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DIE  IN G EN IEU RBAU W ERK E DER SCHW EIZERISCHEN  LANDESAUSSTELLUNG.
V o n  D ip l.-In g. R

Ü b e r s i c h t :  Nach einer kurzen Einleitung werden der Schiff- 
libach, die Schwebebahn und einige Hallenbauten besprochen.

D ie  Schw eizerische L an d esau sste llu n g w urde in Zürich am
6. M ai 1939 eröffn et und dauerte  bis E n d e O ktober. Sie w urde auf 
zw ei verh ältn ism äßig  schm alen Streifen  zw ischen der S ta d t und 
den Seeufern errich tet (s. Ü bersich tsp lan  A b b . i) . A u f dem  
rechten  U fer lieg t die lan d w irtsch aftlich e  A b te ilu n g  m it dem 
D örfchen, in w elchem  eine A n zah l der 22 K a n to n e  durch ein H aus 
in der bei ihnen bodenständigen A rch ite k tu r vertreten  sind. D ort 
kann m an die Erzeugnisse ihrer K ü ch e und ihres K ellers  im e n t
sprechenden R ahm en kennenlernen.

A u f dem  linken  U fer liegen die großen A usstellungshallen . 
D a v o r w urde eine H öhenstraße geführt, in w elcher, gleichsam  als 
O uverture, die in der A usstellun g behandelten T hem en ku rz d ar
ge ste llt  sind.

D ie  A usste llun g is t vo r allem  dadurch  bem erkensw ert, daß 
sie in all ihren T eilen  au f dem selben N ive a u  steh t und nirgends 
den C h arak ter einer M usterm esse hat. Zum  erstenm al w urde m it 
dieser K on sequenz eine A u sste llu n g th em atisch  behandelt, in dem 
Sinne, daß sie n ich t einfach fertige P ro d u k te  zeigt, sondern jeden 
A usstellun gsgegenstan d in seinem  W erd egan g vo rfü h rt. So w ird  
beispielsw eise in der A b te ilu n g  „ K le id e r  m achen L e u te “  die H er
stellun g des K un stseidenfaden s, die W eberei, die A p p retu r und 
schließlich das fertige K le id  in einer F o lge  ausgestellt. D e r them a
tische A u fb au  bedingt, daß der A u sste ller m it seinem  P ro d u k t 
gegenüber der dargestellten  Idee in den H in tergru n d tr itt, und es 
ist äu ßerst in teressan t festzu stellen , w ie  sehr sich der E in zelne, 
tro tz  seiner o ft sehr bedeutenden geistigen  und finanziellen  L e i
stungen, freiw illig  in den großen R ahm en  einordnet. D ie A u s
stellun g ist eine ein drücklich e M anifestation  des W illens des v ie r
sprachigen Sch w eizervolkes zu r Se lb stb eh au p tu n g durch Q u ali
tätsarbeit, w obei in A n b e tra ch t der schw ierigen Zeiten  auch ein
drücklich  dargestellt w ird , daß  sich die Sch w eiz gegen jeden A n 
greifer verteid igen  kan n  und w ill. D as L e itm o tiv  der A usstellun g 
w ird  in der H öhen straße so fo rm u liert: 650 Jahre B un destreue, 
F re ih e it und O rdnung.

W ir beschreiben nun einige für den B auin gen ieu r besonders 
interessante B a u ten :

A . Naef, Zürich. r>K 624.061.4 (494)

Der Schifflibach.

D er Sch ifflibach  ist eine der originellsten  B a u ten  und der 
größte P u blikum serfo lg  der A usstellun g. E r lä u ft, bei einer L än ge 
von rund 1600 m, in einer geschlossenen K u r v e  vo m  E in g a n g  der 
A usstellun g durch G rünanlagen gegen den F estp latz , und darauf, 
m itten  durch die A usstellungshallen, w ieder zurück zum  A us
gan gsp un kt (A bb. 2).

Abb. 2. Schifflibach.

E r  w urde von  der V ersu ch san stalt für W asserbau an der 
E idgenössischen T echnischen H ochschule p ro jek tiert. Säm tliche 
Sch w ierigkeiten  des Problem es w urden durch M odellversuche im 
M aßstab  1 : 5 in dieser A n s ta lt  abgek lärt.

D a s G erinne b esteh t aus vorbeton ierten , trapezförm igen K ö r
pern m it 1,2 m  B reite  an der Sohle und 1,5 m B reite  in W asser
spiegelhöhe. D ie  W assertiefe  b e trä g t 0,50— 0,55 m , das G efälle
1,2 — i,6°/oo und die m ittlere W assergesch w in digkeit 1 ,4 — 1,6 m/s.

In  diesem  G erinne schw im m en rechteckige Schiffchen von
1,25 m  B reite  und 3,50 m I.änge, w elche 6 Personen fassen und
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sich m it 20 sec. A b sta n d  folgen 
können. D ie  A n lage  k an n  stü n d 
lich  m it 82 S ch iffclicn  1080 
Personen befördern.

A m  A u sgan gsp u n kt befin det 
sich eine P u m p statio n  m it 1,1 
m 3/sec Förderm enge, w elche 
m it dem  Ziirichsee in V erb in 
d u n g ste h t. B eim  U m keh rp un kt, 
vo r der E lek triz itä th a lle , w urde 
ein Sch iffshebew erk und eine 
zw eite  P u m p e angeordnet. V on  
der E n d sta tio n  rutschen die 
leeren Schiffchen um  2,3 m un 
ter die A usstellun gsstraß e und 
w erden au f der anderen Seite 
der S tra ß e  w ieder a u f die H öhe 
der E in gan gsstatio n  gehoben. 
Jedes H ebew erk besteh t aus 
zw ei endlosen K e tte n , w elche 
durch Q uerstäbe verbu nden  sind 
(A bb. 3).

D ie Schwebebahn.

D er V erk eh r zw ischen dem 
linken  und dem  rechten  Seeufer

,0 .
<



D E K  B A U IN G EN IEU R  
20. JAN UAR 1940

N A E F ,  I N G E N  J EU ¡{HA UXVERKE D E R  S C H W E I Z E R I S C H E N  L A N D E S A U S S T E L L U N G . 19

w ird durch A utobusse längs den U fern, durch M otorschiffe und 
eine Schw ebebahn v e rm itte lt.

D ie  Schw ebebahn  w ird  vo n  zw ei S tah ltü rm en  von  75 m H öhe 
und 906 m  A b sta n d  getragen. D ie  T ü rm e liegen bei den E in 
gängen der A usste llun g und sind vo n  w eith er als deren W ah r
zeichen sich tbar. E s  m ußte sorgfältig  verm ieden  w erden, daß 
sie allzu  sehr den C h arak ter vo n  F ö rdertürm en  erhielten. Sie 
w urden deshalb architekton isch  sehr eingehend stu d iert, und das 
R esultat ist sehr g u t ausgefallen . (A bb. 4).

G r ü n d u n g :
B esondere Sch w ierigkeiten  b o t ihre F u n dierun g. D ie von  der 

S tah lko n stru ktio n  a u f die F u n d am en te  übertragen en  K rä fte  
variieren sehr stark, wie aus folgender Z a h len ta fe l ersichtlich  ist.

Schnitt A -A Schnitt 1S -B

sind als B eton ortspfäh le  m it B lechroh rum m an telun g und F u ß 
zw iebel ausgefü h rt. B e i denjenigen Pfählen, die Z u gk räfte  a u f
zunehm en haben, w urde das B lechroh r m it der Zw iebel durch 
R undeisen bügel verbunden.

A m  rechten U fer liegen ähnliche B odenverhältn isse  vor. E s 
w urde jedoch ein etw as abw eichendes F u n d atio n ssvstem  gew äh lt 
(s. A bb. 6).

D a s L an dfun dam en t und die beiden A bsp ann fun dam en te 
erhielten  10 m lange, biegungsfeste, senkrechte, arm ierte O rts
betonpfähle, w ährend das Seefundam ent durch schiefe, 20 m  lange 
H olzpfähle  a b g e stü tz t  w urde.

A u f G rund der Probebelastun gen  w ar für das gew ählte  Fun- 
dation ssystem  eine m axim ale Setzu n g  in der G rößenordnung von
3 cm  vorauszusehen. D ie  Setzun gen  w urden bis heute durch 
periodische Präzisionsn ivellem ente kon trolliert und überstiegen  bis 
je tz t  nirgends den B e tra g  vo n  10 mm. D ie  horizontalen, seew ärts 
gerich teten  V erschiebun gen  vo n  L an d - und Seefundam ent, w elche 
durch trigon om etrische M essungen kon trolliert w urden, sind kleiner 
als 4 mm.

Sondier- ii 
• . bohrung ^-27,00

%Hoizprdh/e

Abb. 5. Schwebebahn, Turmfundation am linken Ufer.

Linkes Ufer Rechtes Ufer 
Max. t Min. t Max. t  Min. t 

Fundamentsbezeichnung V e r t i k a l e  K r ä f t e

S e e fu n d a m e n t............................. +  383 - f  196 +  341 -f  171
L a n d fu n d a m e n t ........................ +  309 —  92 +  1S9 —  154
Seitl. A bsp ann fun dam en te . —  94 —  25 —  90 —  14

H o r i z o n t a l k r ä f t e  
+  gegen den See —  gegen das Land

S e e fu n d a m e n t............................. +  143 + 6 2  +  128 + 5 3

L a n d fu n d a m e n t ........................ —  36 + 1 4  —  26 + 1 5

D er B au gru n d  w urde durch P roberam m ungen, P robebelastun 
gen und V ersuche im  E rd bau labo rato riu m  eingehend un tersu cht.

A m  linken  U fer liegen die tragfähigen  K iessch ichten  im  
M ittel au f 25 m  T iefe, darüber liegen L ehm , Seekreide und k ü n st
liche A uffü llung.

D ie F u n d atio n  w urde wie fo lg t ausgefü hrt (s. A b b . 5).
E in  D o p p elp fah lbo ck  un ter dem  vertik a len  T u rm sch aft und 

je ein P fa h lb o ck  u n ter der T urm strebe im  See und den zw ei seit
lichen Seil V e r a n k e r u n g e n .  D ie beiden H aup tfu n dam en te  sind 
durch zw ei e lastische Z u gbän der m itein ander verbunden. Zur 
A ufnahm e der L än gs- und Q uerschübe sind in allen R ich tu ngen  
schiefe P fähle  m it einer N eigung von  1 : 3,5 angeordnet. N ur ein 
verh ältn ism äßig kleiner T eil der Schübe w ird  durch den passiven  
E rd druck au f die F un dam en tw än de aufgenom m en. D ie P fäh le

Abb. 6. Schwebebahn, Turmfundation am rechten Ufer.

S t a h l k o n s t r u k t i o n e n .  (A bb. 7, 8, 9, 10, 11).

A m  K o p fe  der T ürm e b efin det sich die U m steigestation  vom  
L ift  zur K ab in e  m it einer A ussich tsplattform .

D ie T ragseile  haben ein G ew ich t von  4,3 kg/m und bei einer 
Spannw eite von  906 m einen D u rch h an g von 27,4 m in un belaste
tem  Zu stand und einen D u rch han g von  49 m  bei vo llbelasteter 
K a b in e  im  G ew icht vo n  3 t  in F eld m itte . Jede der zw ei K abinen  
w ird  vo n  zw ei T ragseilen  getragen, w elche am K o p fe  des rechten 
Turm es befestig t sind. A m  K o p fe  des linken  T urm es laufen sie 
über U m lenkrollen  zu den G egengew ichten. D as endlose Zugseil 
lä u ft am  rechten T u rm ko p f durch den A n trieb  und am  linken 
T u rm  ist an  einer R olle  ebenfalls ein G egen gew ich t aufgehän gt. 
D asselbe g ilt  für das H ilfsseil. D er größte H orizon talzu g a u f einen 
T u rm ko p f b e träg t 4 x  16 +  2 X 3,8 +  2 X 3,8 =  79,2 t.

D as Zugseil ergibt im  B etriebszu stan d  ein Torsionsm om ent 
von  7 m t, das durch T u rm sch aft und Strebe aufgenom m en w ird. 
D as Torsionsm om ent erreichte bei der M ontage m axim al den a ch t
fachen norm alen B e tra g ; die B erechn ung u n ter A nnahm e des 
B ruches eines T ragseils  ergibt den i2 fach en  B etrag .

D ie T ürm e w urden als w eitm aschiges F ach w erk  aus B re it
flanschprofilen ausgeführt. M it R ü ck sich t a u f W iederverw endung 
des M aterials nach der D em ontage w urden zusam m engesetzte 
Q uerschn itte m öglich st verm ieden. D ie T ürm e sollten m öglichst 
steif sein, um  Schw ingungen, die fü r die Passagiere unangenehm  
sind, au f das M indestm aß zu reduzieren. D eshalb  w urde auch
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1. Etappe

Aufbau mit dem Turmkran Montage m it Turmkran beendet
Abb. 7. Schwebebahn, Türme.

das Sch lan kh eitsverh ältn is / der E ckp fo sten  n ich t größer als 150 
und fü r die F üllun gsglieder n ich t größer als 200 gew äh lt. D ie  E c k 
pfosten  w urden in norm alen (D IN ) und v erstä rk ten  (D IR ) D iffer- 
dinger B reitflan schp rofilen  ausgeführt. F ü r die F ü llun gsglieder 
w urden e x tra  leichte B reitflan sch p rofile  (D IE ) verw en det. D er 
A nschlu ß der K n o ten blech e erfolgte  teils durch elektrische 
Schw eißung, teils durch V erschraubu ng, w obei Spezialschrauben 
vo n  o ,s m m  Spiel verw endet w urden ; diese sind durch einfache 
F ederringe gesichert.

D ie  Strebe ist quer zur B ah n ach se  sehr elastisch, um  die E in 
spannungsm om ente an ihrem  oberen E n de infolge T orsion  des 
T urm es zu reduzieren.

D er T u rm  ist im V erhältn is zur seitlichen Seilabspan nu ng sehr 
steif, so d aß  die seitlichen Seile nur 70 %  einer in H öhe der Seil
befestigung angreifenden H o rizo n ta lk raft übernehm en.

D er T u rm  erhielt am  F u ß e  eine A n h ebevorrich tun g, um  even 
tuelle u n erw artet große F un dam en tsetzu n gen  korrigieren zu können.

Montage mit dem Leichtbaukran Montage des Turmkopfes
Abb. 8. Schwebebahn, Montage der Türme.



Abb. io. Schwebebahn, Turm auf linkem Ufer. Abb. 12. Zementhalle. Abb. 14. Zementhalle m it Betonplastik.
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Abb. 13. Zementhalle, Armierung.

D ie V eran keru n g der seitlichen A bsp an n un g erlau bt, diese 
Seile durch hydrau lisch e Pressen vorzuspannen.

D a  die A usbiegungen des T u rm sch aftes klein  bleiben, w urde 
auf die A u sbild u n g eigen tlicher G elenke verz ich tet. D ie ganze 
Stahlko n stru ktio n  w u rd e w eiß  gestrichen, um  ihr ein m öglichst 
leichtes A ussehen zu geben. D ie  M ontage erfolgte  fü r die unteren 
30 m  durch einen 50111 hohen T urm drehkran , der R e st w urde m it 
H ilfe  eines L eich tbau kran s m ontiert.

Die Zem enthalle.
W enn der Ingenieur in der L an desausstellun g im allgem einen 

seine A u fgab e darin  gesehen hat, m öglich st w irtsch aftlich  zu bauen 
und deshalb  au f außerordentliche K o n stru ktio n en  v e rz ich te t hat, 
so ste llt  die Z em enthalle eine K o n stru k tio n  dar, die n ich t nur auf 
das P u bliku m , sondern auch a u f den F achm ann  überraschend 
w irk t. D ie  6 cm  starke  und 20111 lange Sch ale  ru h t au f zw ei D o p p el
stützen, w elche g le ich zeitig  eine Passerelle tragen. A ls T ragsystem  
w irk t n ich t e tw a  die Schale, sondern der ebene, untere T eil der 
Schale w urde als K o n so lträger ausgebild et, w elche das G ew ölbe 
tragen. D as G ew ölbe w urde in v ier L agen  vo n  1,5 cm  S tä rk e  guni- 
tiert. B esondere S ch w ierigkeit b o t der A nsch lu ß  der K o n so lträger 
an  die Stü tzen , da  zw ischen den S tü tzen  eine D u rch gan gsöffnu ng 
vorgesehen w erden m ußte. (A bb. 12, 13, 14).

Abb. 9. Schwebebahn, Turm auf linkem Ufer.

Abb. 11. Schwebebahn, 
Hauptstrebe (linkes Ufer).

Mittlerer Querschnitt

Umers/cht
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Chem iehalle.
A ls die eleganteste D achkonstru ktion  der L andesausstellung 

d arf wohl der Shedbau in H olz der Chem iehalle bezeichnet werden. 
E s sind Bogenbinder m it Z u gband von  29,5 m Span n w eite  und

7 m A bstan d . D er B ogen  ist aus v ie r  B oh len  9 x 1 6  zusam m en
gesetzt, die alle  M eter durch Schrauben und B ulldoggen  verbunden 
sind. D er U n tergurt besteht aus zw ei B ohlen  8 X 28. (Abb. 15,
16, 17).

Abb. 13. Chemiehalle, Dachbinder. Abb. 16. Chemiehalle, Dachbinder.

Schnitt A  -A  
mit Verglasung

! j . Kmgezzov/
j Untergurt2 8/28 Unfer/argsscfieibe100/120/8

f'wl. 'fy.z-etn 2-8/28'
» -

- lu f -- ¥---- ---¿t-üi-iJ—A-

Schnittdurch Shed 
-7,00-

ßoppetzangc26/ft

höchsferPunkt 
tiefster PunQ

2/r/nt

Abb. 17. Chemiehalle, Dachbinder.
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TypB 7//
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Abb. 18. Aluminiumhalle, Dachbinder.
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Abb. 19. Textilm aschinenhalle, Dachbinder.

A lu m in iu m h alle .

D ie D ach k o n stru ktion  der A lum in ium halle  besteh t aus 
P a ra lle lträg ern  m it vielfach em  Streben system  in H olz. D ie Sp an n 
w eite  b e trä g t 30 m , die T rägerhöh e 2,60 m.

D ie  G urtungen  bestehen aus 2 B rettern  30 X 6 cm , die 
D iagon alen  aus B rettern  9 x 6 ,  die V erbin dun gen  sind m it N ägeln  
und B u lldoggen  hergestellt. (A bb. 18.)

Textilm aschinenhalle.

D ie  H allen binder vo n  25 m Sp an n w eite  und 5 m A b sta n d  sind 
P a ralle lträg er m it einfachem  S treben zug. D ie  G urtu ngen  bestehen 
aus zw e i B rettern  8 x  22. D ie  V erb in d u n g erfo lgt durch R in gdü bel. 
D ie  schrägen D achsp arren  stü tzen  sich d irekt au f die G urtu n gen . 
(A bb. 19 20).

An der Ausführung der Schwebebahn waren folgende Firmen 
beteiligt: Stahlbau Buß A G ., Basel; Eisenbaugesellschaft Zürich; W a rt
mann & Co., Brugg; Feineisenkonstruktionen: Geilinger & Cie., W inter
thur; Gebr. Tuchschmid, Frauenfeld; Gründungen: Locher & Cie.; 
Züblin Ed. & Co. A G .

Abb. 20. Festhalle —  Zeltdach, m it den zwei längs verschieblichen 
Mittelstücken.
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KURZE TECHNISCHE BERICHTE.

Versuche und Erfahrungen an ausgeführten Eisenbeton
bauwerken in der Schweiz.

Voraussetzung für die genaue Berechnung und Beurteilung des 
wirklich vorhandenen Sicherheitsgrades eines Bauwerkes ist die Kenntnis 
der Baustoffkonstanten, wie z. B . des Elastizitätsmoduls und des Kriech- 
und Schwindmaßes des Betons. W esentlich erschwert werden diese 
Beurteilungen der Baustoffeigenschaften durch die noch heute zur Ver
wendung gelangende Vielzahl von Betonsorten an Stelle einiger weniger 
Einheitssorten, deren Materialkonstanten schon hinreichend bekannt 
sind, um z. B . Angaben für das Schwind- und Kriechm aß einer Bogen
brücke unter bestimmten örtlichen Verhältnissen (Luftfeuchtigkeit usw.) 
mit hinreichender Genauigkeit treffen zu können.

Die auf Grund von Laboratoriumsversuchen gewonnenen Ergeb
nisse können immer nur unvollkommenen Aufschluß über die Beschaffen
heit des Bauwerkes geben, während erst die am Bauwerk vorgenom
menen, wenn möglich sich auf längere Zeit erstreckenden Messungen 
eine Beurteilung des Spannungs- und Verformungszustandes, des elasti
schen Verhaltens, der Tragfähigkeit, der Frost- und W etterbeständig
keit, der Rostbildung ermöglichen. Aus diesem Grunde hat Prof. Dr.- 
Ing. M. R o s ,  Präsident der Eidgen. Materialprüfungs- und Versuchs
anstalt für Industrie, Bauwesen und Gewerbe, Zürich, in der Zeit von 
1924 bis 1937 an 50 Eisenbetonbauwerken (26 Bogen-, 9 Balkenbrücken, 
15 Eisenbetonhochbauten) eingehende Belastungsversuche und Beobach
tungen durchgeführt, deren Ergebnisse in dem Bericht K r. 99 der Eidgen. 
Materialprüfungsanstalt Zürich veröffentlicht wurden l . D a der Bericht 
nur in wenigen Exemplaren erschienen ist und die sorgfältig durch
dachten und durchgeführten Messungen mit ihren wertvollen Ergeb
nissen allgemeine Beachtung verdienen, sei der deutschen Fachwelt aus 
dem Bericht Folgendes m itgeteilt:

Bogenbrücken.
Die Untersuchungen von Bogenbrücken erstreckten sich in erster 

Linie auf die Spannungs- und Verformungszustände bei der Bogenaus
rüstung ohne Bogenüberbau, bei Belastung m it einer Einzellast im 
Scheitel des Bogens ohne und mit Überbau und an seit längerer Zeit 
fertiggestellten Bauwerken.

Die Anordnung der Durchbiegungsmesser im Bogenscheitcl und 
-Vierteln und an den Kämpfern und Widerlagern sowie die Ergebnisse 
der Durchbiegungs-, Drehungs- und Spannungsmessungen einer Bogen
brücke sind aus A bb. 1 ersichtlich.

Aus den Messungen geht hervor, daß die Bogenausweitung der 
Brücke Baden-W ettingen beim Ausrüsten 1,6 mm, die Drehung der 
W iderlager rd. 42“ betrug. Dabei ist die Größenordnung der Nachgiebig
keit des Widerlagers unter Berücksichtigung eines Horizontalschubs 
von S20 t  mit einer gesamten Bogenausweitung von rd. 1/42 500 der 
Stützw eite als gering zu bezeichnen. Soweit Abweichungen zwischen 
Messung und Rechnung, wie beispielsweise bei den Spannungen, auf- 
treten, lassen sich diese durch unvermeidliche Schwankungen in der 
Betongüte durch die Ungleichförmigkeit des Betons, der zufolge der 
elastische Schwerpunkt des beanspruchten Querschnitts nicht mit dem 
geometrischen zusammenfällt, und durch oft nicht auszuschaltende 
Störungen infolge Temperaturwechsels während der Versuche erklären, 
obwohl bei den Meßgeräten soweit als möglich das gegen W ärmeände
rungen sehr unempfindliche Invar m it« t =  0,0000005 verwendet wurde.

In welcher Weise die Verformungsmessung beim Ausrüsten des 
Bogens nutzbar gem acht werden kann, zeigt Abb. 2. Die gemessenen 
Durchbiegungen im Bogenscheitel und -Vierteln sowie der Spannungs
verlauf und die sich während der Ausrüstung ergebende Drucklinie 
beweisen, daß der Bogen der hier untersuchten Maggiabrücke annähernd 
mit seinem ganzen Gewicht das Lehrgerüst belastete. Diese Feststellun

1 Vgl. die Buchbesprechung im Bauing. 20 (1939) S. 135.

gen stehen im Einklang mit den Temperaturen, die während der Betonie
rung des Bogens Ende März bis Anfang April niedrig waren, so daß die 
Wärmezunahme den fertigen Bogen nicht abheben konnte. Der Einfluß 
der W ärme auf die Bewegungen des Scheitels zeigte sich später, als gegen 
M itte Mai die Temperatur von + 8 °  auf 20° C stieg. Weiterhin geht 
aus Abb. 2 die Verformung des Lehrgerüstes infolge Bogeneigenlast her
vor. Die angenommene Überhöhung von 95 mm im Bogenscheitcl ist 
gut eingeschätzt worden. Der Einfluß der Zeitdauer der W irkung der 
Eigenlast des Dreigelenkbogens trat deutlich in Erscheinung. Die lot
rechte Scheitelsenkung nahm am iS. April kurz nach dem Ausrüsten 
von 13 bis 17 Uhr um 14,44m m , das ist um rd. 38%, zu. B ei einer 
anderen Bogenbrücke wurde festgestellt, daß der Bogen sich infolge 
Temperaturanstieg in der Zeit vom Gewölbeschluß bis zur Ausrüstung 

im Scheitel um 1,4 mm vom Lehrgerüst abge
hoben hatte und an den Bogenvierteln stärker 
aufruhte.

Weiterhin wurde durch Untersuchungen 
bei einer anderen Brücke festgestellt, daß stär
kerer Tem peraturabfall nach dem Betonieren 
dem satt auf dem Lehrgerüst auf liegenden Bogen 
eine Vorspannung erteilt, die auf rd. 5 kg/cm2 
Zug eingeschätzt wurde. Die Bogenvorspan
nung auf Zug erreichte in diesem Fall 35%  der 
Bogeneigengewichtsspannung auf Druck.

Bei Beobachtungen über Scheitelbewegun
gen infolge Temperaturschwankungen wurden 
in den Jahren 1928 bis 1932 W erte erm ittelt, 
die in einer Bewegungskurve des Scheitels 
des fertigen Bogens der Lorrainebrücke über 
die A ar in Abb. 3 wiedergegeben wurden. Die 
Ergebnisse zeigen deutlich die zeitliche V er
zögerung der Bewegungen des Scheitels gegen
über den Temperaturschwankungen.

Die Belastungsversuche m it einer Einzel
last von 30 t  im Scheitel der Bogenbrücken 

ohne Berücksichtigung des Fahrbahnunterbaues zeigten ein prak
tisch elastisches Verhalten des Bogens. Die bleibenden Verformungen, 
die auch durch Laboratoriumsversuche bei einmaliger und wieder
holter Be- und Entlastung unzweideutig nachgewiesen wurden, waren 
durchweg von untergeordneter Bedeutung. So wurde bei einer ersten 
Probebelastung nach erfolgter Entlastung eine bleibende Scheitel
senkung von nur 16%  der Gesamtverformung gemessen.

Bei Belastungsversuchen durch rollende Lasten wurden bei^der 
Hundwilertobelbrücke mit 1 =  105 m Stoßzuschläge bei einer Gescliwin-

Ferligslel/ung des Aufbaues wjftñm 5. Mai 7937 +S°C
Abb. 2. Bogenausrüstung der neuen Maggiabrücke.

digkeit von rd. 20 km/Std. von 13%  im Bogenscheitel und 9 %  im Bogen
viertel festgestellt (Abb. 4). Dabei ergaben sich keine Interfercnzerschei- 
nungen als Folge der Abstimmung zwischen der Eigenschwingungsdauer 
der Brücke und der Periode der sich wiederholenden Impulse der rollen
den Lasten. Einen überblick über bei zahlreichen Brücken gemessene 
Stoßziffern gibt Abb. 5. Die beobachteten W erte liegen innerhalb der 
in der Schweiz vorgeschriebenen Stoßzifferkurve.

Besonders w ertvoll waren die Messungen hinsichtlich der E n t
lastung der Bogenbrücke durch den überbau und der Lastverteilung. 
So wurde bei Belastung einer Bogenbrücke in halber Bogenbreite eine 
Entlastung um 45%  durch die nichtbelastete Bogenhälfte festgestellt. 
Abb. 6 gibt die querverteilende W irkung des Füllbetons einer Bogen-

-22S

Abb. 1. Ergebnisse der Messungen bei der Ausrüstung des Eisenbetonbogens der Brücke
Baden-Wettingen.
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brücke wieder. Bei dem Vergleich der Durchbiegung des Scheitels und 
Bogenviertels erkennt man, daß die lastvcrteilende W irkung mit zu
nehmender Höhe des Fi'illbetons wächst. Bei allen Bogenbrücken zeigte 
sich der Einfluß der lastverteilenden, versteifenden und somit entlasten
den W irkung des Überbaus. D ie von der Verkehrslast hervorgerufenen 
Spannungen und Verformungen im fertigen Bauwerk waren wesentlich 
geringer als für den Bogen allein ohne Überbau. So sinken z. B . infolge 
des Zusammenarbeitens von Bogen und Überbau bei der bereits er-

zuheben, daß bei diesem bereits in den Jahren 1912 bis 1914 erbauten 
V iadukt diese Erhöhung der Verkehrslast nicht nur dem entlastenden 
Einfluß des Überbaues, sondern ebenso der mit dem A lter angewachsenen 
Festigkeit zuzuschreiben ist. Beim Langwieser Viadukt wurden gelegent
lich der Fertigstellung 1914 und in den Jahren 1925, 1930 und 1931 
Druckversuche an während des Baues erzeugten und sodann am B au
werk selbst gelagerten, also gleichen Zeit- und Witterungseinflüssen aus
gesetzten Betonwürfeln durchgefiihrt. Die Druckfestigkeit stieg von

1930
1. n. w. iv. v. vi. vn. m  ix. x. xr.nr.

1931
1. n. m. iv  v  vi. m m  ix. x x i.m

Scheifeibewegunqen

uw | Laststellung„ 13'
Gewölbe Nr.: /  jr

L afttemperaturen
IScheite!

Abb. 3. Scheitelbewegungen unter dem Einfluß der Luittem peraturschwankungen

Bogenscheitel 
a-1 Senkung

uw |  Laststellung v 22“ \ &k 
Gewölbe f/m l K  m  IV  V  VT

Viertel

ßogenvlertel

'Scheitel

■M)b. 4. Schwingungsdiagramme, aufgenommen im Bogenscheitel und
im -Viertel.

Abb. 6. Durchbiegungen 
im Bogenscheitel und -Viertel 

infolge Verkehrslasten.• -  glatte Fahrbahn 
(p3 -  ^jg^-ffidg. Verordnung1935) 

° -  rauhe Fahrbahn 
<ph iß-<P3
s -  Scheitel 
v -  Viertel

Numerierung entsprechend 
dem jeweiligen Verzeichnis 
der untersuchten Bauwerke.

Vaduz-Sevelen Mittelwerte

Riggenbach

Dosierung ja ;k g/Tn? Sand: Kies=3 :5 ______

_____Konsistenz schwach niasiisrh__________
f/ormenprobe des Zementes \ßd -  /cm.2 Alter ZSTaae

1 11{ l8Jahre
Atter

Abb. 7. Mittelwerte der W ürfeldruckfestigkeiten bei einem Alter bis 
zu 18 Jahren des Betons der Fahrbahn, der Pfeiler und FahrbahnstützenStützweite bzw. halbe Bogenstiitzweife

Abb. 5. Versuchswerte von Stoßziffern bei Bogen- und Balkenbrücken.

w ähnten Bogenbrücke Baden-W ettingen mit 1 =  6S m die durch die 
schwerste Verkehrslast hervorgerufenen Spannungen bzw. Verformungen 
im Scheitel auf % , in den Bogenvierteln auf 1/10 und in den Käm pfern 
auf 1/a der entsprechenden W erte für den Bogen ohne überbau.

Die zulässigen Spannungen sind im fertigen Bauwerk also keines
wegs ausgenutzt. Es ist deshalb in vielen Fällen möglich, höhere Ver
kehrslasten zuzulassen. So könnte z. B . nach den 1929 ausgeführten 
Messungen bei dem Langwieser V iadukt die Verkehrslast um So%  ge
steigert werden, ohne daß die zulässigen Beanspruchungen überschritten 
oder die Knicksicherheit zu klein würde. Dabei ist besonders hervor-

und des Bogens, des Langwieser Viaduktes.

378 kg/cm2 nach 28 Tagen auf 738 kg/cm2 nach 18 Jahren, d. li. auf rd. 
das Doppelte (Abb. 7). Auch der Elastizitätsm odul erhöhte sich mit’dem 
A lter. Dabei erwies sich die in den Schweizer Eisenbetonbestimmungen 
angegebene Beziehung zwischen E-Modul und Prismendruckfestigkeit

Kfa
Kb, nämlich E b =  550000 • — — ------- (inkg/cm2) für Druckspannungen

K b +  150
bis a =  y3 K b als zutreffend.

In Abb. 8 ist neben der Abhängigkeit des Elastizitätsm oduls von
der Prismendruckfestigkeit die Verhältniszahl n wiedergegeben. Im
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nirgends Absprengungen des Betons infolge Rostbildung an Stellen zu 
geringer Betonüberdeckung festgestellt werden, wie wir sie leider bei 
vielen alten Bauwerken beobachten.

An keinem der untersuchten Bauwerke konnten Frostschaden fest
gestellt werden. Die im A lter von 18 Jahren geprüften, im Laboratorium

SchnitfB Schnitt C

Durchschnitt wurde bei den Bauwerksmessungen ein E-Modul von 
300000 bis 400 000 kg/cm2 erm ittelt, was einer Verhältniszahl n =  7 
bis 5,25 entspricht.

Alle Messungen bestätigten das einwandfreie elastische Verhalten der 
Bauwerke. Auch der oben erwähnte Langwieser Viadukt hat trotz seines 
Alters an E lastizität nichts eingebüßt. Durch Belastungsproben 1914 
und 1929 wurden folgende Scheitelsenkungen, die fast umgekehrt pro
portional dem entsprechenden Elastizitätsm odul liegen, festgestellt.

1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1 1
20 13 18 V 16 15 1f  13 12 11 10 3 8 7 6 5  f  3 2 1 0 
EHikon Lastsfeliungeh dr: F/aach

SchniffC Dehnungsmesser H? 
I (keine Haarrisse)

400000

iekstisch-550000
Fahrt Flaadi-EllikonFahrtEllikon-Flaach

3 f 5  6 7 8 S 10 tt 12 13 ff IS IS 17 18 IS 20 
Laststellungen f/n-- EHikon

Oehnungsmesser Hw 
SchnittB (  Haarrisse)

E Beton.

Hoom'sse

Fahrt Ellikon-Flaach
0 100000 200000 300000 OTÄ»%fcm.Z

Elastizitätsmodul E
Elastizitätsmodul als Funktion der Prismendruckfestigkeit 

Verhältniszahl n =  E  Eisen : E  Beton. Ofil - Fahrt Ftoach-Ellikon ? n n y/\
0 o 7 7 T i  T T T s  131f  1516 1718 IS 20 
Fiaach Lastsiellungen Nn: EHikon

Abb. 10. Verlauf der gemessenen örtlichen Dehnungen in den Schnitten 
B  (mit Haarrissen) und C (rißfrei) des Hauptträgers einer Eisenbeton

balkenbrücke.

Scheitelsenkung in mm 
kg/cm2 I E

Erste Belastungsprobe, 1914 . . 
Zweite Belastungsversuche, 1929 
Verhältniszahl..................................

400 000 
500 000
1 : 1,25 50fachem schroffen Frostwechsel (zwischen - f  15° und — I5°C) aus

gesetzten Betonwürfel des Langwieser Viadukts zeigten einen noch 
innerhalb des natürlichen und zulässigen Streuungsgebietes von ±  25% 
liegenden Festigkeitsabfall von 12% . Sic haben sich also als frostsicher 
erwiesen.

Balkenbrücken.
Bei den untersuchten Eisenbetonbalkenbrücken wurden in ähnlicher 

Weise wie bei den Bogenbrücken Verformungs- und Spannungsmessungen 
vorgenommen.

Oruckiinie für c/en Bogen mit Aufbau

Besondere Sorgfalt wurde auf die Untersuchung der Ivnicksicherheit 
der Bogenbrücken verwendet. So verlangte z. B . der sehr hohe Schlank

heitsgrad der Maggiabrücke — ~  130 eine sehr sorgfältige Untersuchung

auf Knicken dieses 88 m weit gespannten Bogens. Es zeigte sich, daß 
die rechnerische Knicksicherheit v des Bogens allein mit einer Exzentri
zität m =  0,5 gleich der halben Kernweite v =  3,7, und für eine Ex-

Drucktinie für den Bogen allein Kernweits-o, 200 u1. Kerniveite-ü, 183 ttl

Bogenacise 5,553 ^

Kernweite4,2iTm. '̂ Bruck/im e Bruckiinie

A bb. 9.
Drucklinienverlauf des Drei
gelenkbogens der Maggia- 
briieke ohne und mit Überbau; 
im letzteren Fall gleich
zeitig auch auf die halbe 
Stützw eite m itp =  400 kg/m2 
gleichmäßig verteilt belastet. 
E xzentrizitäten des K ra ft

angriffes.

>3X-Um~i-3S6- ~̂-ff5-~~-i/S9-~~-,f59-~*~-ff5-^ -f85-**~ff9-~U-V0f~i~-398-*~-Wf'
--------- ff,00----------------------- 4 -—  ----------------------- ififm -------

109*̂396̂190

Kermrei/e-QHOOm. 
m-0,70 ■Drucklinie für ständige Last 

+einseitige /erkehrstast 
von W lij/m? ^

Kermreite-ojn-m.

Kern weife-0,183m
______1-------- <ni

saos Bruck Unie

130 l - i K i m ~~ 3ssA-m -l»«y-l*. w ~ -~  «y-
-----------------------------ft,00--------------------

zentrizität m =  1 ,  v =  2,7 beträgt. Es war daher bei der Bogenaus
rüstung und insbesondere bei der Ausführung des Überbaues größte 
Vorsicht am. Platze, da unsymmetrische Belastungen, verbunden mit 
einseitiger Sonnenbestrahlung, das Exzentrizitätsm aß

Hebelarm der Druckkraft
m = ----------- —-------- ;-------------

Kernweite
bedeutend vergrößern und entsprechend die Knicksicherheit vermindern 
können (Abb. 9).

Bei der Untersuchung der durch Hochwasscr zerstörten 22 Jahre 
alten Eisenbetonbrücke über den Rhein bei Tavanasa zeigten sich an 
den durch die Zertrümmerung entstandenen zahlreichen Rißstellen keine 
Spuren von Rost. Die Bewehrungseisen waren sachgemäß verteilt, sorg
fältig verlegt und nirgends zu eng angeördnet. Die Betonüberdeckung 
der Eisen war an keiner Stelle kleiner als 25 mm. Infolgedessen konnten

Ziel der Belastungsversuche bei der Aa-Brücke des Kraftwerkes 
W äggital war, neben Spannungszustand und Arbeitsweise des Brücken
tragwerkes die mittlere Güte des Betons festzustellcn, da die Festig
keiten der Probewürfel bedeutende Unterschiede aufwiesen. Der geringe 
Unterschied der Messungen der Durchbiegung der einzelnen Hauptträger 
bei gleicher Belastung bestätigte diese Streuungen in der Festigkeit 
nicht, sondern die Messungen ließen auf ein gleichmäßiges Gefüge des 
Verbundkörpers schließen. Selbst wenn in dem einen oder anderen Fall 
in einzelnen Teilen des Bauwerks auf Grund der Probewürfelergebnisse 
verschiedene Festigkeiten angenommen wrcrden, findet ein Spannungs
ausgleich in dem Sinne statt, daß der weniger feste Beton auf Grund

seiner größeren Dehnungszahl« =  ~  sichauf K ostendes festeren Betons

einer übermäßigen Kraftaufnahm e entzieht.
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Die bei den Untersuchungen an dieser Brücke festgestellten, durch 
Schwinden und Zugbeanspruchung entstandenen Haarrisse in der Zug
zone des Eisenbetonbalkens zeigten sich dcullich in dem Verlauf der 
gemessenen Dehnung im Schnitt B  (Abb. 10). W ährend in dem in der 
Zugzone nicht gerissenen Schnitt C keine übermäßig großen örtlichen 
Verformungen auftreten, wachsen die Faserdehnungen in dem über die 
Betonzugfestigkeit beanspruchten Schnitt B  bis zu 0 ,0 9 I ° / 00. Das Vor
handensein von Haarrissen hat dann keine nachteiligen Folgen für den 
Betrieb und Bestand des Eisenbetonbauwerks, wenn der frische Beton 
längere Zeit feucht gehalten und die Bildung von klaffenden Rissen, die 
infolge W asserzutritt ein Rosten der Bewehrung ermöglichen, verhindert 
wird.

Die Messungen über die Stoßziffer, den Elastizitätsm odul, die last
verteilende W irkung bestätigten bzw. ergänzten die bei den Bogen
brücken festgestellten Ergebnisse.

ßehäiterboden Huggenberger H7

> 300
1 
h200

'100

Kriechen 33fl

/Fülle,

'"16,0

7

6,7j X
•0,4

entteeien

/  0 
/  4,1

+5

J7L

s'S V k

HO 'im+15 +80 +25 +30 +35f/j
Dehnung

Abb. t i .  Verformungen des Behälterbodens des Wasser- und Aussichts
turmes zu Basel.

H ochbauten .
Bei dem 1 Jahr alten Wasser- und Aussichtsturm der Stadt Basel 

wurden Messungen über das Kriechen während des erstmaligen Füllens 
und Entleerens angestellt. In A bb. n  ist das Verformungsdiagramm 
entsprechend der fortschreitenden Füllung und Entleerung sowie dem 
Zeiteinfluß des während einer N acht vollgefüllt belassenen Wasser
behälters dargestellt.. W ährend der N acht tra t infolge des Einflusses der 
Voll-Wasserlast ein mehr oder weniger starkes Kriechen ein, das ein 
Größtmaß für den Behälterboden erreichte. W ie bereits bekannt ist, 
wurde beobachtet, daß alter B eton hoher Festigkeit kleinere Kriechmaße 
aufweist als junger Beton von geringer Festigkeit. Prof. Roä gibt an, 
daß im Verlaufe von 2 Jahren das Kriechm aß im M ittel ~  40% der der 
-Belastung und dem Schwinden entsprechenden Gesamtverformung 
erreicht.

Bei im A ufträge des Gas- und Wasserwerks B asel durchgeführten 
Messungen über auftretende Schwingungen der Koksaufbereitungsanlage 
einer Gasfabrik sollte der Einfluß der Schwingungen für die Betriebs

sicherheit und den Bestand des Eisenbetonbaues untersucht werden. 
Die vertikalen Bewegungen sowie Längsschwingungen erwiesen sich
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Abb. 12. Biegungsmomente einer Pilzdecke in Feld- und Gurtm itte für 
Feld-, Streifenbelastung und Eigenlast. Poissonsche Querdehnungszahl

m =  6.

von untergeordneter Bedeutung. Die größten Schwingungen in der 
Querrichtung, gemessen am obersten Boden des 27 m hohen Förderungs
turmes, betrugen ^  0,15 mm. Die Dauer der Schwingung wurde zu 
0,23 biso,24 Sek.erm ittelt,w as4,3 bis3,7 H ertz (Schwingungenje Sekunde) 
entspricht. Diese Schwingungen erklärten sich dadurch, daß die Schwin
gungszeiten der Schütteirinnen und die Eigenschwingungszeit der Koks- 
aufbereitungsanlage nahe beieinanderliegen. Trotz dieser ungünstigen 
Übereinstimmung der Schwingungszeiten bestanden infolge der großen 
Steifigkeit des Bauwerks keine Bedenken für die Betriebssicherheit, um 
so weniger als bei gleichzeitiger T ätigkeit der Schüttelrinnen, der Brecher, 
der Rohkoksförderer, des Kranes und der Absackvorrichtung die an 
sich schon nicht sehr großen Schwingungen von ¿Jj 0,15 mm bedeutend

herabgesetzt wurden. Irgend welche sichtbaren Risse wurden an dein 
Bauwerk nicht beobachtet.

Die Messungen und Untersuchungen an neuen Pilzdecken bestätigten 
das einwandfreie elastische Verhalten dieser Deckcnart. Alle Verfor
mungen gingen nach der Entlastung vollständig wieder zurück. Ge
messen wurden außer quadratischen auch rechteckige Felder. Abb. 12 
gibt die Biegungsmomente in Feld- und G urtm itte für gleichmäßig ver
teilte Feld- und Streifenbelastung und Einzcllasten in Feld- und Gurt
m itte wieder. Dabei fällt auf, daß bei Streifenbclastung die Momente 
in Gurt- und Feldm itte praktisch übereinstimmen, während nach der 
Theorie von Marcus und Lewe das Moment in der M itte zwischen zwei 
Säulen um ~  50%  größer sein sollte als in Feldm itte. Der Unterschied 
rührt daher, daß in der Berechnung der Einfluß der Steifigkeit des P ilz
kopfes nicht ausreichend erfaßt werden kann. Auch in anderen Fällen 
ergaben sich gewisse Abweichungen zwischen Theorie und Messung.

Prof. Roä folgert daraus, daß es durchaus begründet ist, Ergebnissen 
systematischer, sachkundig durchgeführter Belastungsversuche, beson
ders an hochgradig statisch unbestimmten Tragwerken, wie Pilzdecken, 
den gleichen oder einen noch größeren W ert beizumessen wie den Ergeb
nissen der Theorie, zumal wenn diese notgedrungen auf unzulänglichen 
Annahmen aufgebaut ist. Dementsprechend dürfen nach der eidgenös
sischen Eisenbetonverordnung von 1935 für die Bemessung von Pilz
decken auch die Ergebnisse eingehender, wissenschaftlich bearbeiteter 
Versuche verw ertet werden. Dipl.-Ing. F ritz  Z e h ,  Baden-Baden.

Versuche über die Verstärkung einfacher biegungsfester 
Riegelanschlüsse durch Einbetonieren.

I. Allgemeines und Versuchsprogramm.
Gelegentlich einer Versammlug der Institution of Structural En

gineers, London, am 8. Dezember 1938, berichtete Prof. C. B a t  h o  
über Versuche, die er ausgeführt hat, um die Verstärkung geschraubter 
und genieteter biegungsfester Riegelanschlüssc durch Einbetonieren zu 
untersuchen, d. h. zu ermitteln, ob die bei einfach genieteten oder g e 
schraubten Anschlüssen nicht vollkommene Übertragung der Biegungs
momente von den Riegeln auf die Pfosten durch Einbetonieren zu ver
bessern ist.

Zunächst ist das Verhalten solcher Anschlüsse, die in üblicher Weise 
ohne Zuhilfenahme einer Verstärkung durch Einbetonieren hergestellt 
sind, zu betrachten. Nim m t man die Winkeländerung der Achsen der 
zusammengefügten Teile —  Pfosten und Riegel —  für das Verhalten des 
Anschlusses unter der W irkung eines Biegungsmomentes als Kriterium, 
so ergibt sich für Probekörper nach Abb. 1 (oben) ein Schaubild nach 
Abb. 2, K urve O-A. Man erkennt, daß m it wachsendem Moment die 
W inkeländerung schnell zunimmt, ein Ergebnis, das durch das Verhalten 
des auf Zug beanspruchten oberen Winkelanschlusses und zwar sowohl 
der Niete selbst wie auch des verbindenden Anschlußwinkels bedingt 
ist. Es folgt daraus, daß die Berechnung solcher Anschlüsse nach den 
einfachen Regeln zu wenig brauchbaren Ergebnissen führt, daß ins
besondere die statische W irksam keit in der Übertragung bestimmter 
Momente von den durch den Anschluß zusammengefügten Riegeln und 
Pfosten erheblich von den Annahmen der normalen Berechnung abweicht.

Die W irksam keit solcher biegungsfester Anschlüsse läßt sich durch 
Einbetonieren verbessern. Um hierin näheren Einblick zu erhalten, sind 
Probekörper ähnlich der in Abb. x dargestellten Form untersucht worden; 
die Ergebnisse sind im Schaubild Abb. 2 aufgetragen. Die Kurve O— A 
behandelt —  wie schon erwähnt —  einen einfachen Anschluß ohne Beton. 
Die Kurve O— B  ergibt sich für einen Probekörper mit einbetonierten 
Anschlüssen, wobei der Beton jedoch keine Bewehrung hatte, während 
die K urve O— C das Verhalten eines Probekörpers mit stahlbewehrter 
Betonumkleidung kennzeichnet. Die Kurven beweisen, daß die Ein
betonierung des Anschlusses diesen innerhalb eines gewissen Belastungs
bereiches merklich versteifte, daß jedoch von einem bestimmten Augen
blick an die Formänderungen der einbetonierten Proben mit dem weiteren 
Anwachsen des wirkenden Biegungsmomentes in ähnlicher Weise wie 
bei den nichteinbetonierten Proben Zunahmen. Dieser Zustand wurde 
erreicht, sobald im gezogenen Beton Risse auftraten, so daß seine W irk
sam keit ausgeschaltet wurde und die weiteren Formänderungen nur noch 
vom Verhalten der oberen Anschlußwinkel und ihrer Vernietung oder 
Verschraubung abhingen. Die Weiterführung der Belastung bis zum 
Bruch ergab, daß bei diesen Proben durch Einbetonieren ohne und mit 
Bewehrung eine Erhöhung der Bruchlast nicht zu erzielen war.

Zur tieferen Erforschung dieses Problems sind weitere Versuche 
gemacht worden, die sich von den vorstehend erwähnten dadurch unter
scheiden, daß
1. bei einer Versuchsreihe der Trägeranschluß vor Einbringen des Betons 

vorbelastet und wieder entlastet wurde,
2. bei einer zweiten Reihe der Anschluß vor dem Einbetonieren vor

belastet wurde und während des Einbetonierens belastet blieb,
3. bei einer dritten Reihe eine Dauerbelastung über eine längere Zeit

spanne hinweg aufgebracht wurde.
Diese Belastungsarten entsprechen der W irklichkeit bei Ausführung 
eines solchen Anschlusses, beispielsweise in einem Stahlskelettbau, wo 
gleichfalls bereits eine mehr oder minder große Belastung der Rahmen
ecken auftritt, bevor ein Einbetonieren möglich ist.

Die Probekörper wurden nach Abb. 1 ausgeführt; die gewählten 
Abmessungen sind dort zu entnehmen. Der 1 : 2 : 4  gemischte Beton
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wurde unter gleichen Verhältnissen wie bei einem Ausführungsbauwerk 
hergestellt und eingebracht; seine Druckfestigkeit nach 28 Tagen betrug 
350 kg /cm2.

Für die ersten beiden Versuchsreihen wurden die Probekörper auf 
dem Biegebalken einer gewöhnlichen Prüfmaschine untersucht, wie in 
Abb. 3 oben schematisch dargestellt. Für die Versuche m it Daucr- 
belastung war eine Anordnung nach Abb. 3 unten gewählt. Die Last 
wurde durch sorgfältig geeichte Federn, deren jeweilige Spannung an 
Maßstäben abgelesen werden konnte, aufgebracht und unter laufender 
Beobachtung durch Nachstellen der Federn aufrechterhalten. Die ge
suchten Winkeländerungen zwischen den Achsen der einen Probekörper 
bildenden Pfosten- und Riegel-Stücke wurden optisch mit Spiegeln 
gemessen.

Z w e i t e  V e r s u c h s r e i h e :  Der Trägeranschluß wurde vor 
dem Einbetonieren belastet, diese Belastung blieb während des Ein
betonierens erhalten; erst dann folgte nach 28 Tagen Erhärtung die 
weitere Untersuchung. Die vor und während des Einbetonierens bis zur 
erfolgten Erhärtung in gleicher Größe verbleibende Belastung wurde 
durch eine Versuchsanordnung nach Abb. 3 (unten) aufgebracht. Der 
Einfluß des Schalungs- und Beton-Eigengewichtes auf die zu unter
suchende Winkeländerung wurde genau festgestellt. Nach der Erhär
tungszeit wurden die Probestücke aus dieser Vorrichtung ausgebaut 
und in einer Prüfmaschine behandelt.

Die Ergebnisse sind in Abb. 5 dargestellt, auch hier im Vergleich 
mit entsprechenden Kurven für Anschlüsse ohne Einbetonierung und 
ohne Vorbelastung. Das Verhalten unter der Vorbelastung (einschl. des

Schnitt B -ß Winkeländerung im Bogenmaß-103

Abb. 2. Darstellung der Beziehung zwischen 
Winkeländerung und Biegungsmoment bei 

biegungsfesten Riegelanschlü ssen.

hinzukommenden Eigengewichtes der Schalung und des Betons) ist durch 
die Kurve O— A  gekennzeichnet. Nun folgte die Erhärtungszeit von 
28 Tagen, innerhalb der sich nichts änderte. Das spätere Verhalten ist 
durch den Kurvenabschnitt A — B dargestellt. Man erkennt, daß —  wie 
zu erwarten —  der untere Kurventeil O— A dem gewöhnlichen Fall ent
spricht und daß in höherem Bereiche die K urve A — B  sich derjenigen 
des nicht irgendwie vorbelasteten Probestückes sehr nähert.

D r i t t e  V e r s u c h s r e i h e :  Die Probekörper erhielten, nach
dem sie ohne irgendeine Belastung einbetoniert und 28 Tage erhärtet

Abb. 3. Anordnung der Belastung der Probekörper.

gestrichelte W eiterführung bis E aus Vergleichsuntersuchungen gefunden 
ist. Nach der Entlastung verblieb eine Winkeländerung, die K urve geht 
nicht bis O, sondern nur bis B  zurück. Dann wurde einbetoniert und bei 
der erneuten Belastung ergab sich die K urve B — C— D. Bemerkenswert 
ist der Knick bei C, der mit dem Auftreten von Rissen im Beton und 
dem Beginn größerer Formänderungen der Anschlußbolzen zusammen- 
fällt und genau über A liegt, sowie die Tatsache, daß hinter C die 
K urve C— D etwa parallel der K urve A — E verläuft. Im Bereich größer« 
Biegungsmomente fällt die Kurve C— D dieser Versuchsreihe etwa mit 
der K urve O— F des Vergleichsversuches eines ohne Vorbelastung ein
betonierten Probestückes zusairmen, so daß die Vorbelastung auf das 
Verhalten in höheren Bereichen keinen Einfluß zu haben scheint.

Winkeländerung im Bogenmaß- 10 

Abb. 4. Ergebnisdiagramm der ersten Versuchsreihe.

waren, über einen längeren Zeitraum hinweg eine auf einer bestimmten, 
gleichen Höhe verbleibende Belastung. Beobachtet wurden die W inkel
änderungen, die sich nun im Laufe der Zeit, also ohne eine weitere L ast
steigerung ergaben, wobei als Ursache dieser Formänderungen das 
Schwinden und Kriechen des Betons und das damit zusammenhängende 
Auftreten von Rissen anzusehen ist.

Unter mehreren Versuchen, die m it verschiedenen Belastungen 
ausgeführt wurden, ist das Ergebnis nach Abb. 6 bei einem Probekörper 
gewonnen, der m it einem Biegungsmoment belastet wurde, das im um
hüllenden Beton gewöhnlich noch keine Risse hervorruft. Man erkennt, 
daß die Winkeländerungen in der ersten Zeit stärker, später weniger 
Zunahm en, um schließlich nach längerer Zeit, und zwar bei diesemVer-

Abb. 1. Ausbildung der Probekörper.

L 152-102-13 ; gedrehte Bolzen

Schnitt A -A

1. 305-127

II. Versuchsergebnisse.
E r s t e  V e r s u c h s r e i h e :  Der Trägeranschluß wurde vor

dem Einbetonieren belastet und wieder entlastet, sodann einbetoniert 
und nach 28 Tagen Erhärtungsdauer untersucht. Als Vergleich wurden 
nichteinbetoniertc und ohne Vorbelastung einbetonierte Anschlüsse mit
untersucht. Das Ergebnis ist in dem Diagramm Abb. 4 aufgetragen. 
Das Verhalten des zunächst nichteinbetonierten Trägers unter einem 
bestimmten Biegungsmoment kennzeichnet die K urve O— A , deren

Querhaupt der Prüfmaschine 

___—Kugelflächen

Halb
rund

Biegebalken der Prüfmaschine
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such nach etwa einem Jahr (in Abb. 6 nicht mehr dargestellt), ganz zur 
Ruhe zu kommen. Die beiden Seiten 1 und r verhielten sich zwar nicht 
ganz gleich, aber doch sinngemäß ähnlich. Der Knick in der Kurve der 
Seite r ist auf größere Risse zurückzuführen, die sich nach 78 Tagen 
Versuchsdauer einseitig ausbildeten. Der Ruhezustand nach einer

**1000 

|

Winkeländerung 
im Bogenmaß-103

Abb. 9. Darstellung der Einspanngerade und Widerstandskurve.

Länge des Trägers, die Neigung der Geraden A — B  jedoch von dem 
Steifigkeitsgrad des Balkens abhängt. Die Verdrehung der Pfosten kann 
auf zwei Wegen berücksichtigt werden: entweder durch Neigen der L o t
rechten O— A  in die Lage O— A ', wobei A ' auf der gleichen Höhe wie 
A  verbleibt, oder durch ein Verschieben von A  auf der Lotrechten O— A 
nach oben oder untep.

Bei Zunahme der Belastung verschiebt sich die Einspanngerade 
A — B, da ihre Neigung nur vom Steifigkeitsgrad des Riegels abhängt, 
parallel mit sich selbst in die Lage A '— B '. Die Ordinate von Q gibt 
das unvollkommene Einspannungsmoment an, das —  wie man sieht —  
bei doppelter L ast nur wenig zunimmt. Das Verhältnis : Mvoj| 
nimmt also mit wachsender Belastung ab, was zwar dem Pfosten zugute 
kom m t, für die Riegel jedoch natürlich nachteilig ist.

Wenn die Belastung gleich Null wird, geht auch die Einspanngerade

Winke/änderung im Bogenmaß ■ 103 

Abb. 5. Ergebnisdiagramm der zweiten Versuchsreihe.

Winkeländerung von 0,002 (im Bogenmaß) trat ein, nachdem die Risse 
sich soweit vergrößert hatten, daß der gezogene Beton nicht mehr 
wirksam, für das weitere Verhalten also nur noch die oberen Anschluß
winkel und ihre Verbindung maßgebend waren.

Aller

Abb. 6. Ergebnisdiagramm der dritten Versuchsreihe.

Auch bei gleichlaufenden Versuchen mit kleineren und größeren 
Dauerbelastungen hörten, wenn auch nacli verschieden langer Zeitdauer, 
jegliche Formänderungen auf, nachdem die Formänderungen und damit 
die Betonrisse das fast genau gleiche Maß erreicht hatten  wie beim erst
beschriebenen Versuch.

12 n  16 
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Abb. 7. Diagramm infolge Kriechens und Schwindens des Betons.

Da diese für den vorliegenden Versuch maßgebende Winkeländerung 
in einfacherer Weise durch einen Versuch mit gewöhnlicher, stufenweise 
gesteigerter Belastung zu erm itteln ist, folgt hieraus, daß Dauerversuche 
zur Feststellung, welchen Einfluß das Kriechen und Schwinden des 
Betons hat, unnötig sind.

Die aus diesen Überlegungen konstruierte Kurve O— A— B — C in

Abb. 7 stellt die Winkeländerungen unter Daucrbelastungen verschie
dener Größe bei Berücksichtigung des Schwindens und Kriechens des 
Betons dar. Im unteren Belastungsbereich (Kurve O— A  entsprechend) 
bewirkt das Schwinden Winkeländerungen bis zur Größe der Form 
änderung des nichteinbetonierten Anschlusses unter gleicher Last. Im 
oberen Bereich (Kurve B — C entsprechend) gelten die Verhältnisse des 
gewöhnlichen einbetonierten Anschlusses. Dazwischen ist die lotrechte 
Linie A — B maßgebend, wobei B  als durch die Rißbiklung charakteri
stisch gekennzeichnete Formänderung des gewöhnlich einbetonierten 
Probekörpers gefunden -ist 

Diese Folgerungen fan
den ihre Bestätigung in den 
Ergebnissen eines einfachen 
Versuches mit steigender B e
lastung, der an einem -nach 
erfolgtem Schwinden zur 
Ruhe gekommenen Probe
körper ausgeführt wurde. Die 
zeichnerische Darstellung er
gab eine Kurve ähnlich Abb. 8. Momentenverlauf
Abb 5. in Rahmenriegeln.

III. Grundsätzliches für die Auswertung der Ergebnisse.
Bei Stockwerkrahmen sind die Anschlußmomente der Riegel von 

der Steifigkeit dieser Riegel und der Anschlüsse selbst abhängig. Da 
letztere, wie die Versuche erwiesen haben, nicht konstant sind, muß ein 
besonderer Rechnungsgang gewählt werden.

W ir betrachten als einfachsten Fall einen Rahmenriegel, dessen 
Einspannungsmomente an beiden Enden gleich sind und der zudem 
gleichmäßig verteilt belastet ist. Bei voller Einspannung sei das zu
gehörige Moment =  MvolI; dann ergibt sich der bekannte Momenten
verlauf nach Abb. 8, wobei Fläche A — G— N gleich Fläche A — C— H— N 
ist. Bei unvollkommener Einspannung m it einem kleineren Moment 
Mtcl) ist die Neigung & der Trägerenden an den Einspannungsstellen 
gleich der schraffierten Fläche E — C— H— K , geteilt durch E • I.

*  =  (Mv°121~ Mti i|) ~  ° dcr Mtci. =  “ voll -  2 E • 1 • *

L etztere Gleichung läßt sich durch die Gerade A— B in Abb. 9, die 
„Einspannungsmomentengerade“ oder kurz , ,Einspanngerade“ genannt 
darstellen. W enn O— Q die versuchsmäßig erm ittelte Moment-Dreh- 
winkelkurve, kurz „W iderstandskurve“  genannt, der Trägerenden ist, 
so stellt die Ordinate von P  als Schnittpunkt von A — B und O— Q das 
unvollkommene Einspannungsmoment Mtcji dar, wenn der Pfosten lot
recht bleibt. Verm erkt sei, daß O— A =  Myo,j nur von Belastung und



30 K U R Z E  T E C H N I S C H E  B E R I C H T E .
DER B A U IN G EN IEU R

21 (1940} H E F T  3/4.

durch Null in paralleler Richtung zu A— B. Wenn letztere der Nutzlast 
entspricht, geht die Widerstandskurve bei einer Entlastung nicht nach O, 
sondern nach R zurück (vgl. auch Abb. 4). Es ergibt sich also ein ver
bleibendes Einspannungsmoment mit umgekehrtem Vorzeichen, das 
durch die Ordinate von S gekennzeichnet ist. Bei einer Verdoppelung 
der Last erhält man die Einspanngerade A '— B ' und nach der Zurück
führung dieser Last auf die N utzlast den A st Q— U der Widerstands
kurve, wobei das verbleibende Einspannungsmoment der Ordinate von

lässige Nutzlast angesetzt ist. Die Ordinaten von P., und P4 kennzeichnen 
die in diesen Fällen vorhandenen Einspannungsmomente. Die tatsäch
lichen Einspannungsmomente betragen in Prozentsätzen des vollen Ein
spannungsmomentes: bei nichteinbetonierten Anschlüssen 54% . bei 
einbetonierten Anschlüssen ohne angenommene Zugmitwirkung des 
Betons 6 1%  und bei einbetonierten Anschlüssen mit Zugspannungen 
im Beton 69%.

Winkeländerung im Bogenmaß ■ 103

Abb. xo. Abhängigkeit der Einspannungsmomente von der Riegelhöhe.

im Bogenmaß-JO3

Abb. 12. Graphische Auswertung der zweiten Versuchsreihe.

IV. Besondere Erkenntnisse aus den Versuchen.
E r s t e  V e r s u c h s r e i h e :  Das Ergebnis dieser Reihe, bei der 

der Anschluß vor dem Einbetonieren belastet und wieder entlastet war, 
ist aus Abb 4 entnommen Da gleiche Profilabmessungen vorausgesetzt 
sind, müssen —  als Riegelanschluß eines Rahmens betrachtet —  die 
Einspanngeraden die gleiche Neigung haben wie in Abb 10. Die durch

Einspanngerade ist A — B. Für einen höheren Riegel z. B. von 355 mm 
sind die Ordinaten und Abszissen der W iderstandskurve mit 355/305 zu 
erweitern, so daß die Kurve O— T  entsteht; die Einspanngerade ist 
hierbei A— C. Die Einspannungsmomente sind durch die Ordinaten 
von P, und P2 gegeben, die —  wie man sieht —  gleich groß sind.

Abb. 10 zeigt ferner die gleichen graphischen Beziehungen für 
Probekörper nach Abb. 1, und zwar im Vergleich zwischen nichteinbeto
nierten und einbetonierten Proben. Bei der Lage der Einspanngeraden 
der einbetonierten Proben muß natürlich der Einfluß des Betons auf 
das Steifigkeitsverhältnis 1/1 des Riegels beachtet werden. A — D ist die 
Gerade, wenn der Beton in der Zugzone mitgerechnet, A — E, wenn 
derselbe in der Zugzone vernachlässigt ist, wobei als Belastung die zu-

A  verlaufende Einspanngerade des nichteinbetonierten Anschlusses ist 
dann D — E, wobei O— D nach früherer Deutung gleich M tl infolge 
N utzlast ist, nur abhängig von Längenabmessung und Belastung. Bei 
gleicher Belastung werden die Einspanngeraden für einbetonierte Träger 
D— F, wenn die Zugfestigkeit des Betons mitgerechnet ist, und D — G, 
wenn dieselbe außer Ansatz geblieben ist, wobei die Neigungen der Ein
spanngeraden Abb. 10 entsprechen und die Schnittpunkte F  und G 
auf der Kurve für gewöhnliche einbetonierte Probekörper liegen.

O—-B stellte die verbleibende Formänderung nach Entfernen einer 
erstmaligen Vorbelastung vor dem Einbetonieren dar. Als Teil eines 
Rahmens wird bei Minderung der Belastung die Einspanngerade parallel 
zu sich selbst verschoben, hat.demnach, wenn sie durch B  hindurchgehen

T  entspricht. Die Überlastung beeinflußt also das Einspannungsmoment 
bei N utzlast, ist aber nur für die Formänderung von Bedeutung.

Eine weitere Überlegung zeigt, daß die Höhe der Riegel auf die 
Größe des wirksamen Einspannungsmomentes fast ohne Einfluß ist. 
In Abb. 10 ist O— S die Widerstandskurve für einen Probekörper nach 
Abb. 1 (oben) von 305 mm Höhe ohne Betonverstärkung. Die zugehörige

16
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Abb. ir . Graphische Auswertung der ersten Versuchsreihe. Abb. 13.

Winkeländerung im Bogenmaß■ 103 

Graphische Auswertung der dritten Versuchsreihe.
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soll, noch ein M vol) =  0 — H; die nicht zurückgegangene Formänderung 
wirkt sich also wie eine verbliebene Belastung aus,, deren Größe einem 
Mvo-j =  O— II entspricht. Für die Wiederbelastung nach dem Ein
betonieren ist daher nur mit einem Mvol) =  H— D =  B — I zu rechnen. 
Die Einspanngeraden sind nunmehr die Linien I— K  und I— L  und die 
Einspannmomente gleich den Ordinaten von M und N, je nachdem ob 
der Beton der Zugzone mitgerechnet wird oder nicht. Es folgt hieraus, 
daß bei N utzlast die Einspannungsmomente einbetoniertcr Anschlüsse 
durch die Vorbelastung verkleinert werden und nur noch wenig über 
denjenigen der nichteinbetonierten Anschlüsse liegen.

Bei Verdoppelung der N utzlast ergeben sich aber wesentlich andere 
Verhältnisse. Die Einspanngerade D '— 1 '— N ' trifft die W iderstands
kurve in einem Bereich, wo dieselbe fast m it der K urve des nicht- 
vorbelasteten Anschlusses zusammenfällt. Das tatsächliche Einspan
nungsmoment, dargestellt durch die Ordinate von N ', liegt ein wenig 
über demjenigen des nichlvorbelasteten Anschlusses (Ordinate von G') 
und erheblich über demjenigen des Anschlusses ohne Betonuml-.üllung 
(Ordinate von A').

Aus diesen Überlegungen ist der Schluß zu ziehen, daß eine V or
belastung, obwohl sie im unteren und mittleren Bereich die W irksam keit 
eines einbetonierten Anschlusses merkbar beeinflußt, bei Nutzanwendung 
in praktisch vorkommenden Fällen wie z. B. Rahmenkonstruktionen 
doch belanglos ist.

Z w e i t e  V e r s u c h s r e i h e :  Das Ergebnis der zweiten V er
suchsreihe, bei der der Probekörper zunächst vorbelastet wurde und 
diese Belastung während des Einbetonierens behielt, ist aus Abb. 5 
entnommen. Die Einspanngeraden in Abb. 12 sind die gleichen wie in 
Abb. ir , diejenige durch A als den W ert der Vorbelastung, bevor der 
Körper einbetoniert wurde, ist die Gerade B — C. W enn die Belastung 
soweit gesteigert ist, daß MV0|( =  O— D ist, wird das wie im vorigen 
Beispiel gefundene unvollkommene Einspannungsmoment gleich der 
Ordinate von H, wenn die Betonzugzone ausgeschlossen ist. Der ent
sprechende W ert für den ohne Vorbelastung einbetonierten Anschluß 
ist die Ordinate von M. Dem entsprechen die Ordinaten von K  bzw. N, 
wenn die Zugzone eingeschlossen ist. Der Einfluß dieser Vorbelastung 
auf das tatsächliche Einspannungsmoment ist, wie die geringfügige A b
weichung der Ordinaten zeigt, belanglos. Bei Verdoppelung der Last 
ergaben sich die Ordinaten von H ' und M' bzw. I<' und N ', die erkennen 
lassen, daß in diesem Falle die tatsächlichen Einspannungsmomente 
infolge der Vorbelastung ganz geringfügig anwachsen.

Hieraus folgt, daß eine während des Einbetonierens aufrechter
haltene Vorbelastung auf die wirksamen Anschlußmomente bei praktisch 
vorkommenden Rahmen ohne Einfluß ist.

D r i t t e  V e r s u c h s r e i h e :  Die Versuchsergcbnisse, die den 
Einfluß des Kriechens und Schwindens des Betons bei einer längere Zeit 
gleichmäßig wirkenden Dauerbelastung darlegen, sind der Abb. 7 ent
nommen. Das Schwindmaß ist begrenzt durch die K urve O— A— B — C. 
Wenn die Einspanngerade die K urve O— A — M unterhalb A  schneidet, 
wird die Winkeländerung infolge des Schwindens sich bis zu dieser Kurve 
hin fortsetzen. Die Einspanngerade D— A — E  ist ein Grenzwert, wobei 
die Neigung den früheren Beispielen bei Ausschaltung der Zugspannun
gen entspricht. Wenn F — B — G die hierzu parallele Einspanngerade 
mit einem Mvo!1 =  O— F  ist, so istersichtlich, daß beieiner noch höheren 
Belastung das Schwinden keinen Einfluß mehr ausübt.

Nun sei O— H das volle Einspannungsmoment bei N utzlast und 
H— K  und H— L  die zugehörigen Einspanngeraden, wenn der Beton 
in der Zugzone als wirkend oder infolge von Rissen als nicht mehr wirkend 
angenommen wird. W enn der B eton im Anschluß, und zwar sowohl bei 
Aufbringen der Belastung wie auch während des Schwindens hinterher 
nicht reißt, wird das tatsächlich wirkende Einspannungsmoment Mtci] 
infolge des Schwindens von P nach Q absinken, also bis auf den W ert, 
der einem nichteinbetonierten Anschluß entspricht. W enn Risse zwar 
noch nicht bei Aufbringen der Belastung, wohl aber während des Schwin
dens auftreten, wird gleich der Ordinate von S, nimmt also nur 
kaum merkbar ab. W enn sich die Risse aber schon beim Belasten selbst 
bilden, wie es meistens der Fall sein wird, verm indert sich infolge des 
Schwindens I\Itcil von R  auf S.

In einer Rahmenkonstruktion werden Schwindvorgänge in den 
Riegeln deren Steifigkeit vermindern, also die Einspanngerade flacher 
machen. Das tatsächliche Einspannungsmoment wird demnach durch 
das Schwinden des Riegelbetons vergrößert, da der Schnittpunkt der 
Einspanngeraden mit der Linie O— A — T — C heraufrückt Die Grenz
lage der Einspanngeraden ist H— T — U, wenn die Steifigkeit des Riegels 
bis auf diejenige des nichteinbetoniertenTrägers heruntergegangen ist. 
Schwindvorgänge in den Pfosten und sonstigen Rahmenteilen können 
das tatsächliche Einspannungsmoment eines Riegels vergrößern oder 
abmindern, je  nachdem ob infolge dieser W irkungen die Pfosten sich 
nach innen oder atißen verdrehen.

Hieraus folgt, daß das Schwinden des Betons innerhalb des A n
schlusses die tatsächlichen Einspannungsmomente eines Rahmenriegels 
geringfügig vermindert, das Schwinden innerhalb der Riegelstücke die 
Momente vergrößert und das Schwinden innerhalb der anderen Bauteile, 
wodurch Pfostenverdrehungen verursacht werden, in dem einen oder 
anderen Sinne wirkt. [Nach „T h e  Structural Engineer“  12 (1938) 
S. 427.] Dr.-Ing. C. J. H o p p e  , Düsseldorf.

Wesen und Bedeutung der Aufschweißbiegeprobe.
Unter Schweißempfindlichkeit versteht man die Neigung des Stahles 

zur Rißbildung beim Schweißen, insbesondere beim Schweißen von 
starken Profilen. Bei der Aufschweißbiegeprobe wird auf eine Platine 
von 700 X 200 X 50 mm3 einseitig (mit oder ohne vorheriges Einfräsen 
einer Nut) eine Schweißraupe in einer Lage gelegt. Die Probe wird in 
einer Biegemaschine so gebogen, daß die Schweißnaht auf der Zugseite 
liegt. Der erreichte Biegewinkel wird als Maß für die Eignung des W erk
stoffes zur Verwendung bei geschweißten Tragwerken angesehen. Dabei 
wird, wenigstens in der letzten  Zeit, weniger W ert auf die Feststellung 
des ersten Anrisses gelegt, der schon bei sehr kleinen Biegewinkeln auf- 
tritt, als darauf, wie sich der Anriß durch den Rest der Probe fortsetzt, 
ob die Probe langsam aufreißt oder ob sie schlagartig unter Ausbildung 
eines Trennbruclies durchbricht. T ritt das letztere ein, so gilt der Stahl 
als ungeeignet für das Verschweißen in großen Profilstärken.

Die Aufschweißbiegeprobe hat bereits begonnen, in die Entwicklung 
bestim m ter Baustähle einzugreifen. A n einzelnen Tragwerken, die aus 
Baustahl S t 52 unter Verwendung von Gurtlamellen beträchtlicher 
Stärke (40— 65 mm) durch Schweißen liergestcllt worden waren, sind 
Rißschäden aufgetreten. Daß auf den Bruchflächen verschiedentlich 
Anlauffarben beobachtet wurden, ließ darauf schließen, daß die Anrisse 
mindestens teilweise während des Schweißens entstanden. Die Ursache 
dieser Risse wurde hauptsächlich der Härtung der durch die Schweiß
hitze beeinflußten Zone zugeschrieben und der Gehalt des Baustahles 
St 52 sowohl an Kohlenstoff als auch an Legierungselementen soweit 
beschränkt, daß eine übermäßige Härtung der liitzebeeinflußten Zone 
beim Schweißen nicht mehr eintreten kann.

Ed. H o u d r e m o n t ,  K.  S c h ö n  r o c k  und H .-J. W i e 
s t  e r haben es auf Grund umfassender eigener Versuche und des bisher 
bekannt gewordenen Schrifttums unternommen, festzustcllcn, welche 
Eigenschaften des W erkstoffes bei der Aufschweißbiegeprobe erfaßt 
werden, welche Umstände dabei mitspielen und inwieweit aus dem 
Prüfergebnis Rückschlüsse auf das Stahlverhalten im Tragwerk gezogen 
werden können. Die Berichte hegen nun vor.

W ie H o u d r e m o n t ,  S c h ö n  r o c k  und W i e s t e r  ge
funden haben, handelt es sich bei der Aufschweißbiegeprobe um Span
nungsrisse, die in nicht gebogenen Versuchsstücken nicht zu finden sind. 
Ohne eine zusätzliche Verformung reicht der durch das Aufschweißen 
der Raupe entstehende Spannungszustand nicht aus, Anrisse im Schweiß
gu t oder in der wärmebeeinflußten Zone entstehen zu lassen. Die Anrisse 
entstehen erst bei Verformungen, die zwar, am Biegewinkel gemessen, 
gering sind, die aber w eit über das hinausgehen, was in Tragwerken 
zulässig ist. Eine unmittelbare Prüfung des W erkstoffes auf seine Nei
gung zur Ausbildung von Schweißrissen im Schweißgut oder in der 
wärmebeeinflußten Zone ermöglicht die Aufschweißbiegeprobe nicht. 
Auch ist eine genaue Bestimmung des Biegewinkels, bei dem die ersten 
Anrisse entstehen, mit großen Schwierigkeiten verbunden, weil die A n 
risse vielfach unter der Oberfläche beginnen. Praktisch interessieren 
aber gerade die ersten Anrisse wegen der damit verbundenen Gefahr des 
Entstehens von Daucrbrüchen. Jedenfalls entspricht die Aufschweiß- 
biegeprobe in ihrer ganzen Anlage nicht den Verhältnissen und Bean
spruchungen, wie sie bei geschweißten Tragwerken Vorkommen. Eine 
allenfalls eintretende Härtung des Grundwerkstoffes verm indert das 
Verformungsvermögen und begünstigt dadurch das Anreißen, ist aber 
(innerhalb der durch die heutigen Analysenvorschriften gegebenen Gren
zen) nicht als erste Ursache der Anrißbildung zu betrachten. Eine V er
minderung der Anrißgefahr ist durch Schweißen bei ausreichender V o r
wärmung möglich, weil hierbei die Schweißspannungen und gleichzeitig 
auch die Härteannahme kleiner werden. Im gleichen Sinne wirkt ein 
nachträgliches Spannungsfreiglühen der Schweißung, wie es im Kessel
bau üblich, bei Tragwerken aber technisch nur beschränkt durchführbar 
ist. Eine metallurgische Beeinflussung der Härteannahme in der riß
gefährdeten Zone, etwa durch Feinkornbehandlung, ist unter den Er- 
hitzungs- und Abkühlungsbedingungen der in Frage kommenden 
Schweißungen nicht zu erwarten. Ein günstiges Verhalten des auf Fein
korn behandelten Stahles beim Aufschweißbiegeversuch ist überwiegend 
seinem Gehalt an Einschlußzeilen zuzuschreiben. Ein günstiges Ergebnis 
beim Aufschweißbiegeversuch b ietet keine Gewähr für einen einwand
freien Stahl. Durch eine Schlackenzeile kann der Trennbruch auf
gehalten werden.

Bis zum Anreißen der Probe wird im wesentlichen nur das Schweiß
gut und die wärmebeeinflußte Zone, nicht aber der unbeeinflußte Grund
w erkstoff geprüft. D er Aufschweißbiegeprobe wird aber gerade für die 
Beurteilung der Eignung des Grundwerkstoffes entscheidende Bedeutung 
beigemessen. Je nachdem der Grundwerkstoff unter dem Einfluß der 
Kerbwirkung der Anrisse, die durch das Einreißen des Schweißgutes und 
der wärmebeeinflußten Zone entstehen, schlagartig durchbricht oder erst 
bei weiterer Verformung langsam aufreißt, wird der W erkstoff als ge
eignet oder ungeeignet angesehen. Durch die Aufschweißbiegeprobe soll 
die Neigung des W erkstoffes zum Trennbruch unter dem Einfluß einer 
räumlichen Beanspruchung geprüft werden, wie sie sich durch scharfe 
Kerben (als solche wirken die Anrisse) ausbildet. Es wird demnach im 
Grunde genommen das gleiche Ziel wie bei der Kerbschlagbiegcprobe 
verfolgt, nur daß hier der Kerb nicht an einer bestimmten Stelle liegt 
und keine bestimmte geometrische Form hat, sondern erst durch eine
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Reihe von Umständen gebildet wird, die z. T. mit dem W erkstoff in 
keinem Zusammenhang stehen.

Auch die Aufgabe der Kerbschlagbiegeprobe war die Prüfung der 
Neigung des W erkstoffes zum Trennbruch bei räumlicher Beanspruchung. 
Daher sind auch die M ittel zur Verbesserung des W erkstoffverhaltens 
bei der Aufschweiß- und bei der Kerbschlag-Biegeprobe die gleichen. 
Dazu gehören in erster Linie die Maßnahmen, die eine Verringerung der 
Korngröße des W erkstoffes bewirken, und zwar sowohl in bezug auf das 
Sekundärkorn als auch in bezug auf die metallurgisch bedingte Austenit
korngröße nach der McQuaid-Ehn-Probe. A n  Aufschweißproben, die 
aus metallurgisch verschieden behandelten Pfannen ein und derselben 
Schmelzung stammten und die sehr starke Unterschiede in der Ehn- 
korngröße aufwiesen, konnten in der am stärksten gehärteten Schicht 
dicht unterhalb der Schweißnaht weder in bezug auf die Korngröße noch 
in bezug auf die Höchsthärte nennenswerte Unterschiede festgestellt 
werden. Gerade die am stärksten überhitzte und gehärtete Zone ist es 
aber, in der die Anrisse entstehen.

Im allgemeinen wird die Kerbschlagzähigkeit mit zunehmendem 
Reinheitsgrad verbessert. Mitunter macht sich aber auch ein Einfluß 
in entgegengesetzter Richtung bemerkbar, wenn z. B. Schlackenein- 
schlüsse einen faserig-sehnigen Bruch herbeiführen, wobei in erster Linie 
nicht die Menge, sondern die Verteilung dieser Einschlüsse von B e
deutung ist. Die Kerbzähigkeit ist ein aus dem Zusammenwirken so 
vieler verschiedener und in unübersichtlicher Weise einander über
lagernder Umstände hervorgehender Prüfwert, daß sich aus ihr nur sehr 
bedingt Rückschlüsse auf das Verhalten des W erkstoffes in einem be
liebig geformten Bauteil ziehen lassen. Dies gilt in noch stärkerem Maß 
für die Aufschweißbiegeprobe.

Die Aufschweißbiegeprobe ist ihrem Wesen nach eine Kcrbbiege- 
probe, bei der die Kerben in Form von Anrissen sich erst während der 
Prüfung ausbilden. Die Neigung des Grundwerkstoffes oder des bei der 
Schweißung verwendeten Elektrodenwerkstoffes zur Rißbildung unter 
dem alleinigen Einfluß des Schweißens ohne zusätzliche äußere Bean
spruchung (d. h. die Schweißempfindlichkeit im üblichen Sinne) wird 
also durch diese Probe von vornherein nicht erfaßt. Die aufgeschweißte 
Raupe und der dadurch entstehende Spannungszustand haben im wesent
lichen nur die Aufgabe, die Vorbedingungen für das Entstehen der A n 
risse im Schweißgut und in dem am stärksten gehärteten Teil der hitze
beeinflußten Zone beim Biegen der Probe zu schaffen. Ein Rückschluß 
aus dem Zeitpunkt des Entstehens dieser Anrisse auf die Eignung des 
W erkstoffes zur Verwendung in geschweißten Bauwerken ist nicht 
möglich und wird auch nicht gezogen, insbesonders deswegen nicht, weil 
eine genaue Bestimmung des Biegewinkels beim ersten Anriß auf die 
größten Schwierigkeiten stößt, da die Anrisse vielfach unter der Ober
fläche entstehen und nicht unmittelbar zu beobachten sind. Die Gefahr 
des Dauerbruchs, der ja  schon vom kleinsten Anriß ausgehen kann, 
wird also ebenfalls durch die Probe nicht geprüft.

Die in bezug auf Schweißrissigkeit von Flugzeugblechen gewonnenen 
Erfahrungen lassen sich auf S t 52 nicht übertragen. Es handelt sich 
da um verschiedene Erscheinungen. Bei der Schweißrissigkeit von Flug
zeugblechen treten die Risse bei hohen Temperaturen auf und verlaufen 
an den Korngrenzen. Diese Erscheinung tr itt  nur bei Blechen unter 
etwa 3 mm Dicke auf. Im Gegensatz dazu handelt es sich bei der 
Schweißrissigkeit von St 52 um Risse, die erst bei verhältnism äßig tiefen 
Temperaturen und großen Blechstärken entstehen und in Form von 
Trennbrüchen durch die Körner hindurch verlaufen.

In den Bedingungen, die zum Entstehen der Anrisse führen, sind 
eine große Anzahl von Einflüssen enthalten, die dem zu prüfenden 
W erkstoff fremd sind und, wie z. B . bezüglich der verschiedenen Schweiß
bedingungen, auch bei einer Normung der Probe schwerlich gleich- 
bleibend gehalten werden könnten. Seitens des W erkstoffes gehen nur 
die Härtung der hitzebeeinflußten Zone und die für die Ausbildung des 
Spannungszustandes maßgebenden Festigkeitseigenschaften in diese B e 
dingungen ein. D a der Übergang vom Verformungs- zum Trennbruch 
unstetig erfolgt, so gibt die Prüfung bei Raum tem peratur nur einen 
Ausschnitt aus dem Prüfverhalten des W erkstoffs. Erst aus einer Linie,

die den Biegewinkel in Abhängigkeit von der Prüftem peratur wiedergibt, 
würde sich ein etwas zuverlässigeres Bild ergeben.

Der Zeitpunkt des Entstehens der Anrisse kann hinausgeschoben 
werden: 1. durch die Vorwärmung beim Schweißen, durch die sowohl 
die Härtung der beeinflußten Zone als auch der Spannungszustand ge
mildert werden kann; 2. durch eine W armbehandlung nach dem Schwei
ßen; 3. durch eine Erhöhung der Prüftem peratur. Die eigentliche Prü
fung des W erkstoffes setzt erst nach dem Entstehen dieser Anrisse ein. 
A uf seiten des W erkstoffes wird das Ergebnis der Aufschweißbiegeprobe 
von allen jenen Umständen beeinflußt, die auch bei der Kerbschlag
prüfung die Neigung zum Trennbruch herabsetzen.

Der Aufschweißbiegeversuch ist ein Verfahren zur Prüfung der 
Neigung des Stahles zum Trennbruch, das m it noch größeren Unvoll
kommenheiten behaftet ist, als die Kerbschlagprobe. Die Beanspru- 
chungs- und Spannungsbedingungen sind willkürlich gewählt und stehen 
in keinem unmittelbaren Zusammenhang mit den Verhältnissen im T rag
werk. Bei beiden Prüfverfahren kommt das Ergebnis durch das Zu
sammenwirken einer solchen Vielzahl von Umständen zustande, daß 
eine einfache Beziehung zwischen ihren Ergebnissen nicht zu erwarten 
ist. Beide Prüfverfahren ermöglichen eine Unterscheidung zwischen 
verschiedenen Werkstoffen in der Hauptsache nur dann, wenn die Prüf
bedingungen zufällig so gewählt sind, daß sie für den betreffenden W erk
stoff gerade den unstetigen Übergang vom Trenn- zum Verformungs
bruch erfassen. Die unter diesen willkürlich gewählten Bedingungen sich 
ergebende Einteilung der W erkstoffe in gute und schlechte kann aber 
unter Bedingungen, wie sie im Bauteil vorlicgen, unter Umständen w eit
gehend belanglos sein.

In Anbetracht der Vielzahl der mitwirkenden Umstände ist die 
Wiederholbarkeit der Ergebnisse bei der Aufschweißbiegeprobe nur eine 
sehr bedingte. Es kann von ganz geringfügigen Zufälligkeiten abhängen. 
ob der untersuchte W erkstoff zugelassen oder zurückgewiesen wird. In 
einer Beziehung allerdings war die Aufschweißprobe von außerordent
lichem W ert: sic hat erneut die Gefahren aufgezeigt, die der beim Schwei
ßen starker Profile entstehende Spannungszustand mit sich bringt.

Die Aufschweißprobe ist nicht geeignet, die betriebliche Sicherheit 
geschweißter Tragwerke wesentlich zu erhöhen. Ein Prüfverfahren kann 
über die voraussichtliche Sicherheit eines Tragwerkes nur dann etwas 
aussagen, wenn die Prüfbedingungen den Beanspruchungsbedingungen 
im Tragwerk im vollen Umfange entsprechen oder wenn die Sicherheit 
des Bauwerkes nachweislich von klar definierten Werkstoffkennwerten 
abhängt, die durch das Prüfverfahren eindeutig bestim m t werden 
können. [Nach Ed. H o u d r e m o n t ,  K.  S c h ö n r o c k  und
H .-J. W  i e  s t e  r: Der Aufschwcißbiegeversuch und seine Eignung zur 
Prüfung von Baustählen. Techn. M itt. Krupp, Forschungsberichte 2 
(1939) S. 191— 205 sowie Stahl u. Eisen 59 (1939) S. 1241, 1268.]

A. L e o n ,  Graz.

Ernennung zum  Ministerialdirektor.
Der Führer hat den Abteilungsleiter beim Generalinspektor für das 

deutsche Straßenwesen, Ministerialrat S c h ö n l e b e n ,  zum Mini
sterialdirektor ernannt.

Mit dieser Ernennung finden die Leistungen eines Mitarbeiters des 
Generalinspektors Dr.-Ing. Fritz Todt die verdiente Anerkennung. 
Ministerialdirektor Schönleben ist im Jahre 1S97 in Ansbach in M ittel
franken geboren. Den W eltkrieg machte er von 1916— 1918 als Front
kämpfer mit. In den unruhigen Zeiten des Novemberregimes war er 
Freikorps-Kämpfer in München und Würzburg. Im August 1933 wurde 
er als Regierungsbaurat zum Generalinspektor für das deutsche Straßen
wesen berufen. Generalinspektor Dr. Todt übertrug ihm sehr bald die 
Leitung der Abtlg. Reichsautobahnen.

Ministerialdirektor Schönleben hat sich um den Bau der Straßen 
des Führers außerordentliche Verdienste erworben. In der Reichsleitung 
des NS-Bundes deutscher Technik bekleidet er das A m t des Fachgruppen
leiters der Fachgruppe Bauwesen. Die Zeitschrift dieser Fachgruppe 
„D er Deutsche Baum eister" wird von ihm herausgegeben.

PATENTBERIGHTE.
B e k a n n t g e m a c h t e  A n m e l d u n g e n .  

Bekanntgem acht im Paten tblatt Nr. 47 vom  23. November 1939 
und von demselben Tage an im Reichspatentam t ausgelegt.

K l. 5 a, Gr. 12/30. M 142 057. Maschinen- und Bohrgerätefabrik Alfred 
\\ irth & Co., Komm.-Ges., Erkelenz, Rhld. Hebewerk für 
Tiefbohranlagen. 21. V I. 38.

Kl. 20 i, Gr. 5/01. K  154 186. Erfinder: Friedrich Brockschmidt, Osna
brück. Anmelder: Klöekner-W erke Akt.-G es., Duisburg.
Drehgelenkartige Verbindung der Weichenzunge mit der 
Zungenverbindungsstange; Zus. z. Pat. 677040. 16. 1. 39.

K l. 37 b, Gr. 6. F  S2 859. Erfinder: Georg Arthur Manger, Naunhof.
Anmelder: Farbnorm Energie Ludwig Ephraim, Großbothen
i. Sa. Schalldämpfender W and-und Deckenbewurf. 13. IV . 37. 
Österreich.

K l. 37 L Gr. 1/03. D 74 iSS. Erfinder: Erich Ivarweik, Berlin, und 
Paul Alexander Gram atzky, Berlin-Charlottenburg. Anmelder:

Deutsches Propaganda-Atelier G. 111. b. H., Berlin-Lichter
felde, und Erich Karweik, Berlin. Deckenkonstruktion für 
Hallenbauten. 17. X II. 36.

K l. 49 h, Gr. 13. W  103916. Erfinder, zugleich Anmelder: Anton 
W agenbach, W uppertal-Elberfeld. Verfahren und Vorrichtung 
zum Geradebiegen von Eisenstäben. 15. V II . 38.

Kl. 68 b, Gr. 1/02. K  150 979. Erfinder: Artur Kiekert, Heiligenhaus, 
Bez. Düsseldorf. Anmelder: K iekert & Nieland, Heiligenhaus, 
Bez. Düsseldorf. Bremsvorrichtung für Verschlußhebel von 
Luftschutzraum türen. 18. V I. 38.

K l. 80 b, Gr. 4/07. R  105641. Erfinder, zugleich Anmelder: Richard 
Rosendahl, Iserlohn. Verfahren zur Herstellung eines Stein
holzbelags; Zus. z. Anm. R  101593. 12. V II . 39.

K l. 84 a, Gr. 3/07. D 68951. Dortmunder Union Brückenbau-Akt.- 
Ges., Dortmund. Bewegliches W ehr für große Öffnungsweiten. 
19. X . 34.

F ü r  d e n  In h a lt  v e r a n tw o r tlic h :  P ro f. D r .- I n g . 1-'. S c h le ic h e r , B e r lin -C h a r lo t te n b u r g . —  V e r la g  v o n  J u liu s  S p r in g e r , B e r lin  W  9 .
D ru c k  v o n  J u liu s  B e ltz  in  L a n g e n s a lz a .


