden täglich bis 10 Gebäude untersucht. Dabei wurden 

etwa 14 bis 40 vollständige Schwingungen je Minute festgestellt, und 

zwar von 10 mm halber Amplitude bei 14 Schwingungen von Gebäuden, 

deren Höhe die 8 fache Breite oder mehr beträgt, die für 49 bzw. 98 kg/m2 

Winddruck berechnet sind und deren Aussteifung nur mittels senkrechter 

und waagerechter Trägeranschlüsse hergestellt ist. Bei Gebäuden mit 

steifen Diagonalen oder Eckstreben, die für 146 kg/m2 berechnet waren, 

war die Amplitude fast gleich Null bei 40 Schwingungen je Minute. 
Diese Beobachtungen erfolgten bei gewöhnlichen Westwinden. Ein größter 

Ausschlag von 20 mm wurde bei einer Sturmbö festgestellt und damit 

angeblich die Behauptung von'Ausschlägen in Größe mehrerer Zoll der 

Spitzen solcher Hoclihausb.auten widerlegt. Leider fehlen Angaben über 

die genaue Höhenlage des Beobachtungspunktes, der Größe der auf

getretenen Windstärken und Vergleiche mit anderen Methoden. Die 

klassischen Untersuchungen Eiffels am Eiffelturm vor über 40 Jahren mit 

op tischen  Mitteln haben bei 32 m/sek Windgeschwindigkeit (d. h. etwa 

150 kg/m2 Winddruck) e llip se n fö rm ig e  Bewegungen von rd. 100 mm 

größter und 60 mm kleinster Achsenlänge, also, wenn auch nicht d irekt 

vergleichbar, doch wesentlich höhere Werte ergeben. Nun sind aber 

schon obengenannte Schwingungen der Gebäude dem menschlichen Nerven

system unzuträglich, da sie bedeutend größere Resonanzerscheinungen 

an frei beweglichen Teilen in Gebäuden wie Lampen und Wasser in 

Badewannen erzeugen. Der praktische Wert des Apparates von Coyle 

liegt mehr darin, unter Berücksichtigung des Winddruckes und der Gebäude

verhältnisse die Windaussteifung eines Gebäudes als gut, schlecht oder 

mittelmäßig zu bezeichnen. Es sind daher auch — wie Coyle richtig be

merkt — w e itere  Beobachtungen notwendig, die sich auf die Ausbiegung 

unter dem gesamten Winddruck und ihr Verhältnis zu den Schwingungs

kurven beziehen. Ferner ist zu untersuchen, ob die oberen Decken unter 

der Windlast eben bleiben und wieweit sie den Winddruck übertragen, 
um die bisherigen Berechnungsmethoden zu rechtfertigen. Dann ist an 

einem  Turm g le ic h z e it ig , an verschiedenen Stellen die Wind
geschwindigkeit und der Winddruck und die Art der Veränderung z u 

sam m en mit der D u rchb ie gung  und Schwingung des Gebäudes zu 

messen, um ein Kriterium für die Steifigkeit der Wolkenkratzer zu schaffen. 

Es wird dann auch möglich sein, mit Hilfe der Schwingungskurven die 

Steifigkeit des gesamten Turmes zu bestimmen und aus der Größe der 

Differenz zwischen theoretischer Frequenz (ausgehend vom Stahlskelett) 

und der beobachteten Frequenz den Einfluß von Mauerwerk, Trennwänden 

oder ähnlichem anzugeben.

W ind Versteifung von T urm häusern  von etwa 300 m H öhe.

Mit dem Anwachsen der Wolkenkratzer von 150 m auf 300 m Höhe 

mußten in den letzten. Jahren Änderungen in der Berechnung und Aus

führung des Stahlskelettes eintreten, da bei verschiedenen Gebäuden von 

40 bis 50 Stockwerken bei kräftigem Wind Schwingungen auftraten, die 

von den Mietern unangenehm empfunden wurden. Außerdem wurde es oft 

erforderlich, größere Fensterflächen und leichtere Wände zu schaffen, so daß 

auch deren aussteifende Wirkung geringer wurde. Als Sicherheit gegen 

unzulässige Schwingungen wurde daher der Berechnung der Stahlskelett

konstruktion für die letzten Turmbauten, des 282 m hohen Manhattangebäudes 

und des 382 m hohen Empire State-Gebäudes, eine zulässige statische Aus

biegung der Spitze von 1/500 der Höhe bei vollem Winddruck zugrunde 

gelegt. Außerdem hat Chefingenieur Spurr angenommen, daß der die 

Schwingungen erzeugende Unterschied des Winddruckes 5%  des größten 

Winddruckes ausmacht und die halbe Schwingungsamplitude 5°/0 oben
genannter statischen Durchbiegung, d. h. bei einem Gebäude von 300 m 
Höhe 3 cm.

Nach den baupolizeilichen Vorschriften der Stadt New York ist für 

Höhen über 30,5 m ein Winddruck von 98 kg/m2 anzunehmen, während 

andere Städte 74 bis 146 kg/m2 vorschreiben bei einer nur vom Wind

druck herrührenden zulässigen Beanspruchung von 1125 bis 1275 kg/cm2 

des Stahles und bis 1690 kg/cm2 aus Wind- und Nutzlast. Im Prinzip 

sind die Türme vorgenannter Gebäude auch mit 98 kg/m2 berechnet, das 

Manhattangebäude oberhalb des 60. Flures jedoch mit 146 kg/m2, das 
Empire State-Gebäude oberhalb des 86. Flures (319 m) ebenso, außerdem 

mit einer waagerechten Zusatzlast von 45 300 kg (!) am Ankermast der 

Luftschiffe.

Die Berechnung der Windkräfte Im Skelett erfolgte früher und jetzt 

wieder nach der »K rag a rm m e th o d e “ von R. F le m in g , wonach der Turm 

ein eingespannter Freiträger ist, dessen Stützenkräfte der Entfernung von 
der neutralen Achse proportional sind, der Zuwachs der Gurtkräfte von den 

Füllgliedern (Längsträgern, Diagonalen, Endaussteifungen und ähnlichem) 

übertragen wird, und die Biegungsmomente in diesen Trägern von diesem 

Kräftezuwachs und die Stützenmomente von den Trägermomenten ab

geleitet werden. Bei der »P o r ta lm e th o d e ' wird infolge der verschiede

nen Verbindung der Riegel mit den Stützen angenommen, daß die inneren 

Stützen infolge zweifacher Verbindung mit den Riegeln eine doppelt so große

Scherkraft und ein doppelt so großes Biegungsmoment wie die äußeren 

Stützen aufnehmen. In Wirklichkeit richtet sich die Verteilung nach dem 

Verhältnis der Trägheitsmomente in den Riegeln und Pfosten, wie jede 

Rahmenformel für einfache Fälle klar zeigt. Obgleich im allgemeinen 

die Aufnahme und Übertragung der Windkräfte in besonderen Wind

jochen mit verschiedenartiger Aussteifung je nach baulichen Verhältnissen 

erfolgt, Ist man doch in manchen Fällen —  so auch beim Manhattan Co.- 

und Empire State-Gebäude — dazu übergegangen, a lle  Säulenreihen 

nach beiden Richtungen zur Ausbildung als Windjoche heranzuziehen. 

Vorausgesetzt ist dabei, daß die Decken die anteiligen Windlasten im 

Verhältnis ihrer Trägheitsmomente gleichmäßig auf die Stützen über

tragen, auch wenn die Deckenplatte verformt worden ist, wie es sich 

beim Wirbelsturm in Florida 1926 gezeigt hat.

Der 40,6 x  56,5 m große Turm des Empire State-Gebäudes mit 

8 bzw. 10 Stützenreihen ist nach der Kragarmmethode berechnet bei Mit

wirkung a lle r Stützen, deren Eckanschlüsse an die Riegel zur Über

tragung der Momente im allgemeinen durch waagerechte Winkelanschlüsse 

und nur an den Aufzugsschächten durch Eckstreben erfolgte.

Abweichend auch von bisherigen deutschen Verhältnissen erfolgte die 

Auflagerung der Stützenenden bis 1180 t Stützendruck direkt auf ge

walzten Stahlunterlagsplatten von zum Teil 228 mm Stärke ohne Fuß

ausbildung, die unmittelbar auf dem Beton aufruhen; bei Drücken über 

2040 t jedoch wurden besondere Säulenfüße m it Fußblechen direkt auf 

entsprechend große Walzplatten (bis 4,37 X  1.37 m Fläche und 160 mm 
Stärke) über einen Trägerrost gestellt.

Bei der Gründung des Manhattan Co.-Gebäudes, die bereits w ährend 

des Abbruches des alten Gebäudes zum Teil auf Felsen, zum Teil mittels 

Rohrpfähle ausgeführt wurde, kamen sogar bei Drücken bis zu 2000 t 

für die stumpf aufgesetzten Stützen Walzstahl-Unterlagsplalten von etwa 

2,15 X  2,39 m Größe und 355 mm Stärke zur Verwendung, wodurch er

hebliche Zeichen- und Werkstattarbeit gespart und sichere Verteilung auf 
das Fundament erreicht wird.

M auern , Decken und T reppenwände von H ochhäusern .

Die bisherigen Versuche, die beträchtlichen Lasten von starken Außen
mauern durch Ausführung schwacher, einseitig oder beiderseitig wasser

dicht verputzter Wände herabzumindern, werden von Arch. Dow sw ell 

verworfen und auch die eigenartige Ausführung der Außenmauern des 

Empire State-Gebäudes als ein Übergang zu einer besseren und billigeren 

Verkleidung des gesamten Bauwerkes betrachtet.

Im letztgenannten Gebäude sind die Außenflächen zwischen Sturz 
und Sohlbank der Stahlfenster als G u ß a lu m in iu m - F ü lls tü c ke  von

1,34 m Breite ausgeführt, die Zwischenpfeiler der Fenster und ihre Längs

seiten mit C h rom n icke ls tah lb le ch  und die Hauptpfeiler mit Kalkstein 

verkleidet, während die Hintermauerung, die beim Beobachtungsturm 

sogar wegfällt, durch Ziegel erfolgt. ' (Merkwürdigerweise sind Versuche 

mit dem gewiß geeigneten Gasbeton hier n ich t erwähnt.) Wenn auch 

Aluminium in gegossener Form — bei den in Betracht kommenden 

Gebäudehöhen sogar „architektonisch" (!) bearbeitet —  oder als Blech bei 

zahlreichen, bedeutenden Bauwerken Amerikas verwendet worden ist, 

bleibt die Bewährung so verschiedener Baustoffe wegen der Schwierig

keiten der Befestigung und Abdichtung gerade bei den Wolkenkratzern 

abzuwarten.

Trotz vieler Deckenarten ist drüben wie hüben eine ideale Decken

lösung für Hochhausbauten noch nicht gefunden. Eine Art Koenensche 

VoutenplattendeckezwisctienStahlträgern, aber mit bewehrtem S ch lacken 

beton, wird wegen der Feuersicherheit für die Träger und Unterbringungs

möglichkeit der zahlreichen Leitungen verwendet, kreuzweise bewehrte 

Rippendecken mit Hohlziegel- oder Schlackenbetonausfüllung wegen ihrer 
niedrigen Bauhöhe und leichten Herstellung. S ta h lp la t te n  mit niedrigen 

Zwischenträgern und werkstattmäßig hergestelltem Deckenbelag und 

Putzplatten wurden trotz mancher Vorzüge wegen zu großer Bauhöhe für 
Wolkenkratzer bisher wenig geeignet befunden. Ob. für Hochhäuser 

Decken aus Leichtbeton, die noch andere, bereits bei der Windübertragung 
geschilderte Funktionen ausüben sollen, geeignet sind, bleibt abzuwarten.

Bezüglich der Trennwände ist das Problem ähnlich wie bei den 

Decken. Neben Ausführungen wie hier in Deutschland sind auch Ver

suche mit M e ta lltre nn w än den  gemacht worden.

M echan ische  und e le k tr ische  A u ss ta ttu ng  der W o lken 

kratzer.

Wie man durch die Verwendung des S tah les  möglichst große 
Nutzflächen des Gebäudes geschaffen hat, so ist man auch bestrebt, die 

durch Aufzüge verursachten Verlustflächen durch neuartige Ausführung 

und Anordnung möglichst klein zu gestalten. So hat man z. B. in der 

letzten Zeit zw e is töck ige  Fahrstühle geschaffen, die allerdings unter 

Berücksichtigung der gegebenen Verhältnisse nur bis 60°/0 größeres 
Fassungsvermögen auf weisen, außerdem Ram pen und T reppenan lagen  

erfordern und bei der Reparatur e iner Maschine eine größere Störung
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bedingen. Das Laufen von zwei Fahrstühlen ln verschiedenen Zonen 

eines Schachtes hat gleichfalls verwickelte bauliche und besondere 

maschinelle Einrichtungen zur Folge. Am besten soll sich noch die An
ordnung eines Expreßfahrkorbes zur Durchfahrt in den unteren und 

Einzelbedienung der oberen Stockwerke und eines zweiten Fahrstuhles 
für die unteren Stockwerke bewährt haben, ln allen Fällen sind die 

Stützenfüße an den Schächten auf geräuschdämmende Unterlagen zu 
stellen.

Bei den Hcizungsanlagen in den Räumen so hoher Gebäude ist es 

durch entsprechende Trennung bzw. Schaltung der Veiteilungsleitungen 

möglich, die Räume je nach Windanfall wirtschaftlich zu beheizen.

Entsprechend der Gebäudehöhe ist auch die Spannung in den Haupt

steigeleitungen für Elektrizität gestiegen, und zwar in einigen Gebäuden

bis 13 200 Volt. Die waagerechten Verteilungsleitungen werden vorzugs

weise unterhalb der Decke verlegt, im übrigen wird die Wahl und Stärke 

der Decke sehr durch letztgenannte Leitungen beeinflußt.

Sch lußw ort.

Zweifelsohne ist die Entwicklung der Wolkenkratzer noch nicht ab

geschlossen. Ihr Baustoff Ist der S tah l und wird es in noch größerem 

Umfange werden, da die bisherige Ausführung der Decken und Wände 

nicht genügt, und sie werden weiter und größer gebaut werden, solange 

ihr Bau und Unterhalt wirtschaftlich ist. Wenn auch Deutschland Wolken

kratzer amerikanischen Ausmaßes hoffentlich erspart bleiben, so werden 

doch manche der drüben gemachten Neuerungen auch für deutsche Hoch

häuser von Vorteil sein. A. D ürbeck , Berlin-Pankow.

In Heft 10 des „Stahlbau" beschreibt Ing. Ettore G e n t ilo m o , Wien, 
einen geschweißten Stahlgroßbehälter, ausgeführt von der Waagner- 
Birö A.-G. in Wien. Es heißt u. a.: ,Es sind zur Verbindung von Blechen 
bis 17 mm Dicke, wobei starke, in mehreren Lagen aufgetragene Schweiß
raupen erforderlich sind, nicht umhüllte oder nur schwach umhüllte 
Elektroden den stark umhüllten vorzuziehen.*

Die Forderung, die bei dieser Schweißarbeit an das Schweißmaterial 
gestellt wird, ist, wie die vorgenommenen Versuche zeigen, so hoch, 
daß die gebrauchte Elektrode nicht imstande ist, eine gewöhnliche V- oder 
X-Schweißung zuzulassen: man muß, um der Bruchfestigkeit des Mutter- 
werkstoffes nahezukommen, eine unvorteilhafte Laschenkonstruktion heran
führen. Meine Bedenken gegen diese Art Konstruktion sind folgende:

A. Von vornherein soll man deni Mutterwerkstoff ein Schweißmaterial 
anpassen, das nahezu die gleichen Eigenschaften bezüglich Zug
festigkeit und Dehnung aufweist: Elektroden mit 40 bis 45 (und 
höher) kg/mm2 Zugfestigkeit und z.B. 20 %  Dehnung sind seit 
einigen Jahren erhältlich; wenn man über Schweißer verfügt, die 
mit diesem Material zu arbeiten verstehen, können diese Zahlen 
ohne weiteres erreicht werden; überhaupt sollten bei dem Kon
struktionsbau vorschriftsgemäß nur hochwertige Elektroden ge
braucht werden. Material, das minderwertiger ist als der Mutter
werkstoff (wie im vorliegenden Falle), kann nie zu einer guten 
Schweißung führen; besonders die Übergangszone bildet die ge
fährliche Stelle, was übrigens leicht zu verstehen ist, wenn man 
die Struktur der blanken Drahtschweißung mikroskopisch unter
sucht: diese ist grobkörnig und zeigt deutlich die Eigenschaften 
einer Gußeisenstruktur; dagegen ist das Schweißmaterial der guten 
umhüllten Elektrode feinkörnig und in vielen Fällen noch feiner 
als ein guter Flußstahl.

Die Materialdicke spielt keine Rolle in bezug auf den Gebrauch 
von nackten oder umhüllten Elektroden; well die nicht umhüllten 
den genannten Anforderungen nicht genügen, sollen eben nur 
umhüllte verwendet werden; die sich bildende Schlacke auf den 
Raupen ist ein Vorteil; das Entfernen dieser Schlacke muß man 
eben ln Kauf nehmen!

B. Die Kehlnühte, die bei der Laschenverbindung entstehen, sind un
vorteilhaft wegen ihrer Formbrüchigkeit; sie bedingen eine Elektrode, 
die eine sehr dehnbare Schweißnaht ergibt; wenn aber eine solche 
Elektrode Verwendung finden sollte, wäre die ganze Laschen
konstruktion überflüssig!

C. Die Kosten-Vermehrung ist meiner Ansicht nach ohne weiteres 
klar, auch wenn man den Mehrpreis der umhüllten Elektrode dem 
blanken Draht gegenüber in Betracht zieht, wozu noch kommt, 
daß außerdem horizontale Laschen angebracht wurden!

Komplizierte Berechnungen sind bei einfacher Stumpfschweißung, 
welche bei Verwendung von guten Elektroden durchgeführt werden kann, 
nicht notwendig; auch kann man ohne weiteres Biegungsspannungen 
in der Schweißnaht zulassen, d.h. die Stumpfschweißung zwischen Behälter
boden und Mantel ist ohne weiteres durchzuführen.

Man kann — solange es immer noch nicht bei der geschweißten Kon
struktion üblich ist, ein Schweißmaterial zu gebrauchen, das dem Mutter
werkstoff bezüglich der Bruchspannung und Bruchdehnung ähnlich ist — 
nicht ohne weiteres von .geschweißten Konstruktionen* reden; die Aus
führung wird immer abhängig sein vom gebrauchten Schweißmaterial:

Komplizierte, schweißtechnisch nicht schöne Ausführung: 
minderwertige Elektrode.

Einfache, schweißtechnisch schöne Ausführung: 
hochwertige Elektrode.

Nebenbei möchte ich noch bemerken, daß ich der Art und Weise, 
wie die Versuchsstäbe angefertigt waren, nicht ganz beistimmen kann. 
Unbearbeitete Proben können keinen richtigen Aufschluß überdle Schweißung 
geben. Wenn die Eigenschaften des Schweißmaterials bekannt sind (Zug- 
und Schubfestigkeit, Dehnung mittels Probestäbe, wovon ein genügender 
Teil aus reinem Schweißmaterial bestehen soll), können die vorkommenden 
Schweißnähte berechnet werden.

Das Anfertigen von Proben ist ein Spezialfach, das mit der praktischen 
Schweißarbeit eigentlich nichts zu tun hat: diejenigen Schweißer, die die
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eigentliche Schweißarbcit ausführen, haben den Beweis zu liefern, daß 
sie einen gewissen Prozentsatz vom besten Resultat erreichen können.

Mit dieser Tatsache ist in der Praxis zu rechnen, d. h. das Schweiß- 
material muß hochwertig sein, damit die Schweißung auch in ungünstigen 
Fällen den gestellten Anforderungen noch genügt.

Amsterdam. J. W. K loppers, El.-Ing. .

E r w i d e r u n g .

Soweit sich aus der unklaren Fassung vorstehender Zuschrift ablelten 
läßt, vertritt Ing. K loppers Ansichten, für welche er den Beweis 
schuldig bleibt und die keineswegs zutreffend sind.

Unbestritten bleibt, daß in Fällen, in welchen an die Schweißung 
außergewöhnliche Anforderungen gestellt werden, ein Schweißmaterial 
gewählt werden muß, dessen Zugfestigkeit sich jener des Muttermateiials 
möglichst nähert. Es ist auch allgemein bekannt, daß gegenwärtig Elek
troden auf dem Markt zu finden sind, welche Schweißungen mit einer 
Festigkeit von 44 bis 50 kg/mm2 ergeben. Diese sind jedoch theoretische 
Werte, welche nur fallweise erreicht werden können. Die Innerhalb 
weiter Grenzen sich bewegende Streuung der Festigkeit von Nähten, 
welche mit gleichem Elektrodenmaterlal und unter gleichen Bedingungen 
hergestellt sind, ist durch zahlreiche, von den verschiedensten Stellen 
durchgeführte Versuche erwiesen. Hierin bilden auch die Laboratoriums
versuche keine Ausnahme. Um so weniger kann erwartet werden, daß 
auch mit den besten Elektroden sämtliche, mehrere hundert Meter 
zählende Schweißnähte eines Bauwerkes die glclche Festigkeit auf- 
weisen.

Der Ansicht, daß eine einfache V- oder X-Schwclßung ausgerelcht 
hätte, steht nicht nur diese Tatsache entgegen, sondern auch der Umstand, 
daß bei einem Bauwerke, welches der behördlichen Bauaufsicht unter
liegt, bestimmte Berechnungsvorschriften zu berücksichtigen sind.

Nach der DIN 4100, welche mangels eigener Vorschriften auch ln 
Österreich maßgebend ist, sind zwei Forderungen zu erfüllen:

a) Als Dicke der Schweißnaht darf nur die Dicke der zu verbindenden 
Teile, bei verschiedener Dicke die kleinere ln die Rechnung cln- 
geführt werden.

b) Für die Spannung der Schweißnaht ist das 0,6fache der für den zu 
verschweißenden Werkstoff zulässigen Spannung zugelassen. Dieser 
Wert gilt für St 37; für einen Stahl höherer Festigkeit dürfte dieser 
Koeffizient schwerlich höher angesetzt werden können.

Die für den Bau des Melassebehälters verwendeten Bleche hatten 
eine Festigkeit von rund 49 kg/mm2. Sollte eine einfache Stumpf- 
schw'eißung angeu’endet werden, so hätte zur Einhaltung der Vorschriften 
eine Elektrode mit mindestens 49 kg Zugfestigkeit nicht genügt, sondern 
sie hätte eine Schweißnaht mit einer Festigkeit von 49 : 0,6 =  82 kg/mm2 
gewährleisten müssen. Eine Elektrode mit einer auch nur annähernd 
ähnlichen Festigkeit und einer gleichzeitigen Dehnung von mindestens 
20%  gibt es nicht.

Nach den angezogenen .Vorschriften für geschweißte Stahlbauten* 
hat jeder Schweißer den Beweis zu erbringen, daß er imstande ist, mit 
einem Draht von 37 kg/mm2 eine Schweißung von 25 kg/mm2 Bruch
festigkeit herzustellen. Die Vorschriften tragen eben der bereits erwähnten 
Streuung Rechnung. Bei Verwendung eines Drahtes von 44 kg/mm2 
errechnet sich verhältnismäßig eine Bruchfestigkeit von 30 kg/mm2, welche 
ein guter Schweißer nicht unterschreiten darf. Die Versuchsreihen 2 und 3 ‘), 
beide aus stumpf geschweißten Blechen geschnitten, haben Bruchfestig
keiten von 30,2 bis 40,8 kg/mm2 ergeben, was für die Güte des ver
wendeten Drahtes wie auch für die Güte der Schweißung spricht.

Die Stumpfnaht wird erst dann vermehrte Anwendung finden können, 
wenn nach Vervollkommnung des Verfahrens und auf Grund weiterer 
Versuche die Vorschriften eine Erleichterung der Berechnungen zulassen 
werden. In diesem Zusammenhange sei auf die neueren ln Dresden 
durchgeführten Versuche2) hingewiesen, auf Grund welcher festgestellt

‘) „Der Stahlbau“ 1931, Heft 10, S. 117.

2) „Der Stahlbau* 1931, Heft 12, S. 133 bis 144.
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Die Gefügeänderungen b) bis d) 
erfährt der Grundwerkstoff bei jeder 
Art von Schweißung und sie sind un
abhängig von der Gattung der Elek
trode.

Aus den Abbildungen sind folgende 
Schlüsse zu ziehen. Die Schweiße aus 
umhülltem Draht läßt im allgemeinen 
eine etwas regelmäßigere Ausbildung 
des Ferritkornes erkennen, welche auf 
die Verzögerung der Wärmeableitung 
durch die auf der Schweiße befindliche 
Schlacke zurückzuführen ist. Die Blech
stärke spielt hierbei, entgegen der 
Ansicht von Ing. Kloppers, insofern
eine Rolle, als starke Bleche die
Wärme rascher ableiten und eine größere 
Schreckwirkung auf die Schweiße aus
üben als dünne Bleche. Aus diesem 
Grunde macht sich, wie die mikro
skopische Untersuchung bewiesen hat, 
der Einfluß der Ummantelung des
Drahtes auf die Gefügeausbildung der 
Schweiße nicht mehr oder in einem 
verschwindend kleinen Maße bemerk
bar. Die etwas regelmäßigere Aus
bildung des Ferritkornes in der aus 
umhülltem Draht hergestellten Schweißc 
läßt im allgemeinen auf eine etwas 
größere Zähigkeit schließen; die Schweiße 
aus blankem Draht besitzt in der Regel 
eine größere Härte. Mit zunehmender 
Blechstärke steigt auch die Härte der 
Schweiße aus umhülltem Draht infolge 
stärkerer Schreckwirkung des Bleches, 
und der Gefügeunterschied verschwindet 
mehr und mehr.

Die von Ing. Kloppers als gefähr
liche Stelle bezeichnete Übergangszone 
(b bis d) zeigt in beiden Fällen eine 
vollkommene Übereinstimmung. Es ist 
nicht richtig, daß diese Zone bei An
wendung blanker Elektroden grobkörnig 
ist und Eigenschaften des Gußeisens 
aufweist. Die mikroskopische Unter
suchung beweist gerade das Gegenteil, 
was auch ohne weiteres einleuchtet, 
da ja beim Schweißen eine Entkohlung 
stattfindet.

Abb. 1. Abb. 2. Umhüllte Elektroden sind für be-

Schweißung mit blanker Elektrode. Schweißung mit umhüllter Elektrode. stimmte Zwecke nicht zu entbehren.

Brinellhärte der Schweiße (e) 157. Brinellhärte der Schweiße (e) 142. g ' r ™  ;«&»“  J ^ ' 1

von entscheidender Bedeutung sein,
wurde, daß bei voll ausgenutzten reinen Druckstäben der Stoß mit V- wenn unter dem Schutze der Schlackcndccke wirklich eine Ver-
und X-Nähten allein nicht möglich ist, solange die zulässige Druck- besserung des Gefüges erzielbar ist. Bei dicken Blechen ist dies
beanspruchung der Schweißnaht nicht wesentlich erhöht wird. Was für aber nach dem Vorgesagten nicht der Fall, und dem Ausbleiben eines
Druckstäbe gilt, gilt im erhöhten Maße für Zugstäbe. Ob sich aber bei merklichen Vorteiles steht der schwere Nachteil der großen Schlacken-
letztcren eine Erhöhung empfehlen wird, ist noch abzuwarten. menge gegenüber, welche bei Schweißungen in mehreren Lagen schwer

Weiterhin haben die Dresdener Versuche ergeben, daß richtig aus- entfernen und jedenfalls mit einem Mehraufwand an Kosten ver- 
geführte Schweißverbindungen mit V- und X-Nähten der Festigkeit des bunden ist. „
ungestoßenen Trägerprofiles sehr nahe kommen. Eine völlige Über- Jurczyk  kommt in seinem Aufsatz .Geschweißte Hochdruckbchälter
einstimmung der Naht und des Muttermaterials, wie sie bei dem Melasse- Jlnc* Armaturen“ ) zur Schlußfolgerung, daß .die den umhüllten Elek-
behälter verlangt werden mußte, ist somit überhaupt nicht erreichbar. ir0<i^,n, nachgcruhmten Eigenschaften sich in mehrjähriger Erfahrung kaum
Die Anwendung von Längslaschen war nach dem Vorgesagten nicht zu bestätigt haben . Zu der gleichen Ansicht ist man auch anderweitig
vermeiden gekommen.

„ i i j , c u -  In meinem Aufsatz: .Ein geschweißterStahlgroßbehälter“ habe ich schon
Der Ansicht, daß mit umhuilten Elektroden weit bessere Ergebnisse dic Qrflnde ausführItch aufgizählt, welche zu einer über das gewohnte

zu erzielen gewesen wären kann ebenfalls nicht beigepfl.chtet werden. Maß hinausgchendcn Vorsicht geraten haben. Solange sich die Elektrodcn-
Dle vorgenommenen Versuche haben das Gegenteil bewiesen. Erzeuger nicht entschließen, die dem Bauausführenden aufgebürdeten

Desgleichen kann von einer Verschiedenheit der Übergangszonen Haftungen vollständig auf sich zu nehmen — was wohl niemals der Fall
einer mit umhüllten und einer mit blanken Elektroden hergestellten Naht sein wird, insbesondere wenn es sich um sehr bedeutende Werte handelt — ,
keine Rede sein. Die Abb. 1-u. 2 stellen eine 175fache Vergrößerung der ¡st es Sache des Bauausführenden, die ihm gut dünkenden Maßnahmen
vier deutlich erkennbaren Ubergangszonen vom Muttermaterial bis zur zur Verhütung eines Unfalles zu treffen, auch auf die Gefahr hin, daß
Schweiße dar, welche nach Atzung mit alkoholischer Pikrinsäure auf- die Ausführung als kompliziert und unschön bezeichnet wird. Der
genommen wurden. Die Schliffe sind aus stumpf geschweißten, 17 mm Schweißung ist mit einem geringen Mehraufwand an Kosten viel mehr
starken Blechen entnommen. gedient als mit einem Mißerfolg.

Abb. 1 gibt das Mikrogefüge der mit blanker Elektrode erzielten Wien. Direktor Ing. E. G en tilom o .
Schweißc, Abb. 2 das Gefüge der gleichen Zonen einer mit umhüllter
Elektrode ausgeführten Schweiße. Nach den auftretenden Merkmalen sind Wir schließen hiermit die Aussprache. D ic  S ch r ift le itu ng .

zu unterscheiden: 3 , V H Ilqo, c Rfi9

a) eine unbeeinflußt gebliebene Zone (Muttermaterial); ___  ' __  ’ _____________________________________________

b) eine wenig beeinflußte Zone, die noch die Zellenstruktur des Grund- IN H A LT : Fordergerast Miechowitzsciiacht der PreuBenerube a.-o. - Der Neubau der
W e rk s to ffe s  b e ib c h a l t c n  h a t*  Großbäckerei des Spar- und Konsum-Vereins Stuttgart. — Die „Beziehungsformel“ als Ausdruck

\ • or\r\ u* r\r\r\ n * ’ % ^  der Tragfähigkeit von Straßenbrücken. — Bauliche Fragen bei der Weiterentwicklung der
c) eine bei öUÜ bis 900° normal geglühte Zone; amerikanischen Wolkenkratzer. -  Z u s c h r if te n  an d ie  S c h r i f t le i t u n g .

d) eine überhitzte Zone, die unmittelbar in die schmelzflüssig ge- -----------
urnrH<»np iihArfTf»Vit• Für die Schriftleitung verantwortlich: Geh. Reglerungsrat Prof. A. H e r tw lg , Berlln-Chaxlottenburg.
wurueiie o u i w c i d c  u u e r g e m ,  Verlag von w „heim Emst Ä Sohn, Berlin w8.

e) die eigentliche Schweiße. Druck der Buchdruckerei Oebrüder Ernst, Berlin SW 68.


