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M essungen und Berechnungen bei der Suldbachbrücke Mülenen.
Von Dr. A. Bühler, Dipl.-Ing., Bem.

1. Einleitung.
W ährend der Kriegsjahre 1914/18 waren bei den Schwei

zerischen Bundesbahnen die Bauarbeiten beinahe ganz ein
gestellt und der Betrieb beträchtlich herabgesetzt. Die da
durch verursachte geringere Beanspruchung des Bauperso
nales der Bahnverwaltung konnte so ausgenützt werden, 
daß ihm die Aufgabe gestellt wurde, durch Messungen an 
Brücken festzustcllen, wieweit die Berechnungen mit der

bau der Suldachbrücke wog 0,60 t/m und das gesamte 
Eigengewicht betrug 1,7 t/m. Das normale Lokomotivgewicht 
eines darüber fahrenden Zuges entspricht etwa 6,5 t/m.

2. Belastung.
Als Belastung diente der damals neu erstellte Brücken

belastungswagen, der zum Ausmessen der Fahrbahnen so
wie kleinerer und mittlerer eiserner Brücken (bis ungefähr

Abb. 1. B rückenbelastunqsw agen. A nsid it (betriebsbereit).

Wirklichkeit übereinstünden. Geichzeitig wurde auch die 
Frage behandelt, ob elektrische Lokomotiven geringere 
Stoßwirkungen ausüben als Dampflokomotiven, worüber 
früher in Fachzeitschriften beriditet wurde.

Die an den ersten W eltkrieg anschließende Elektrifika- 
tion der Linien der Schweizerischen Bundesbahnen brachte 
es mit sich, daß die mit hohem Interesse, ja mit einer gewis
sen Leidenschaft begonnenen Untersuchungen nicht mehr 
weitergeführt werden konnten und später durch das Ent
werfen und A usführen zahlreicher Bahnbauten aller Art 
ganz in den H intergrund gedrängt wurden. Immerhin 
konnten die gemachten Erfahrungen bei den mit der Elek- 
trifikation der Linien verbundenen N adiredm ungen aller 
eisernen Brücken doch durch wertvolle Ergänzungsmes
sungen bereichert werden. Darüber ist in den Veröffent
lichungen zum ersten Kongreß für Brücken- und Hochbau, 
Zürich 1926, berichtet worden.

Über die Hauptmessungen an der Suldbachbrücke ist 
indessen noch keine zusammenhängende Veröffentlichung 
erfolgt, was hiermit nadigeholt werden soll. Hierbei han
delt es sich um das möglichst voll
ständige Messen der Dehnungen, Span
nungen, W inkcländcrungen und Ein
senkungen der Bauglieder einer Brücke 
mit 19,3 m Stützweite, Fahrbahn unten.
Die W ahl fiel auf die Suldbachbrücke I
bei Mülenen, weil diese innerhalb der 
Endweichen der Station gleichen 
Namens der Lötschberglinie T hun—
Spiez—Frutigen—Brig liegt. Es war 
daher möglich, eines der beiden Gleise 
außer Betrieb zu setzen, was die 
Messungen sehr erleichterte. Hierfür 
sei der Direktion dieser Linie bestens 
gedankt. Ferner konnten in Zugpausen 
von der im Betrieb belassenen zweiten 
Brücke aus die Verschiebungen und 
Einsenkungen gemessen werden, ohne 
teuere Gerüste zu benötigen. Der Ober-

Abb. 2. B rückenbelastungsw agen. A chslasten und Übersicht.

30 m) diente und  in erster Linie zur Gewinnung von Ein
flußlinien gedacht war, um verwickelte Arbeitsweisen der 
Bauglieder analysieren zu können.

Dieser Wagen, der in den Abb. 1 und 2 dargestellt ist, 
besteht aus einem Rahmen, in den drei Achsen eingebaut 
sind, und zwar zwei äußere, normale Wagenachsen und 
eine mittlere, von einer Lokomotive herrührende Trieb
achse. Im übrigen ist er so ausgebildet, daß er jedem Zuge 
beigegeben werden kann. In diesem sog. transportfähigen 
Zustand verteilt sich das Gewicht des W agens ungefähr 
gleichmäßig auf die drei Wagenachsen, so daß jede mit

ucisuecc/ uermru-n/e/iea /srimoenema srark ausgezogen- 
vereinzelte MeB-Stellen sind m it bezeichnet. ’

Abb. 3. U bersichtsskizze d e r V ersuchsbrücke.
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Abb. 4. Bauplan mit A ngabe a lle r ausgem essenen Q uerschnitte.

rund 12 t belastet ist. Diese verhältnismäßig geringen Achslasten 
gestatten, den W agen auch über Nebenlinien zu leiten. Er erfüllt damit 
die Bedingungen für ein freies, sicheres Befahren der Gleisanlagen und 
gegen Durchbrechen beim Fahren auf der Mittelachse.

Der Belastungswagen besitzt aber auch einen eigenen Antrieb, der auf 
die mittlere Achse einwirkt, so daß bei Belastungsproben zu dessen Be
wegung eine Lokomotive nicht benötigt wird. A uf der einen Seite 
des Wagens bei A  (Abb. 2) ist nämlich ein zehnpferdiger Benzinmotor 
eingebaut; auf der ändern Seite, bei B, befinden sich die zur Ausführung 
der verschiedenen Bewegungen erforderlichen Vorgelege und Umschaltvor
richtungen, die von einem in der Mitte des W agens angeordneten Sitz mittels 
Hebel betätigt werden können. Die mit dem M otor in drei Geschwindig
keitsstufen ausführbaren Bewegungen sind:

a) Fahren auf allen drei Achsen, vor- und rückwärts.
b) Heben und Senken des W agengestclls auf der mittleren Achse, nach

dem die beiden äußeren Wagenachsen durch Bügel gegen das Wagengestell 
angezogen sind. I

c) A bstützen des ganzen W agens auf zwei Stützen. C, die außerhalb der 
Räder der Mittelachse angebracht sind, wobei die äußeren Wagenachsen 
wie zuvor festgehalten werden müssen.

d) Ausbalancieren des auf der Mittelachse gehobenen W agens mittels 
der Gewichte D, in dem der Schwerpunkt des W agens u n t e r  der Mittel
achse liegt.

e) Fahren auf der Mittelachse allein, vor- und rückwärts.
Eine Spiegelvorrichtung gestattet dem Führer die an den Schienen be- 

zeichneten Laststellungcn wahrzunehmen. Der W agen kann sowohl im 
transportfähigen als auch im gehobenen Zustand gebremst und schließlich 
auch von H and gebremst und bewegt werden, falls der M otor versagt. Das 
Gewicht des W agens beträgt rund 36 t; nach Wegnahme zweier, je 3,5 t 
wiegender Gewichte, ungefähr 29 t. Diese Gewichtsverminderung ist bei 
leichtem O berbau erforderlich. Der Belastungswagen kann auf Steigungen 
bis zu 25 %o mit dem M otor oder von H and bewegt werden. A uf den Stirn- 
und Längsseiten sind Kasten zur Unterbringung verschiedener Hilfswerk
zeuge angeordnet.
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Der Wagen eignet sich im gehobenen Zustande, also 
als Einzellast, in erster Linie zur experimentellen Unter-

m  i m  _ _ _ _ _ _ _

Stützen C, was bei den stählernen Brücken auf eine 
zwischen die Schwellen zu legende Traverse zu erfolgen 
hat, können auch bezüglich der lastverteilenden W irkung 
des Oberbaues Schlüsse gezogen werden. Ferner können 
damit die zusätzlichen Einflüsse, die eine Belastung der 
Fahrbahnen auf die H auptträger und die W indverbände 
ausübt, bestimmt werden.

Die bei der Belastung erhaltenen Bcobachtungswerte 
ergeben durch deren Zusammenstellung die Einflußlinien 
für Spannungen, W inkcländerungen und Einsenkungen. 
Durch die Gewinnung von Einflußlinien lassen sich die 
sehr verwickelten Vorgänge in den Fahrbahnen der 
eisernen Brücken erklären, was rechnerisch oder durch

innen

Abb. 5. E influßlinien der qem essenen Schienenspannungen 
(für P =  12,5 t).

0,80m.

7r-̂ f̂ i0,20mX

Abb. 7. Typische Spannungen in den Längsträgern.
Abb. G. M om entenflächen für m ittlere  Schienenfelder.

(Links Last P =  12,5 t zwischen zw ei Schwellen, 
red its  Last über e iner Schwelle.)

------------ ausgeglichene B eobachtungswerte.
-----------gerechnete W erte  (Träger auf e last. senkbaren  Stützen.)

suchung der Fahrbahnen stählerner Brücken, bei denen er 
in Anbetracht seines erheblichen Gewichtes bedeutende 
Spannungen zu erzeugen vermag. Beim A bstützen auf die

Messungen unter der W irkung von Lokomotiven nicht, 
oder nur ausnahmsweise möglich wäre. Diese Verhältnisse, 
die sich insbesondere bei der Nachrechnung der bestehen
den stählernen Brücken ungüstig fühlbar machten, hatten 
seinerzeit audt den A nstoß zur Erstellung des Belastungs- 
wagens gegeben.

 Spannung im Sctnverpunkt
—  Spannung in F/ansc/mtiffe, oben und unten 
— 1100\g/cm?
-  Druck 
+  Zug

Abb. 8. Einllußlinien der v ie r K antenspannungen der Längsträger, Schnitte Si und S:. (End- und M ittelfeld .)
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A bb. 11. M oraentenflädien  der L ängsträger für m ittlere  
Felder (P =  12,5 t).

Winkeländerungen[ab 
bei Sy undSs Neigungen

■ innen oben
- •> unten 
-außen oben
- •• unten 
-Schwerpunkt

bei seitlicher Schwelle

Einsenkungen 
beiSi,SeundSj 

in T a r n ,

direkte Belastung

Abb. 9. E influßlinien der E insenkungen und der W inkeländerungen  
bei L ängsträgerenden.

Zur völligen A bklärung der mit diesem 
W agen gewonnenen Messungsergebnisse ist 
es bei größeren Brücken meistens erforder
lich, auch bei einer Belastung mit Loko
motiven einige Messungen vorzunehmen, um 
zu prüfen, ob aus den experimentell mit der 
Einzellast abgeleiteten Einflußlinien die 
gleichen W erte nachweisbar sind (Super
positionsgesetz).

Da der Belastungswagcn nicht immer 
gebraucht wird, wird die Gcneraldirektion 
der Bundesbahnen gewiß bereit sein, ihn 
anderen Bahnverwaltungcn auf Ansuchen zu 
Meßzwecken und zur Förderung der Er
kenntnisse auszuleihen. Es sei beigefügt, 
daß die Schweiz. Bundesbahnen noch einen 
Brückenprüfungswagen besitzen, in dem alle 
zur Prüfung der eisernen und massiven 
Brücken erforderlichen Einsenkungs-, Nei-

in Mitte



Druck Zug

2t¿>\ in

in Feldmitte

bei Seifenschwetle

A bb. 13. Typische Spannungen in den Q uerträgern .

gungs- und Spannungsmesscr sowie die 
Visierinstrumente untergebracht sind. Dieser 
Wagen hat sich als sehr bequem und für die 
rasche und sichere Durchführung der Be
lastungsproben als unentbehrlich erwiesen.

3. M eßapparate:
Verwendet wurden bei der Suldbach- 

brückc die Dehnungsmeßapparatc M antel und 
Okhuisen, die Neigungsmesser Stoppani, so
wie die Einsenkungsmesser verschiedener 
Systeme, deren Genauigkeit zuvor geprüft 
wurde. Es sei hierbei auf die Schrift: Be
schreibung von Apparaten zur Untersuchung 
von eisernen und massiven Brücken, 2. Aufl., 
Bern 1924, verwiesen.

4. Meßprogramm und Messungen 
(Abb. 3 und 4):

Für die Messungen wurden rund 2V2 
Wochen vorgesehen und auch benötigt. 
Morgens wurden jcweilen die M eßapparate 
angebracht und meistens innerhalb des Tages 
zwei- bis dreimal umgestcllt. Außerdem 
kamen als Dauerbeobachtungen Temperatur-

Sfützenmoment

wirkliche Kontinuität 
volle » 
frei oufiiegend

Querkraft Schnitt S-S

Belastung Querträger

Abb. 12. V ergleichende Einflußlinien für M om ente und Q uerkräfte  
e ines m ittleren  L ängsträgers (P =  1 t).

+ nach unten 
-  nach oben

oben, Seite Brig. 
unten, »  ”  
oben,Seite Spiez. 
unten, •’ I «

■eben, S. Brig. 1 für unmittelbare 
'unten, S. Spiez] Betastung

Abb. 15. Einflußlinien der W inkeländerungen in den Ebenen der Q uerträger II und V 
(an den v ier K anten, in 50 cm A bstand vom H auptträger).

d e r  B a u i n g e n i e u r  A. B ü h l e r ,  Suldbachbrücke Mülenen. 229
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aufzeichnungen und Ausdehnungsmessungen bei den 
Rollenlagern hinzu. Abgesehen von Messungen unter der 
lotrechten Last, kamen noch solche unter Einwirkung eines 
Lastpaares von 2 t, mit Angriffspunkten am Obergurt der 
offenen Halbrahm cn, zur Durchführung, da für das 
Knicken offener Brücken in erster Linie die Nachgiebigkeit 
der oberen Enden dieser Rahmen maßgebend ist. Schließ
lich wurden die beiden Belastungsarten noch kombiniert. 
Gelegentlich wurde der Belastungswagen auf die Stützen 
„C“ gestellt, wodurch der lastverteilende Einfluß des 
Oberbaues ausgeschieden werden konnte.

Im ganzen wurden etwa 40 000 Einzelmessungen ge
macht, deren Sichten, Ausgleichung und Auswertung eine 
bedeutende Arbeit darstellte.

ir

5. Messungsergebnisse (Abb. 5 bis 27):
Im allgemeinen wurde versucht, aus den Messungen 

die vier Komponenten der statischen Schnittgrößen, näm
lich Axialkraft, Querkraft, Biegungs- und Torsionsmoment 
in bezug auf den gegebenen Meßquerschnitt abzuleiten. 
Diese vier Angaben würden gestatten, das zwar gegebene 
äußere Kraftsystem klarzustellen. Indessen konnte aus 
dem Torsionsmoment oder den Anzeichen, daß ein solches 
wirksam sei, nicht viel gewonnen werden, als die Ein
sicht, das Kraftsystem falle in der Regel nicht mit der 
Ebene des S tab-oder Trägersystems zusammen. Die Quer 
kraft ist nicht direkt feststellbar und mußte gegebenenfalls 
nachträglich als Korrektur berücksichtigt werden. Es ver
blieben sonst in der Hauptsache die Biegungsmomente

und die Axialkräfte. 
Bei einer ausreichen
den A nzahl von M eß
stellen könnten die 
N ebenspannungen von 
Fachwerkstäben be
stimmt werden. Da 
auch Formänderungen 
gemessen wurden, so 
könnte durch Elastizi- 
tätsgleichungcn eben
falls auf das äußere 
Kraftsystem geschlos
sen und bei A b
weichungen in bezug 
auf die Ergebnisse der 
Auswertung der Span
nungsmessungen eine 
Vermittlung gesucht 
werden.

A uf G rund der ge
machten Erfahrungen 
kann folgendes aus
gesagt werden.

a) Die Auswertung 
der Spannungsmessun
gen erfolgt am besten 
in der graphischen A n
passung von Seil- und 
Kräftepolygonen an 
die Meßwerte. Die 
unvermeidlichen U n
sicherheiten der Mes
sungen machten es er
wünscht, viele über
zählige Messungen zur 
Verfügung zu haben.

b) Die Anwendung 
der Elastizitätsgleichun
gen auf die Formände
rungen (Verschiebun
gen und Drehungen) 
hat gute Ergebnisse ge
liefert.

c) Die Kombination 
von Messungen der 
Spannungen und Form
änderungen erfolgte auf 
einfachste Weise so, 
daß die Auswertung 
der Spannungsmessun
gen für alle Meßstellen

Abb. 16. EinfluBlinien der 
E insenkunqen bei den Q uer
trägern  II und V in der 
Brückenachse (Si) und unter 

den L ängstlägern  (S ,).
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durchgeführt (Linien für Aixalkräfte und M o
mente) und hernach eine Probe für die Form
änderung (Drehungen und Biegelinien) ge
macht wurde.

Die Einflußlinien für W inkeländcrungen,
Spannungen und Einsenkungen gelten im 
allgemeinen für eine Last P =  12,51. Die 
Auswertungen sind zum Teil für eine Last 
P =  1 1 erfolgt.

Bei der Auswertung der Ergebnisse der 
Messungen wurde im allgemeinen so vorge
gangen, daß die Einzelmessungen, die wo 
möglich dreimal wiederholt wurden, unter 
sich ausgeglichen wurden, unter Berücksichtigung der End
ablesungen (Nullstellungen) bei unbelasteter Brücke. Es 
hat sich gezeigt, daß die Meßwerte bei den Nullstellungen 
nicht immer einander entsprachen, was zum Teil auf 
Temperatureinflüsse, dann aber zum Teil auf Verklemmung 
in der Brücke und dem darauf liegenden Oberbau zurück
geführt werden muß. Auch die Nietung kann nidrt als 
absolut unverschieblich angesehen werden, besonders was 
die Längsträgerschlüsse anbelangt. Ferner haben auch die 
Rollenlager gewisse Reibungswiderstände zu überwinden, 
die, je nach Richtung, die Remanenzen hervorriefen. 
Schließlich bilden die aus Flachcisen be
stehenden Zugstreben eine Ursache zu ge- /  
ringen Unregelmäßigkeiten der Arbeitsweise, 
der etwas ungleichen Anspannungen wegen.

In den nachfolgenden Darlegungen ist es 
nicht möglich, die auf den Messungen be
ruhenden Berechnungen zu wiederholen, da 
dies zu weit führen würde. Auch konnten 
bei weitem nicht alle gewonnenen Einfluß
linien für P =  12,5 t wiedergegeben werden.
W ir mußten uns darauf beschränken, einige 
charaktcristisdre Messungswertc und Einfluß
linien der verschiedenen Baugliedcr zu geben 
und die darauf fußenden Ergebnisse den 
Auswertungen anzuschließen. Alle Zwischcn- 
übcrlegungen und Kombinationen mußten 
wcggelassen werden.

 außen
 Seite B
 Seite S

Abb. 17. Einilußlinien der Spannungen an  dem  Pfosten V 
(15 cm über dem Q uerträger).

mittelbare Anteil 59,0 %, während das benachbarte Schwel
lenpaar 41,0 °/o aufnimmt. Für einen kontinuierlichen 
Balken auf senkbaren Stützen ergäbe sich nach der Rech
nungsweise von W. R i t t e r  : Graphische Statik, 3. Bd.,

p
S. 176/177, für ein —¡- ss 0,554 ein Senkungsmaß

SOsk

A
E ] , : 0,164, womit die in

c
£ =  - ss 0,000 04 oder ein e =

A  t
der Abb. 6 eingeschriebenen Momente angenähert über-
cinstimmen.

Sofern die Schwellen für den vollen Raddruck be-

- in Mitte Querträger

Abb. 18. E inilußlinien der W inkeländerungen  in der Q uerrahm enebene 
bei Pfosten II und V.

6. Auswertung der Ergebnisse der Messungen und 
Berechnungen:

a) S c h i e n e n  (Abb. 5 und 6):
Um Verspannungen möglichst zu beheben und ein

fache Verhältnisse herbeizuführen, wurden die Füll- 
schwellen auf der M eßhälfte der Brücke entfernt und die 
Schwellennägel nur bis zum losen Aufsitzen auf dem 
Schienenfuß cingetrieben, wobei die Bolzen, die zur Be
festigung der Schwellen auf den Längsträgern dienen, 
entfernt wurden. Es ist zu erwarten, daß bei einem voll
ständig befestigten O berbau, wozu noch die 
Entgleisungsschienen kämen, die Lastvertei
lung ausgiebiger sein würde als bei den vor
liegenden Messungen. Die gemessenen G rößt
werte der lotrechten Biegungsmomente und 
der Spannungen für P =  12,5 t sind

messen werden, ist also eine große Sicherheit vorhanden, 
die nur im Falle einer Entgleisung herabgesetzt wird, da 
alsdann die Spurkränze ziemlich tiefe Rillen in die Schwel
len graben. Die vergleichsweise große Nachgiebigkeit der 
Schwellenauflager rührt in  der Hauptsache von der Z u
sammendrückbarkeit des Holzes quer zur Faser her und 
wird gesteigert durch Biegungen der Schwelle und Längs
träger. Die vorstehend bestimmten, auf die Schwellen ent
fallenden Lastanteile sind eher zu ungünstig, wenn in Be
tracht gezogen wurde, daß die Befestigung der Sdiienen

bei mittl. Feldern M  =  257 emt a = l,8 t/cm 2 
bei Endfeldcrn M =  365 emt a = 2,5 t/cm2 .

Aus den Messungen konnte auf Grund 
verschiedener Vergleichsberechnungen gefol
gert werden, daß für eine L a s t  z w i s c h e n  
z w e i  S-.c h w e l l e n ,  die benachbarten 
Schwellen je 45% , und das entferntere Schwel- 
lenpaar noch je 5 %  der Laft aufnehmen, wo
bei die sicher wirksamen negativen Kräfte
paare rd. 0,02-P-/ betragen. Für eine L a s t  
ü b e r  e i n e r  S c h w e l l e  beträgt der un-

Abb. 19. V ergleichende Einflußlinien (P =  1 t) für das Biegungsm om ent e ines Q uer
trägers  (zwischen den Längsträgern).

A n n a h m e  I : -------------für unm itte lbare  Belastung, ohne K ontinuitä tsw irkung und
ohne M om ente an den Enden des Q uerträgers .

A n n a h m e  I I :  -----------  w irkliche Einflußlinie, m it der la stv erte ilen d en  W irkung
des O berbaues, der te ilw eisen  K ontinu itä t der Fahrbahn und der E inw irkung von 

Einspannm om enten an den T rägerenden .
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■ innen
■Schw-
punkt

und Schwellen gelockert war. Mit Einschluß 
der W irkung der Entgleisungsschienen wäre die 
lastverteilende W irkung des Oberbaues größer. 
Dabei muß allerdings beachtet werden, daß bei 
einer L a s t f o l g e ,  die vor- und nachfolgenden 
Achsen wieder eine Rückwirkung haben, im 
Sinne einer Vermehrung der Auflagerdrücke. 
Aus diesem G runde ist der N orm alabstand der 
Tragschwellen auf Brücken zu rund 65 cm fest
gesetzt worden. Trag- und Füllschwellen wech
seln ab, so daß auch bei einer ziemlich engen 
(rd. 2 m) Achsfolge die oben genannten Last
anteile einer Schwelle nicht überschritten werden.

b) L ä n g s t r ä g e r  (Abb. 7 bis 12):
Die typische Beanspruchung der Längsträger 

zeigt die A bb. 7. Zunächst fällt auf, daß die 
vier Kantenspannungen stark voneinander ab
weichen, so daß die Bemessungsverfahren, die 
sich auf das gerechnete mittlere Verhältnis von 
„Minimum zu Maximum“ beziehen, etwas 
problematisch aussehen. Die Träger wirken 
ausgesprochen kontinuierlich, trotz den stark 
flexiblen Anschlüssen. Außerdem  besteht eine 
Längskraft, die durch die mittelbaren Zusammen
hänge mit den Untergurten der Hauptträger 
und dem unteren W indverband zustande kommt. 
Die Messung der W inkeländerungen wie auch 
die Einsenkungsmessungen in der Nähe der 
Anschlüsse (absolute W erte) sind ein untrüg
licher Beweis für die Kontinuitätswirkung der 
Träger, die nach üblicher Auffassung als bei 
den Querträgern frei aufliegend angesehen und 
berechnet wurden.

Bei der Auswertung wurde die erste Fest
stellung gemacht, daß die Exzentrizität der lo t
rechten Belastung, herrührend von der Form 
änderung der Schwelle, nicht groß ist und etwa 
1,0 cm nach der Glcisachsc zu beträgt. Das ist 
in der Hauptsache auf die bereits erwähnte 
starke Zusammenpressung der Schwellen zurück
zuführen. Die W irkung der Torsionsmomente 
wird überdies durch den aus der Biegung der 
Schwelle sich entwickelnden Schub von innen 
nach außen vermindert oder ganz annulliert. 
Aus dieser Bedingung ließe sich ein günstigster 
Längsträgerabstand errechnen; dieser ist im vor
liegenden Falle mit 1,80 m zweckmäßig gewählt.

Ferner ließen sich drei Momentenflächen für 
die M ittelfelder herleiten, und zwar für eine 
Belastung über dem Querträger (a) und dann 
in Feldmittel (b) und schließlich bei der seit
lich liegenden Schwelle (c) unter Annahme der 
oben angegebenen Lastanteile der Schwellen. 
Daraus ist ersichtlich, daß die Kontinuitäts
wirkung der Längsträger zwar gering, aber doch 
vorhanden ist. Sie entlastet einerseits den 
Längsträger nicht unerheblich, belastet aber 
anderseits dessen Anschluß an die Querträger.

Schließlich konnten aus diesen drei M o
mentenflächen die Einflußlinien einer w andern
den „Last 1“ gezeichnet werden, die die Eigen
tümlichkeit haben, als veränderliche Lastgruppen, 
also gewissermaßen nach einem Gesetz pulsie
rend, über die Längsträger zu rollen. Zum Ver
gleich sind auch die Einflußlinien mit Lastver
teilung gezeichnet für frei aufliegende und voll 
kontinuierliche Balken.

Abb. 20. E influßlinien für d ie  Spannungen von  U ntcr- 
und  O bergu rtstäben  und von  W inkeländerungen  der 

K notenpunkte.
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'nach außen
+ nach innen.

Spannungei.

nochcuße/,
+ 'noch innen

tm.m. Ausbiegungen.

Für Bemessungszwecke müßte nun ein be
stimmtes Lastenschema angenommen werden. 
Dabei wird sich im allgemeinen ergeben, daß 
für die Längsträger, infolge der Kontinuitäts
wirkung, die lastverteilendc W irkung des O ber
baues zum Teil wieder verlorengeht. Bei der 
üblichen Vernachlässigung der Lastverteilung 
und der Kontinuität kann man sich fragen, ob 
dadurch die Mehrbelastung infolge Exzentri
zität und seitlichem Schwellenschub nicht aus
geglichen wird, da diese allein M ehrbean
spruchungen bis zu 50 °/o hervorrufen können.

Beim Anschluß der Längsträger liegt eine 
Kontinuitätswirkung vor. Sie kann bedeutende 
W erte erreichen. W enn keine klare konstruk
tive Lösung möglich ist, dürfte es sich emp
fehlen, den Anschluß für ein Moment gleich 
Vs des Feldmomentes und eine Querkraft gleich 
2/.i der Endquerkraft, beide für einen freiauf- 
liegenden Träger berechnet, zu bemessen. 
Immerhin ist zu bedenken, daß je kräftiger die 
Anschlüsse ausgeführt werden, desto stärker die 
Längsträger als Hauptträgergurte mitwirken und 
die Querträger verbiegen. Von diesem Gesichts
punkt aus beurteilt, müßte der Abschluß bieg
sam und verschieblich ausgeführt werden.

c) Q u e r t r ä g e r  u n d  H a l b r a h m e n  
(Abb. 13 bis 19):

Gemessen wurden die Dehnungen (Span
nungen) in Querträgerschnitten und links und 
rechts außerhalb der Längsträg'eranschlüsse, so
wie im anschließenden Pfosten in verschiedenen 
Schnitten; ferner die W inkeländerungen bei 
den Querträgerenden. Auch hier zeigt es sich, 
daß die Beanspruchungen auf G rund be
stimmter Kontinuitätswirkurigen vor sich gehen.

Wie bei den Längsträgern, ist eine Längs
kraft vorhanden, die in der Hauptsache wohl 
auf die W irkung des W indverbandes zurück
zuführen ist und die das Bild der Bean
spruchungen sehr verwickelt gestaltet.

Die Auswertung der Meßergebnisse zeigte, 
daß die Querträger II und IV zufolge ihrer 
seitlichen Aussteifung durch die Kreuzung des 
W indverbandes in besonderem Maße horizon
talen Kräften in der Richtung der Brückenachse 
ausgesetzt sind. Dies kam auch bei den Tor
sionsmomenten, denen die Q uerträger unter
worfen sind, zum Ausdruck. Immerhin ist aus 
den Diagrammen ersichtlich, daß mit der Ent
fernung von den unmittelbaren Lastangriffen 
die Beanspruchungen beruhigter verlaufen. Die 
größten Kantenspannungen ergaben sich um 7 °/o 
höher als die W erte M v /W x .

Die Einflußlinie für das Biegungsmoment 
der Querträger-Strecke zwischen den Längs
trägern, Abb. 17, kann aus der Einflußlinie der 
A bb. 14 abgeleitet werden. Die Auswertung 
für verschiedene Belastungsschemata wird im 
allgemeinen ergeben, daß die übliche Rech
nungsweise eine Beanspruchung ergibt, die der 
größten Kantenspannung entspricht, und daß 
die größte Q uerkraft zwar etwas größer wäre 
als die gemessenen, aber eher zunehmen würde, 
wenn die Kontinuität der Längsträger verbessert 
würde.

Der Versuch mit unmittelbarer Belastung 
des Querträgers durch die Stützen C ergab, 
daß die Kontinuitätsmomente der Längsträger 
tatsächlich klein sind und daß die Spitze der 
Einflußlinie über dem Querträger durch die

Abb. 21. Einflußlinien der Schw erpunktspannungen der S treben.

Abb. 22. W aagrechte Belastung des O bergurtes m it H 
Spannungen und A usbiegungen.

2 t bei 11 und V.

-Druck 
+ Zug

nkt

Abb. 23. Einflußlinien der K antenspannungen bei Streben des un teren  W indverbandes.
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lastverteilende W irkung des Oberbaues abgeschnitten wird. 
Bei den Pfosten der Halbrahmen konnten zwischen Beob
achtungen und Beredinungen keine erheblichen U nter
schiede festgestellt werden.

M W W W m JX

Abb. 24. Vergleich der gem essenen und gerechneten K räfte bei 
U ntergurt und Z ugstreben.

M JV n w E2r

Abb. 25. V ergleich der gem essenen und gerechneten K räfte bei 
O bergurt und Drudestreben.

d) H a u p t t r ä g e r :
U n t e r g u r t e  (Abb. 20, 24): Wie aus den M eßergeb

nissen ersichtlich ist, beruhigt sich weiterhin der Verlauf 
der Einflußlinien für die Spannungen und Knotenpunkts

verdrehungen. Sie zeigen ebenfalls einen auf 
Kontinuitätswirkungen beruhenden Verlauf. Die 
größten Kantenspannungen weichen auch nicht 
mehr so sehr von den Schwerpunktsspannungen 
ab. Immerhin sind die beim Stegblech ge
messenen Abweichungen erheblich und deuten 
auf größere Nebenspannungen.

Der Vergleich mit den gerechneten Schwer
punktsspannungen zeigt überall eine geringere 
Inanspruchnahme, die auf die M itwirkung der 
Längsträger und des unteren W indverbandes 
zurückzuführen sind. Die M indcrbcanspruchung 
erreicht in den Endfeldern etwa 7 °/o.

O b e r g u r t e  (Abb. 20, 25): Die M eß
ergebnisse werden stark beeinflußt durch die 
W irkung der Halbrahmen der offenen Brücke, 
was auch durch die seitlichen Ausbiegungen des 
Obergurtes bestätigt wird. Besonders für 
Lasten in der Nähe eines belasteten Q uer
trägers treten Spannungsspitzen auf, die ein 
außerordentliches M aß erreichen. Für mehr 
oder weniger gleichmäßig verteilte Lasten auf 
die ganze Brückenlänge verringern sich aber 
die Ungleichheiten und der Obergurt wird 
gleichmäßiger beansprucht; er bleibt also gerade. 
Die Annahm e E n g e s s e r s  für die Berech
nung der Knicksicherheit der Obergurte offener 
Brücken erhält damit eine Stütze, d. h. daß die 
Knickkraft eine Totallast und einen anfänglich 
geraden G urt voraussetzt. Die Endpfosten 
haben sich, der Auflageverhältnisse der Brücke 
wegen, als sehr steif erwiesen, was E n g e s s e r  
ebenfalls annimmt (Abb. 22, 28 u. 29).

Je nach Feldlänge einer Brücke, Länge der 
verkehrenden Lokomotiven und Zuggewichten 
muß aber mit einer sehr ungünstigen Inan
spruchnahme des Obergurtes gerechnet werden, 
die in dem Verhältnis Min/M ax für die Kanten
spannungen, also für den Bemessungswert, zum 
Ausdruck käme. (In Betracht kommen ±  400 
kg/cmä.)

S t r e b e n  (Abb. 21, 24, 25): Die Einfluß
linien der Zug- als auch der Druckstreben 
zeigen einen ruhigen, stetigen Verlauf, was zu 
erwarten war. Die steifen Druckstreben sind 
gleichmäßiger beansprucht, während bei den 
Zugstreben aus Flacheisen eine ausgesprochen 
ungleiche Spannung vorherrscht; die „innen" 
gelegenen Flacheisen sind eher mehr gezogen 
als die „außen“ liegenden. Durchweg steife 
Profile sind also angezcigt. Die wirklichen 
Strebenbeanspruchungen liegen zwischen den 
Ergebnissen der genauen Berechnung des acht
fach statisch unbestimmten Fachwerkes, der 
hälftigen Verteilung der Querkräfte (d .h . D =  Z), 
und einer Verteilung der Querkräfte propor
tional den Querschnitten der Streben. Jede 
dieser Berechnungsarten darf als zulässig an
gesehen werden. Im Durchschnitt dürften die 
Beanspruchungen eher kleiner als rechnungs
mäßig ausfallen, weil die Stegbleche der G ur
tungen . sich auch an der Aufnahme der Q uer
kräfte beteiligen.

P f o s t e n  (A bb. 26): Diese haben im 
Hauptträgersystem nur eine ausgleichende Ver
teilrolle für die Querkräfte zu spielen; sie sind 
infolge der Kanapeebleche stark exzentrisdi 
beansprucht. Ihre Hauptaufgabe bildet die

JX
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Aussteifung des Obergurtes. Es wurde versucht, die Werte 
aus den Kräfteplänen für das Knotengleichgewicht bei den 
theoretischen Einflußlinien cinzutragen, was zum Teil be
friedigende Übereinstimmung ergab. Die exzentrische Be
anspruchung der Pfosten ist nicht zu übersehen, was die 
Auswertung der Messung erschwerte.

Das in der Praxis sich durchgesetzte Verfahren, die 
Pfosten für ein an ihrem obern Ende angenommene hori
zontale Kraft von l°/o der größten Gurtkraft 
zu bemessen, dürfte zweckmäßig sein.

a) Die übliche Berechnung stählerner Brücken ist im 
allgemeinen praktisch wohl genügend zutreffend, bedarf 
aber doch einer besseren Ausgestaltung.

b) Bei vernieteten Brückenbauten ist die Arbeitsweise 
nicht absolut unveränderlich, weil bei Überlastungen sich 
die betreffenden Teile entlasten können. Hierbei muß in 
dessen ein Einspielen auf veränderliche Stützungen mög
lich sein.

7. Schlußfolgerungen:
A uf G rund der Ergebnisse und  der Aus

wertung der Messungen an der Suldbachbrücke 
bei M ülenen lassen sich folgende Schluß
folgerungen ziehen: Abb. 28. Seitliche A usbiegungen des O bergurtes für lo trechte Lasten.

e) W i n d v e r b a n d  (Abb. 23 u. 27):
W enn man so sagen darf, verhält sich der 

W indverband in der Ebene des Untergurtes am 
drolligsten. Einerseits wirkt er als Teil des 
Untergurtes auf Zug, und sodann bildet er eine 
Unterspannung der Querträger I, III und V; II ^  
und IV sind durdr die seitliche Biegefestigkeit 
des Untergurtes versteift. Der Verlauf der 
Kantenspannungen der Streben ist etwas un
erwartet. Die Schwerpunktsspannungen für die 
Streben weisen nicht eindeutig auf Zugkräfte, -  
wie zu erwarten stand. Durch Überlagerung 
der vorgenannten Einflüsse entstehen auch 
Druckkräfte. Die Entlastung des Untergurtes 
der H auptträger hat also drei Ursachen: die 
Längenänderungen der rechteckigen Felder, 
die Ausweitung der Hauptträger infolge Zug
beanspruchung der Querträgeruntergurte und 
die seitliche Steifigkeit der Querträger. Es er
gab sich, daß die Teilnahme des W indverbandes 
an der Übertragung der Untergurtkräfte bis 7% 
der theoretischen Gurtkräfte erreicht, und zwar 
in den Endfeldern. Die W indverbände sollten 
aber auch im Interesse der Seitensteifigkeit einer 
Brücke nicht nur auf die W indkräfte, sondern 
auch auf die Beanspruchung durch die zu
fälligen Lasten berechnet werden. Für Eigen
gewicht kann die Anteilnahme durch einen ge
eigneten M ontagevorgang vermieden werden.
f) E i n s e n k u n g e n  d e r  H a u p t t r ä g e r

(Abb. 26):
Diese Messungen bestätigen die schon oft

mals gemachte Feststellung, daß aus Einsenkungs
beobachtungen kein Schluß auf die Sicherheit 
und das Befinden einer Brücke gezogen werden 
könne. In den Einsenkungen kommen alle 
Haupt- und Nebenwirkungen zum Austrag; auf 
die einzelnen W irkungen kann nicht geschlossen 
werden, was aus vorstehenden Darlegungen + 
ebenfalls hervorgeht.
g) K o m b i n i e r t e  W i r k u n g  d e s  B e 
l a s t u n g s w a g e n s  m i t  e i n e r  w a a g 

r e c h t e n  E i n z e l l a s t  i n  O b e r 
g u r  t h ö  h e .

Von diesen Messungen und ihrer Aus
wertung soll nur so viel gesagt werden, daß die 
Superposition nicht mehr genau stimmt, das 
heißt, die Auswirkungen des Belastungswagens 
und die der waagrechten Einzellast in Obergurt- 
höhe sind nicht mehr additiv. Die Aus
biegungen des Obergurtes der belasteten Brücke 
werden merklich größer, als es der Summe der 
einzelnen Kraftwirkungen allein entspräche. 
Diese Fragen, die in das Gebiet der Stabilität 
des Obergurtes gehören, sollen gesondert be
handelt werden.

Pfosten

) Werte ausP-lidirek 
auf Querträger V Werte aus den Kräffeptä'nen 

fürdasKnoteng/eichgemchf

P -i2 ,5 iinr
T

1 Gerechnete Biegungs/inien 
Gemessene Etnsenkungen 
(Mittet aus rechts u links)

Abb. 26. V ergleich der gem essenen und gered ine ten  Kräfte bei Pfosten 
sow ie der E insenkungen.

Abb. 27. Einflußlinien der S trebenkräfte  des un te ren  W indverbandes.
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c) Überlastungen treten ein, weil die 
übliche Berechnungsweise auf die besonderen 
Verhältnisse nicht immer Rücksicht nimmt, was 
bei schiefen und doppelgleisigen Brücken be
sonders der Fall ist. Bei geschweißten Bauten 
würden sich schlechte Erfahrungen zeigen, ins
besondere bei den Fahrbahnteilen.

d) Die Fahrbahnteile erfordern vielfach 
die meisten Unterhaltarbeiten, was ein H in
weis ist, daß dort die baulichen Verbesserungen 
wirklich am nötigsten sind.

e) Die Verbesserungen müssen darauf aus
gehen, die Zusammenarbeit der Fahrbahn, 
dann aber auch die der W indverbände mit 
den Hauptträgern zu berücksichtigen, was auf 
keine unüberwindlichen Hindernisse stößt, und 
nur ein besseres Durchdenken der Berech
nungen zur Folge hat.

f) Die Berücksichtigung des räumlichen Zusammen
hanges einer Brückenkonstruktion ergibt einen vermehrten 
Aufwand bei Fahrbahn und W indverbänden. Dafür kön
nen Ersparnisse bei den Hauptträgern verwirklicht werden. 
Es entsteht dadurch eine Verbesserung der seitlichen Stei
figkeit einer Brücke.

g) Eine allseits gutbemessene Brücke kann daher durch 
eine Verbesserung der bisher üblichen, die Bauglieder nur 
einzeln betrachtenden Berechnungsweisc gewonnen werden.

h) Die Frage nach einer den wirklichen Verhältnissen 
gerecht werdenden Bcmessungsregel ist noch nicht gelöst, 
ganz abgesehen von den dynamischen Einflüssen. Die 
Regeln hätten auf die großen Zusatz- und N ebenspannun

Abb. 29. Beanspruchung des O bergurtes durch Rahm enw irkungen.

gen, sowie die verwickelten Beanspruchungen, die in einer 
Brückenkonstruktion auftreten, Rücksicht zu nehmen. So
lange keine Klarheit herrscht, werden einfache Bemessungs- 
regcln begründet und erw ünsdit sein.

i) Messungen und Schlußfolgerungen beziehen sich 
zunächst auf zufällige Lasten, gelten aber auch für Eigen
gewicht, sofern bei der M ontierung die räumlichen Z u 
sammenhänge nicht beeinflußt werden. W indverbände 
zwischen Druckgurten können überwiegend auf Druck 
beansprucht werden.

k) Die Fragen des Knickens der Obergurte und der 
Bemessung der Knotenpunkte bleiben besonderen U nter
suchungen Vorbehalten.

Verankerung von Brücken Widerlagern im Boden.
M odellversuche.*

Von Prof. Dr.-Ing. W. Loos, Versuchsanstalt für Wasser-, Erd- und G rundbau, Karlsruhe, und Dr.-Ing. H. Breth, Hamburg.

Einleitung.
Der Z w e c k  dieses Berichtes über Entwurf von 

Brückcnwiderlagern und zur Klärung angeschlossencn Mo 
dellvcrsuche ist es, einen kurzgefaßten Überblick der Zu
sammenhänge zu geben, Beobachtungen bei den Ver
suchen zu erläutern, weitere Untersuchungen vorzuberei
ten und den Brückenkonstrukteuren eine den heutigen 
Einblicken Rechnung tragende Bewertung der W iderlager 
zu ermöglichen.

Die Verankerung von Hängebrücken und die zuver
lässige Einleitung der Kabelzugkräfte in den Untergrund 
hat für echte Hängebrücken eine große wirtschaftliche Be
deutung. Besonders schwierig ist es dann, wenn die 
W iderlager nicht in festem Fels stehen und dadurch die 
Ankerkräfte nicht in den festen U ntergrund eingelcitct 
werden können. Die erforderlichen M aßnahmen hängen 
nach Größe, Formgebung und Konstruktionsweise stark 
von den örtlichen Verhältnissen und den in Aussicht ge
nommenen Baustoffen ab. Besonders der Erdwiderstand 
von Lockergesteinen, Sedimenten, wie wir sie meist im 
Mittel- und U nterlauf der großen Flüsse finden, reicht 
nicht ohne weiteres zur Aufnahme des Kabelzuges aus. 
Man wählte deshalb öfter den Weg, die Kabel an den 
Vcrsteifungsbalkcn zu verankern und diese entsprechend 
zu verstärken. Daraus entstanden die „in sich verankerten 
Hängebrücken“, die einen wesentlich erhöhten Stahlbedarf 
hatten.

Bei den echten Hängebrücken versuchte man dadurch 
zu sparen, daß man den Erdwiderstand des Untergrundes 
und des die W iderlager umgebenden Bodens durch Anker, 
Bodenverfestigung oder dgl. erhöhte. Die Bodenverfesti
gung verspricht jedoch nur in wenigen Sonderfällen Er-

Die M odellversuche w urden 1947/48 im E rdbau institu t Prof. Dr.- 
Ing. L o o s ,  Ham burg, durchgeführt und ausgew erte t.

folg, da sie nur in kiesigen und sandigen Bodenarten 
und entsprechend günstigen Untergrundverhältnissen mit 
N utzen angewandt werden kann. H inzu kommt die U n
sicherheit in der Gleichmäßigkeit und Güte der B oden
verbesserung. Sie ist mit ein G rund, daß sie sich als 
Hilfsmaßnahme zur Verankerung von Hängebrücken bis
her nicht durchsetzen konnte.

I. Praktische Fragen und Überlegungen.
1. Den A nlaß zu vorliegender A rbeit gab ein Brücken

entwurf für eine größere Strombrücke, für die durch 
O berbaurat B o c k ,  Köln, vorgcschlagen wurde, die 
W iderlager durch tiefreichendc Spundwände oder Stahl
betonschürzen einzuschließen und durch diese A usfüh
rungsweise den Erdwiderstand so zu vergrößern, daß der 
Boden auch ohne Verfestigung den zu etwa 15 000 t er
mittelten Kabelzug mit ausreichender Sicherheit auf
nehmen kann. Die Schürzen sollten vor und hinter den 
W iderlagern senkrecht zur Brückenachse angeordnet und 
durch Anker oder Stahlbetonkonstruktion miteinander 
verbunden werden (Abb. 1).

2. Um es anschaulicher zu machen, seien auch die 
örtlichen Verhältnisse kurz beschrieben; denn man muß 
bei der späteren Betrachtung der grundlegenden Zusam
menhänge darauf achten, nicht kritiklos zu verallge
meinern. Besonders werden Grundwasserverhältnisse, 
Reibungsbeiwerte, Dichte und Gleichmäßigkeit der Lage
rung von Kiesen und Sanden und dgl. mehr die S tand
festigkeit der W iderlager stark beeinflussen. Deshalb 
wurden zur Vororientierung wenigstens einige Probe
bohrungen niedergebracht und an den gewonnenen 
Bodenproben die wichtigsten Bodenbeiwerte bestimmt. 
Sobald eine Großausführung bevorsteht, müssen umfang
reichere örtliche Vorarbeiten eingeleitet werden. Bei
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unserem Beispiel kam man in etwa 20 m u. G. erst auf 
groben Flußkies, unter dem sich dann wieder eine Braun
kohleschicht größerer Mächtigkeit befand. Den Ü ber
gang zur Braunkohle bildete Mittel- und Feinsand, der 
sich nach den Versuchen als ebenso dicht gelagert und 
standfest erwies wie der Kies. Die Verstärkungsschürzen 
der W iderlager sollten bis in den groben Flußkies 
reichen, so daß in diesen die Kabelkräfte übertragen 
werden. Bei den Untersuchungen mußte man deshalb

der Tiefe zu und wechselt im unteren W anddrittel von der 
Vorderseite auf die Rückseite der Spundwand über. Der 
ermittelte Bodendruck ist für die vordere und rückwärtige 
Spundwand (Spundwand I und II) in Abb. 2 und 3 unter 
Fall 1 angegeben. Diese Untersuchung zeigt, daß im 
Grenzzustand Gleichgewicht herrscht, wenn die Spund
wand so tief gerammt wird, daß bei dieser Rammtiefe 
der Bodendruck an keiner Stelle den Erdwiderstand über
schreitet. Für diesen Belastungszustand ist das inax.

&
vw tr~

Anker
H = 3581/m, 

z
TVT

----------- 9 .7 0 -

ßpundwand'Jl
 7,00—
Spundwand I

Geschätzte Bodenpressung

§
£
•s
e»'

clastlsdie Länge I. =  | / 4 • — JM  • —
10* • 2 ■ 10«

=  275 cm
100-30

bei gleichen B odenpressungen in Höhe der B odenoberkante w ird 

Z  =  295 t/m.

3) Für d ie steife, nicht e ingespann te  W and bei linea r mit der Tiefe 
zunehm ender W iderstandsziffer des Bodens:
Bei gleichen V erschiebungen in Höhe der B odenoberkante w ird 

6 • 358 • (3 • 12,0 +  4 • 2,19) -  6 • Z • (3 • 12,0 +  4 • 0,25)
=  6 • Z • (3 • 12,0 +  4 • 0,25);

Z =  217t/m.

die Festigkeit (innere Reibung) und das Verhalten dieser 
Bodenschicht bei vorwiegend horizontaler Beanspruchung 
berücksichtigen. Der Reibungsbeiwert des Kieses und 
Sandes wurde mit etwa tg 35° bis 38°, sein Raumgewicht 
über W asser mit etwa 1,8 t/m3 und unter W asser mit etwa 
1,1 t/m3 ermittelt.

3. G e p l a n t e  K o n s t r u k t i o n  d e r  W i d e r 
l a g e r ,  Ü b e r l e g -  u n g e n .  u n d  V a r i a n t e n .

Hierbei ging es hauptsächlich um die Auswahl des 
Baustoffes und die Bemessung der Schürzen. Als A us
gangspunkt für die Klärung der dabei auftretenden Fra
gen w urden zunächst die Beanspruchung der Verstär
kungswände und die auftretenden Bodenreaktionen so
wohl für eine Stahlspundwand, wie auch für eine Stahl- 
bctonschürze ermittelt. Das Ergebnis dieser U nter
suchungen ist in A bb. 1 bis 3 dargestellt. Die Berechnungen 
ergaben, daß die Stahlspundwände, wenn sie nach den 
bisherigen Berechnungsverfahren, etwa nach K r e y  oder 
B l u m  berechnet werden, tief genug reichen und stark 
genug sind, um die Aufnahme der Horizontalkräfte der 
Brüche im Boden zu ermöglichen. Dieser für den Grenz
zustand im Boden geführte Standsicherheitsnachweis der 
Spundwände setzt aber voraus, daß die W ände b i e 
g u n g s s t e i f  sind und sich etwa um einen Punkt drehen. 
In diesem Falle nimmt der Bodenwiderstand linear mit

Z*230t/m , 
0.0 0 1

/ / // / / / / / / / / / / / / . /

- 2 0  / \  /
-3 0 \ X
-Jb° / ś / |

\. V?.___ ---------f/3 2 tm ------ - /

-  ß ß 4 U /

•sogfpsr- 7

-9 .0  j TT V*.
-JO flj / \

-J io i / £ \ X

— P iń z tM -
\ \  
■

Belostvngsbild H.35n/n  Momente
z-zsst/m. 

00 i g L

Abb. 1. Erm ittlung der A nkerkraft zwischen den Spundw änden. 

Erm ittlung der A nkerkraft Z.
1) Bei Zugrundelegung des G renzzustandes im Boden:

Nach der s ta t. Berechnung Z =  230 t/m.

2) Für d ie elastische, im Boden e ingespann te  W and mit konstan ter 
W iderstandsziffer des Bodens:

(u> =  30 kg/cm3; J — 2 • 10° cm4; £  =  2,1 • 10® kg/cm8>

i g j g _

ßfDruckverteilungßS^ 
\  bei steifkr Wand

BelastungsbildH.jsn/n.
Z-217 t/m.

0,0 W2S

Momente

Durchbiegungen

\

078cm.

.013

Durchbiegungen

Beiastungsbi/d Momente Verschiebungen

Abb. 2. Statische Untersuchung der Spundw and I nach 3 der üblichen 
V erfahren.

1) A nnahm e: Bodendruck geqen d ie W and un ter Z ugrundelegung des 
G renzzustandes im Boden ohne Berücksichtigung der W andelastiz itä t 
und Bodenverform ung. B erechnungsverfahren v. K r e y. 2) B oden
druck gegen d ie elastische, im Boden e ingespann te  W and bei kon
s tan ter W iderstandsziffer des Bodens. 3) Bodendruck gegen d ie  steife, 
nicht e ingespannte  W and bei lin ea r m it der T iefe zunehm ender W ider 

Standsziffer des Bodens.

Biegungsmoment 1132 tm, zu dessen Deckung ein Träg
heitsmoment der W and von 2 • 106 cm4 erforderlich ist. Die 
Anker, die die beiden Spundwände miteinander ver
binden, werden mit 230 t/lfdm belastet, wenn die Durch
biegung der Spundwände in Höhe der A nker gleich groß 
(etwa 6 cm) ist.

Nach neueren Versuchen (vgl. Aufsatz von W. L o o s ,  
der in einem der nächsten Hefte des Bauingenieur erscheinen 
wird) stimmen jedoch die mit dem Grenzwertverfahren 
(Erddruckverteilung nach K r e y )  getroffenen Annahmen 
über Größe und Verteilung des Erddruckes bzw. Erd
widerstandes mit der wirklichen Belastung des Bodens 
nur überein, solange die W and steif ist und sich um 
einen Punkt dreht. Praktisch ist die Stahlspundwand,'
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auch bei besonders starker Sonderausführung, nicht starr, 
sondern biegsam und im Boden eingespannt, wodurch sich 
die Bodenreaktionen nach oben verlagern. Die Bean
spruchung der elastischen W and und des Bodens werden 
durch das Grenzwertverfahren unzureichend erfaßt, weil 
dieses die Wechselwirkung zwischen W anddrehung bzw. 
W anddurchbiegung und dem Verformungswiderstand des 
Bodens nicht berücksichtigt und die W and verbogen 
wird, bevor der G renzzustand im Boden erreicht ist. Die 
elastische W and ist statisch unbestimmt gelagert und kann 
einwandfrei nur nach dem vom Bettungszifferverfahren 
abgeleiteten W iderstandszifferverfahren berechnet und be-

f —  -  X
-2ß ■??/ \  /
- 3.0 V  

uh SS~r
\Fundamentsohie X /

1.0 N I
-S.0 i5'/ ------------- -------/
- SO Pl .. ! —/- 70 ih/ h 7 0 3 6 ~ 7
- so / ^  \  --a V j
- s o ! -S2.S7^ \ 7
-100/ /  \ t  - \ 71
-na / \ \
-12.0 \ \
-JdJkßo.wtfri \ \
ße/astangsbi/d Momente

' Z=2S5t m . n
Durchbiegungen

- 10.0
- 11.0

-t-
“H .  Berücksichtigung 

der K ra f!^~

-120 Hm_
Belastungsbild Momente 1200 Durchbiegungen

............
- 2.0 l >\ /
-3.0 1 \ \Fvndomentsohle /

W ! 
-so  f l V 61‘5 /
-so  4'j V — 730\m-~
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-so  s?,1 /  \A  \
-10.0 l / l n  \ ,
-rt,0 / /
-12.0 /fOiiitf \  \ ( i
Belastungsbild Momente Verschiebungen

Abb. 3. S tatische Untersuchung der Spundw and II nach drei der 
üblichen V erfahren .

I) A nnahm e: Bodendruck gegen d ie W and u n te r Zugrundelegung des 
G renzzustandes im Boden, ohne Berücksichtigung der W andelastiz itä t 
und Bodenverform ung. B erechnungsverfahren v. K r e y .  2) Boden
druck gegen d ie e lastische, im Boden e ingespann te  W and bei k on 
s tan ter W iderstandsziffer des Bodens. 3) Bodendruck gegeh die steife, 
nicht e ingespann te  W and bei linea r m it der Tiefe zunehm ender W ider

standsziffer des Bodens.

messen werden. Die kritische Einbinde-(Ramm-)tiefe, von 
der ab die W and im Boden eingespannt ist, hängt von 
der W andsteifigkeit und dem Verformungswiderstand des 
Bodens ab und beträgt bei dem vorgeschlagenen W and
profil etwa 11,5 m. Nach dem Grenzwertverfahren ist eine 
Rammticfe um 12,5m erforderlich; diese Spundwand ist 
im Boden voll cingespannt, so daß der beim Grenzwert
verfahren zugrundgelegte Grenzzustand im Boden nicht 
mehr auftreten wird. Die W and verbiegt sich wie unter 
1-all 2 in A bb. 2 und 3 dargestellt, der Bodendruck ver
lagert sich nach oben, wird in Nähe der Geländeoberfläche 
am größten und nimmt bei gleichzeitigem Wechsel der

Angriffsrichtung nach der Tiefe allmählich auf N ull ab. 
Die Bodendruckverteilung wurde der Einfachheit halber 
für einen konstanten, von der Tiefe unabhängigen Boden
widerstand ermittelt. Praktisch wird der Bodenwiderstand 
mit der Tiefe zunehmen und die Bodendruckverteilung in 
Nähe der Geländeoberfläche dem gestrichelt angedeute
ten Verlauf folgen (vgl. Abschn. II).

Ein Vergleich der Belastungsbilder für Fall 1 und 2 in 
A bb. 2 und 3 zeigt, daß bei der elastischen und cingc- 
spannten W and der Boden in N ähe der Geländeober- 
flächc den H auptteil der durch den Kabelzug bedingten 
Reaktionskraft aufnehmen muß, während bei der steifen 
und nicht eingespannten W and sich der Bodendruck auf 
die Gesamttiefe der Spundwand verteilt. Um dies zu ver
anschaulichen, haben wir in A bb. 2 und 3 unter Fall 3 die 
Beanspruchung der Spundwände und die Bodendrücke 
aus dem Verformungswiderstand des Bodens errechnet, 
wenn die W and biegungssteif ist und sich um einen Punkt 
dreht. Die für diesen Fall ermittelte Bodendruck- und 
Momentenverteilung ähnelt der im Grenzzustand gefun
denen, ein Beweis, daß der Grenzzustand nur auftreten 
kann, wenn die W and stärker als der Boden ist und durch 
ihre Drehung den Bodenbruch erzwingt.

In unserem Falle werden hingegen die S tahlspund
wände durch den Kabelzug in Nähe der Bodenoberfläche 
verbogen, wodurch der Untergrund vorwiegend in den 
obersten Bodenlagen belastet wird, während in der Tiefe 
keine nennenswerten Bodenreaktionen ausgelöst werden. 
Infolge dieser Verlagerung nach oben überschreiten die 
für das Gleichgewicht erforderlichen Bodenreaktionen bei 
weitem den Erdwiderstand, so daß der Boden in den 
obersten Lagen nachgeben und zu einer Ü berbean
spruchung der Spundwände und dam it zu einer untrag
baren Verschiebung der W iderlager A nlaß geben würde. 
Ein Mittel, diese Verschiebung zu vermeiden, wäre, den 
Kies vor den Spundwänden chemisch zu verfestigen. Doch 
schied diese M aßnahme infolge der hohen Kosten und 
der Unsicherheit, die jeder Bodenverfestigung anhaftet, 
zunächst aus.

4. A u f g a b e n s t e l l u n g .
Unsere Untersuchungen mit den anschließenden M o

dellversuchen sollten in der Hauptsache zwei Fragen be
antworten :

a) Sind die verstärkten W iderlager, zunächst noch un 
abhängig von der A usbildung im einzelnen, geeignet, 
den Kabelzug der Brücke aufzunehmen und in den B au
grund cinzuleiten?

b) Sind für die notwendige Verstärkung Stahlspund
wände ausreichend, oder ist es richtiger, die W iderlager 
durch tiefreichende biegungssteife Stahlbetonschürzen in 
den U ntergrund einbinden zu lassen?

Darüber hinaus konnten gelegentlich der U ntersuchun
gen auch grundlegende Einblicke über das Verhalten der 
verschiedenen W iderlagerformen im Boden gewonnen 
werden.

II. K lärung der Zusammenhänge durch Modellversuche.

I. Z w e c k  d e r  V e r s u c h e .
Zunächst bestand lediglich die Absicht, an Versuchen 

im Modell, dessen M aßstab nur 1 : 100 der Wirklichkeit 
sein konnte (später auch 1 :50), die V erbundwirkung 
und die Formgebung der W iderlager im Sand zu veran
schaulichen und daran die W irkung der einzelnen Bau
teile (Spundwände usw.) zu beurteilen. (An die Ermitt
lung exakter Rechnungsbeiwerte wurde zunächst nicht ge
dacht, da hierfür die Frage des M odellmaßstabs auf dem 
Gebiet des erdbaulichen Versuchswesens noch zu wenig 
geklärt erscheint.) Es bestand die Absicht, die Versuche 
möglichst auf die verschiedenen geplanten praktischen 
Lösungen abzustellen, und es wurde ins Auge gefaßt, so
bald das geplante Bauwerk ausgeführt werden soll, zur
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Extrapolation geeignete Versuche anderer Maßstäbe, allen
falls sogar Großversuche, anzusetzen.

2. A n o r d n u n g  d e r  V e r s u c h e .
Die Modellversuche im M aßstab 1 : 100 bzw. 1 :50 

wurden in einem Sandkasten durchgeführt, dessen A b 
messungen die Möglichkeit einer unbehinderten Glcit- 
flächenbildung um das M odell herum gewährleisteten. 
U nter dem Modell 
befand sich noch 
eine genügend star
ke Sandschidit, so 
daß auch Setzungen 
auftreten konnten.

Als Versuchsboden 
diente ein feinsandi
ger Mittelsand, der 
bei den Trockenver
suchen zur besseren 
Feststellung und Be- 
obachtung von Bo- 
denaufbrüchen leicht 
angefeuchtet wurde.
W ährend und nach 
dem Einbau des Mo
dells wurde der Sand 
mit einem H and
stampfer möglichst 
gleichmäßig abge
stampft. Für die 
Durchführung des

Versuches unter 
W asser wurde das 
Modell ebenfalls im 
T rockenen eingebau t 
und dann vorsichtig 
unterW asser gesetzt.

Die stufenweise 
Belastung der ein
gebauten Modelle 
erfolgte durch Zug 
in Richtung der in 
der N atur vorhande
nen Kabelzugkräftc 
mittelsDrahtseils.das 
vom Modell über 
eine Rolle geleitet 
wurde. A n  diesem 
Seil wurde die Be
lastung vorgenom
men, bei den Ver
suchen im Maßstab 
1 : 100 durch A n
hängen von Gewich
ten, bei dem Versuch 
im M aßstab 1 :50 
durch eine aus einem 
zweiarmigen Hebel

bestehende Be
lastungsvorrichtung.
Bei den Modellver
suchen im Maßstab 
1 :100 wurde bis 
zum Bruch belastet 
fmax. etwa 60 kg), beim Versuch im Maßstab 1 :50 mußte 
bei einer Belastung von 500 kg abgebrochen werden, da die 
Belastungsvorrichtung eine weitere Steigerung nicht zuließ.

Die Modellbewegungen während eines Versuches 
w urden durch drei an einer besonderen Vorrichtung an
gebrachte M eßuhren gemessen (Abb. 7 u 8), vorne in 
horizontaler und vertikaler, hinten in vertikaler Richtung. 
Es wurde nicht nach einem festen Zeitplan abgelesen, 
sondern bei jeder Laststufe abgewartet, bis alle 3 M eß

uhren vollständig zur Ruhe gekommen waren. Für die 
Versuche im M aßstab 1 :100 wurde ein M odell aus Holz 
verwendet. Als Ausgleichsgewicht wurden Eisenrollen 
auf das M odell gelegt. Dabei ließen sich Schwerpunkts
verlagerungen gegenüber der N atu r nicht ganz vermeiden. 
Das M odell im M aßstab 1 :50 wurde aus Beton her
gestellt. W egen der kurzen zur Verfügung stehenden Zeit 
wurde eine in sich versteifte Schalung verwendet, deren

Außenm aße die Sollmaße des M odells waren. Die Scha
lung konnte dadurch auch während des Versuches am 
M odell bleiben. Die völlige Erhärtung des Betons 
brauchte nicht abgewartet zu werden, und eine Bewehrung 
des Betons war nicht erforderlich. Die A bb. 4 bis 8 ver
anschaulichen die Versuchsanordnung und einige Phasen 
der Versuchsdurchführung. Die Abmessungen und Ge
wichte der M odelle selbst wurden möglichst nach den 
Gesetzen der Ähnlichkeitsmechanik gewählt.

«  M odcll- 
Jü Beschreibung

iModcllquerschnitt M odcllgrundriß 
mit Bodcnaufbruch

Verschiebungen 
an den M eßstellen I, II, III.

kg

1 1:100
ohne

Spundwand

1:100

mit 1,0 mm 
starken 
Zink

blechen

3 i 1:100

mit 1,75 mm 
starken 
Stahl

blechen

mit 3,0 mm 
- . starken
1 :1 0 0  Stahl-

blechen

mit vorderer, 
« 40 mm
1 : 100 starker

; Holzbohle

M eßstellen
S K

22 JR
X— y y  . Ti

-• . >

60
*9

% 30 25 ^  20,
yn:

1 2 3 ¥ 5  mm, 7
Verschiebung

35

60
K9

^ 3 0

50

§>2T
20
10

0

60

1-®  
N  20

10

0

1 2  3  4 5  mm, 7 
Verschiebung

X M
‘ A b ’- J. —

r 'X

1 2  3 4 5  mm, 7
Verschiebung

tt. KS]
i e'WtH^  20 f

27 X

I /- -2Z7

2 3  4 5  mm, 7 
Verschiebung

Abb. 4. Übersicht der Versuche m it verschiedenen Form en der W ider- 
latrer. A ngabe der G renzlasten  (Ankerzug) und V erschiebungen.
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3. D u r c h f ü h r u n g u n d  E r g e b n i s  
s u c h e .

V e r -

Die Beobachtungen während der Belastung bis zum 
Bruch sind in den A bb. 4 bis 6 übersichtlich zusammen
gestellt und im Nachstehenden kurz erläutert.

Versuch 1. Zunächst wurde das W iderlagermodell 
ohne Schürzen bis zum Grundbruch belastet. Dieser trat

; M odell- j 
bcschrcibungi

Model Iquersdinitt M odcllgrundriß 
m it Bodenaufbruch

Verschiebungen 
an den M cßstellen I, II, III.

1:100

1:100

8 1:100

9 1:100

mit 40 mm 
starken 

Holzbohlcn, 
starre 
V er

ankerung

durch
gehende

Tief
gründung

10 1:100

mit. 40 mm ' 
starken ! 

Bohlen und 
vorderer, 

waagrechter 
Platte

Abb. 5. W ie Abb. 4.

bei einem Zug von 25 kg nach einem Bodenaufbruch vor 
dem W iderlager ein.

Versuch 2. Durch die Verstärkung mit 1 mm starken 
Zinkblechen konnte die Grenzlast nur auf 35 kg gesteigert 
werden, da die Bleche sich verbogen und keinen tiefer
gehenden Bodenaufbruch erzwingen konnten. H inter 
dem W iderlager wurde kein Bodenaufbruch beobachtet. 
Dieser Modellversuch entspricht etwa dem mit Stahlspund
wänden verstärkten W iderlager, von dem ebenfalls durch

-JE

f i

1 2 3 ¥ 5  mm. 7
Verschiebung

das Verbiegen der W ände und das Nachgeben des Bo
dens in den obersten Lagen keine nennenswerte Zunahme 
der Standfestigkeit erwartet werden durfte.

Versuch 3. Eine wesentliche Steigerung der Standfestig
keit wurde bei den M odellversuchen mit 1,75 mm starken 
Stahlblechen erzielt, die infolge ihrer größeren Steifigkeit 
vor dem W iderlager einen weiterreichenden Bodenaufbruch

als die Zinkbleche
__________________________________ auslösten.

Versudi 4. 3 mm
| _ ! starke Bleche er

zwangen zusätzlich 
einen Bodenauf
bruch hinter dem 
Widerlager. Mit 
der Größe der be
wegten Bodenmas
sen stieg die G renz
last auf 50 und 54 kg 
an. Ähnliche Ergeb
nisse brachten die 
Versuche 7 und 8, 
bei denen die Stahl
bleche durch 40 mm 
starke Holzbohlcn, 
die die Betonschür
zen nachahmen soll
ten, ersetzt wurden. 
Sie bewiesen, daß 
mit der Zunahme 
der Steifigkeit der 
Verstärkungswändc 
und der Verlage
rung der Boden
reaktionen nach der 
Tiefe die S tand
festigkeit des W ider
lagers erhöht wird.

Versuch 9 bis 12. 
Die in Abb. 4 bis 6 
zusammengestellten 
Versuche zeigen, 
daß mit den Blechen 
bzw. Bohlen die
selbe W irkung und 
Standfestigkeit er
zielt wird wie mit 
einem gleich tief ge
gründeten massiven 
Widerlager. Um dies 
zu beweisen, wurde 
beim Versuch 9 ein

54

50

kg

|3v
70

60
kg

^  30 
^20 

70

•**

k I - /
M

/
7 2 3 ¥ 5  mm 7

Verschiebung

E I UL

2 3 ¥ 6  mm 7
Verschiebung

48 V
N •

70

P\ 'U

0 7 2 3 ¥ 5 mm, 7
Verschiebung

52

60

l ’W

»n 20 
70

' 0

I tiefgegründetes
Widerlager nach

JE gebildet, das etwa
f die gleiche Grenzlast

aushielt wie das mit
__ den Blechen oder

7 2 3 ¥ 5  mm 7. . .  Bohlen verstärkte
ers ie ung Modell. Es genügt

also, ein vorwiegend 
horizontal bean- 
spruchtcsFundament 

quer zur K raftriditung mit tiefreichenden Stahl- oder 
Betonschürzen zu versehen, um dem Grundkörper die
selbe Standsicherheit zu geben wie ein durchgehend tief
gegründetes Fundam ent sie hat.

Dieselbe Verbundwirkung wurde bereits erzielt, wenn 
das W iderlagermodell lediglich hinten durch eine tief- 
rcichende Bohle verstärkt wurde. Die vordere Bohle allein 
konnte hingegen die Standfestigkeit des W iderlagers nicht 
nennenswert erhöhen (vgl. Abb. 4 bis 6, Versuche 5 und 6).
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Die ungleiche W irkung der beiden Bohlen ist auf die ver
schiedene Tiefe der Erdkeile vor und unter dem W ider
lager zurückzuführcn. W ährend der Erdkeil hinter dem 
W iderlager bis an die Unterkante der rückwärtigen Bohle 
reicht, setzt die Gleitfläche vor dem W iderlager wesentlich 
höher, etwas über der Sohle des Widerlagers an.

Der rückwärtigen Schürze ist daher nach dem Vor
stehenden eine weit größere Bedeutung beizumessen als 
der vorderen W and, da vor allem die rückwärtige Schürze, 
wenn sie entsprechend tief und steif ausgebildet ist, dem 
W iderlager den erforderlichen Rückhalt im Boden gibt. 
Diese Aufgabe kann technisch und wirtschaftlich nur eine 
Stahlbetonschürze erfüllen, da die stärksten handelsübli
chen Spundwand
profile hierfür zu 
schwach, d. h. zu 
wenig biegungssteif 
sind. Die vordere 
Stahlbetonschürze 

ist als zusätzliche
Sicherheitsmaß

nahme anzusehen, 
die bei genügend 
tiefer G ründung des 
Widerlagers gegebe
nenfalls ganz fort
fallen oder durch 
eine Stahlspund
wand, etwa LARS- 
SEN Profil VII, er
setzt werden kann.

Beim Versuch 5 
erwies sich die V er
stärkung des M o
dells mit einer vor
deren, 40 mm star
ken Bohle als wenig 
wirksam, da der 
rückwärtige Halt im 
Boden fehlte. H in
gegen wurde mit 
einer rückwärtig an
gebrachten 40 mm 
starken Holzbohle 
(Versuch 6) etwa das 
gleiche Ergebnis wie 
bei vor- und rück
wärtig angeordneten 
Bohlen erzielt (Ver
such 8). Die Boden- 
aufbrüdie und Modellbewegungen sind etwa die gleichen 
wie beim Versuch 9, bei dem eine durchgehende Tief
gründung nachgeahmt wurde. Die Anbringung einer waag
rechten Platte vor dem W iderlager brachte beim Versuch 10 
keine Erhöhung der Bruchlast. Sie wirkte sich beim Ver
such 11 sogar nachteilig aus, vermutlich darum, weil die 
Ausbildung der waagrechten Platte die Gleitflächcnbildung 
vor dem W iderlager erleichterte.

Beim Versuch 12, der unter W asser durchgeführt 
wurde, ergaben sich unverhältnismäßig große Modell- 
bewegungen dadurch, daß der Sand sich unter dem Druck 
des gezogenen M odells in ,,T riebsand“ verwandelte. Die 
Bruchlast von 35 kg gibt aber doch den Hinweis, daß die 
Bruchlasten der Versuche über und unter Wasser sich etwa 
verhalten wie die entsprechenden Raumgewichte des Bodens.

Das wesentliche Ergebnis der Modellversuche war, daß 
der Boden zwischen den Schürzen erdstatisch unwirksam 
ist und die Standsicherheit eines mit Schürzen verstärkten 
Widerlagers etwa gleidi dem eines durchgehenden massi
ven Gründungskörpers ist, wobei die Gründungstiefe mit 
der hinteren Betonschürze gegeben und der Boden unter 
dem W iderlager statisch als ein Bestandteil des Funda
mentkörpers anzusehen ist.

Abb. 9 zeigt die Ergebnisse eines Vorvcrsuchcs, der 
die bei den anderen Modellversuchen beobachteten Er
scheinungen, besonders die bessere W irkung der rück
wärtigen Schürze (vgl. zwischen Versuch 5 und Versuch 6) 
einigermaßen belegt und erklärt. Man sieht daraus, daß 
die Auflast den Grundbruch verhindert und dadurch eine 
wesentlich höhere horizontale Beanspruchung der so ge
schaffenen Verbundkonstruktion möglich ist.

4. N u t z a n w e n d u n g  u n d  A u s w e r t u n g  f ü r  
d i e  v o r l i e g e n d e  p r a k t i s c h e  A u f g a b e .
Bei den Versuchen ergab sich die Grenzlast des mit 

biegungssteifen Blechen oder Bohlen verstärkten Wider-

lagermodells im Durchschnitt mit 50 kg. Dieser Grenzlast 
entspricht etwa ein Kabelzug der Brücke von 50 • 100:| 
= 50 000 t. Der max. Kabclzug der Brücke wurde mit 
etwa 15 000 t angegeben, so daß auf G rund der M odell
versuche eine 3!i>fachc Standsicherheit vorhanden wäre; 
im Sand unter Wasser eine etwa 2,3fache Sicherheit. Die 
aus den Abb. 5—8 zu ersehenden Auftragungen zeigen 
darüber hinaus, daß sich das verstärkte M odell erst bei 
15 bis 20 kg Zug zu verschieben begann und die Ver
schiebungen bei diesem Zug an der Meßstelle I max. 
0,1 mm erreichten; ein Hinweis, daß im großen bei einem 
Kabelzug von etwa 15 000 t ebenfalls keine nennenswerten 
W iderlagerverschiebungen — max. etwa 10 mm — zu er
warten sind. Die wichtigsten Einblicke grundsätzlicher 
A rt werden am Schluß noch zusammengefaßt.

Die bisher beschriebenen 11 Versuche kann man ge
wissenhafterweise nur als Vorversuche bezeichnen, die 
zunächst lediglich die wichtigsten Zusammenhänge und 
Formgebungen veranschaulichen sollten. Sie legen jedoch 
den Gedanken nahe, sie planmäßiger fortzusetzen, um mit 
der Zeit auch mit entsprechender Berechtigung G rößen
werte für die Berechnung der W iderlager zu liefern. Bei

uo
E
E

X»rj 1
e M odel l- M odellqucrschnitt M odellgrundriß Verschiebungen

'S — beschrcibung mit Bodcnaufbruch w an den M cßstcllcn I, II, III.
Ul *T3o

! o

r-' **
lg

1:100

12

untcrW asscr 
1 mit 40 mm 

starken 
1: 100 I Bohlen und i

vorderer,
waagrechter

Platte

13

Betonmodellj 
mit Beton- I 

1:50 isdiürzcn und 
j vorderer,
I waagrechter 

Platte

U M

44

60
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%,40 
30 
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10
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u
JE

0 1 2 3 4 5 mm 7
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/ -t~ t r

*
A -
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Verschiebung
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V
;■/ I
/
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Verschiebung

Abb. 6. W ie Abb. 4
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der Kürze der Zeit war es leider nur möglich, zwei Ver
suche anzufügen, die praktisch wichtige Zusammenhänge 
klären sollten:

Versuch 12 sollte in Abweichung von den zunächst im 
Trocknen durchgeführten Versuchen zeigen, wie sich ein 
ähnliches W iderlager im wassergesättigten Boden verhält, 
weil .in der N atur am Fluß meistens mit entsprechend 
hohem W asserstand gerechnet werden muß. Es wurde er
wartet, daß die Gewichtsverminderung durch den Auf-

,282t 20 15 12 S 8 12 16 20 2 t 28cm.
16cm, 52,1kg

18mm 10 mm.

10m m,-4 f 
M eßstellelj

I 
I

'"j . _______  ̂p MeßsteHeHK

282 t 2016 12 8 t  0 t  8 12 16 202 t 28cm, 
kufbruchllnien des Bodens na cf? dem Bruch 

durch eine Zugkraft von 5 t, 0 kg

m e Verankerung _ _ j

9̂
sog
t5,0 

i S  w ,o
fas»,

30ftNj 2S,o\

20.0
15.0
10.0

/ .Meßs)et/e'jr..
/IfließstekeX,// r

_

t
V

y /'hebste/lehT

<i
t

0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0 3,5 t,0m m5,0 
Verschiebung

Abb. 7. 
Versuch N r. 7, 

M odellm aßslab 
1 : 100 mit 

M eßstellen und 
V erschiebungen, 

4fach verzerrt.

8 12 7620 2*/28 cm  
16cm. togkg 10mm

lOmi 
Meßstelle.

trieb, die Ä nderung des Reibungsbciwcrtes und die 
Sättigung des Sandes mit W asser die Grenzlast hcrab- 
setzen würden, was auch bis auf etwa 2/ä der Grenzlast 
von Versuch 10 geschah.

Versuch 13 wurde im M aßstab 1 :50 durchgeführt, um 
wenigstens einen Schritt in der Richtung der Klärung 
der M odellrichtigkeit zu machen. W ir hatten mit einer 
Grenzlast gerechnet, die bei der Verdoppelung des M aß
stabes etwa das Achtfache der Bruchlast bei Versuch 6

oder 10 betragen würde. 
Sie war bei Erschöpfung 
unserer Belastungsvor
richtung mit 500 kg dem
nach reichlich vorhanden. 
Das A uftreten von be
ginnenden Bodenaufbrü- 
chen deutet darauf hin, 
daß der Bruch bald ein
getreten wäre. Demnadi 
würden sich die Bruch
lasten bei verschiedenen 
Modellmaßstäben etwa 
wie deren 3. Potenzen 
verhalten. Ob diese G e
setzmäßigkeit besteht, 
müßte durch weitere 
Versuche anderer Maß- 
stäbc bei der gleichen 

Modellform noch nachgewiesen werden. Die G röße der 
Bewegungen scheint sich nur im linearen Verhältnis zu 
ändern.

Die große Streuung der Bruchlasten bei den ver
schiedenen Versuchen wird zum Teil dadurch erklärt, daß 
es zunächst nicht möglich war, Temperatur, Wassergehalt, 
Porenvolumen, Reibungsbeiwert und scheinbare Kohäsion 
des Versuchssandes immer genau gleich zu halten. Be
züglich der scheinbaren Kohäsion wurde z. B. beobachtet,
daß ein Schauversuch eine Bruchlast von 64 kg erreichte, 
weil er einen Tag nach dem Einbau, also bei beginnender 
Austrocknung und dadurch erzeugter scheinbarer Kohä
sion durchgeführt wurde. Der gleiche Versuch, am Tage

des Einbaues durchge
führt, kam nur auf eine 
Bruchlast von etwa 
50 kg. (Diese Versuche 
sind in der gegebenen 
Zusammenstellung [Ab
bildung 4 bis 6] nicht 
enthalten.)

------------Lage des Modells
unmilfelbar vor dem Bruch bei 

52,1 kg Zugkraft

Querschnitt

^  ft^teßstet/e 1t _____
10mm.
■4 M eßstelle m

282 t 20 16 12 8 t  0 t  8 1216-202 t 28Cm 
Aufbruch/inien des Bodens noch dem Bruch 

durch eine Zugkra ft von 50, t  kg
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bei tO.Okg Zugkraft
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|  30,0

20.0
15.0
10.0
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jl ■

—

b Met
Mel
Met

lste//el

-
ste llen  
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Versuch Nr. 8, 
M odellm aßstab 

1 : 100 m it 
M eßstellen  und 
V erschiebungen, 
4fach ve rzerrt.

0 0,5 1,0 7,5 2,0 2,53,0 3,5 Wmm.5,0 
Verschiebung

5. D ie  e r w ü n s c h t e  
F o r t s e t z u n g  i m 

a l l g e m e i n e n .
Wie im vorstehenden 

bereits erwähnt, sind 
Versuche größeren M aß
stabes unter W asser und 
schließlich sogar in an
deren Bodenarten drin
gend erwünscht. Dabei 

werden Versuche im bindigen Boden wegen der E inbrin
gung des Versuchsbodens wesentlich schwieriger sein. Bei 
den in der Auswertung noch unbestätigten M odell
versuchen und der schlechten Auswertbarkeit teurer G roß
versuche ist es auch in diesem Fall erwünscht, die nach 
Kleinversuchen und Theorie gemachten Voraussagen am 
ausgeführten Bauwerk nachzuprüfen. Es empfiehlt sich 
deshalb, beim Bau frühzeitig Festpunkte anzuordnen, um 
mit zunehmender Lastaufbringung und im Betrieb Setzun
gen und Verschiebungen, später auch infolge Sonnen
bestrahlung, Lufttemperatur, Verkehrslast, W ind, Wechsel 
der W asserstände usw. feststellen zu können. Das er-
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möglich t nicht nur eine zweckmäßige Überwachung des 
betr. Bauwerks, sondern bietet auch Aussicht auf Fort
schritte in der Erfahrung und größere Wirtschaftlichkeit 
kommender Bauten.

III. Schlußfolgerungen.
A uf G rund der Versudie und der bereits angedeuteten 

Überlegungen konstruktiver A rt erscheint es für den vor
liegenden praktischen Fall besser, statt einer Verstärkung 
der W iderlager durch Stahlspundwände biegungssteife 
Stahlbetonschürzen anzuordnen. Dabei sprechen auch 
praktische Überlegungen der Bauausführung mit, denn 
das Rammen sehr schwerer Walz- und Kastenprofilc bis 
in die erforderliche Tiefe ist schwierig, wenn nicht gar 
unausführbar. Die Fierstellung der 4 m starken Stahl-

Versuch I  
Einzelwand

Versuch H  
Gekoppelte Wände

die großen Kabelkräfte (auch bei Verwendung besonders 
starker Walz- und Kastenprofile) zu schlaff, und es ge
lingt mit ihnen nicht, den Boden bis in größere Tiefen 
zur Aufnahm e des Horizontalzuges zu zwingen. Die 
Stahlspundwände sind, wenn sie ausreichend tief gerammt 
werden, im Boden vollkommen eingespannt, biegen sich 
in der N ähe der Bodenoberfläche durch und erzeugen 
dort Bodenreaktionen, die weit größer sind als der Erd
widerstand. Von der Möglichkeit, den Boden vor den 
Spundwänden chemisch zu verfestigen, wird in A nbe
tracht der hohen Kosten und des unsicheren Erfolges be
züglich der Gleichmäßigkeit chemischer Bodeninjektionen 
abgesehen.

Die Einbindetiefe der rückwärtigen steifen Beton
schürze ist allcinbestimmcnd für die Standsicherheit des

Versuch M  
ßekoppet/e Wände mit Auf last

Abb. 9. V orversuch m it einfacher und gekoppelter W and ohne und m it Belastung der Oberfläche. (Zur K lärung der
besseren  W irkung der rückw ärtigen Schürze!)

betonschürzen kann so erfolgen, daß zunächst 2 Stahl
spundwände gerammt und an ihren Enden durch Q uer
wände verbunden werden. Anschließend wird der Kies 
innerhalb der Spundwände unter Wasser abschnittweise 
ausgehoben, die Baugrubensohle betoniert, dann die Bau
grube leergepumpt und die ganze Verstärkungsschürze 
betoniert oder der Beton unter Grundwasserabsenkung im 
Trockenen eingebracht. Die Spundbohlen können allen
falls wieder gezogen werden. Die Verankerung der bei
den Stahlbetonschürzen erfolgt dann durch 80 mm starke 
Brückenseile in etwa 1,2 m Abstand mit Vorspannung. 
Die Versuche geben auch einen Hinweis, daß man nicht 
nur bei der Ermittlung der Beiwerte, z.B . tg cp halt
machen darf, sondern daß für die Standsicherheit des Bau
werks die Form und A nordnung der Verankerungskörper 
m aßgebend sind. Das deckt sich schlecht mit den Ge
pflogenheiten vieler Konstrukteure, von Erdbauinstituten 
nur einzelne Beiwerte zu erfragen und mit diesen W erten 
beim Entwurf der G ründungskörper nach eigenem Be
lieben zu verfahren.

Zusammenfassend kommen wir auf G rund unserer 
Untersuchungen zu folgender Stellungnahme zu dem vor
liegenden Vorschlag für die Verankerung der Brücken
widerlagcr:

Die W iderlager sind mit ausreichender Sicherheit in 
der Lage, den errechncten Kabelzug der Brücke aufzu
nehmen, wenn sie durch biegungssteife und genügend 
tief reichende Starhlbetonschürzen verstärkt werden. Für 
die Brücke schädliche Widerlagerverschicbungen sind bei 
dem angegebenen Kabelzug nicht zu erwarten. Stahl
spundwände sind bei so großen Ankerzugkräften als Ver
stärkungsschürzen ungeeignet. Sie sind im Hinblick auf

Widerlagers. Die vordere Schürze kann schwächer aus- 
gebildet und flacher gegründet, gegebenenfalls audi durch 
eine Stahlspundwand ersetzt werden. Die Tiefe der hin
teren Betonschürze hängt von der Größe des Kabelzugcs, 
der Festigkeit des Bodens und der Breite des W ider
lagers in der Ebene des Kabelzuges ab. Die Schürze 
ist um so tiefer und stärker auszubilden, je größer der 
Kabclzug wird. Ein mit einer rückwärtigen Betonschürze 
versehenes W iderlager wirkt statisch in der gleichen 
Weise wie ein massives bis in die Tiefe der Schürzenunter
kante gegründetes W iderlager. Die Richtigkeit dieser Ein
sicht wurde durch Modellversuche bestätigt. Deren Ergeb
nisse stimmen mit der wiederholt gemachten Beobachtung 
überein, daß mitunter einzelne, in den Boden vorgetric- 
bene Baugliedcr dieselbe W irkung erzielen wie ein mas
sives Bauwerk mit entsprechenden Abmessungen und 
Gründungstiefe. In diesem Zusammenhang wird auf die 
erhöhte Standsicherheit von Straßendämmen mit sand- 
gefüllten Schlitzen in moorigem U ntergrund oder auf die 
Gitterwand als Stützmauer verwiesen, die auf einer ähn
lichen V erbundwirkung zwischen Bauwerk und U nter
grund beruhen. Von diesem Standpunkt aus betrachtet, 
gewinnen die Untersuchungen über den beschriebenen 
Einzelfall hinaus an Bedeutung, indem sie uns zeigen, 
daß mit Spundwänden, Betonschürzen oder Pfahlreihen 
bei horizontaler Beanspruchung des Bauwerkes dieselbe 
Standsicherheit erzielt werden kann wie mit einer durch
gehenden Tiefgründung. Diese Erkenntnis gewinnt in 
Anbetracht der damit erzielten Baustoff- und Kostenein
sparung besonders an Bedeutung.

Selbst wenn es für solche Brückenwiderlager ein aner
kanntes Rechnungsverfahren gäbe und man über die boden
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physikalischen Rechnungswerte, besonders den Reibungs
koeffizienten des Bodens und den Sicherheitsgrad, Klarheit 
hätte, zeigt sich doch, daß die F o r m  der Widerlager bei 
sonst gleichen Abmessungen nach dem Ergebnis der Ver
suche eine große Streuung verursacht, d. h. daß man durch 
eine Berechnung allein beim heutigen Stand nicht zum 
Ziel kommt.

Ausblick.
Die Versuche ließen sich noch weitgehend im einzel

nen diskutieren. D as geschieht aber besser bei ihrer 
planmäßigen Erweiterung und Fortsetzung. W ir haben

gesehen, daß viele Faktoren, wie Wassersättigung, Be
lastung des Bodens, Änderungen in der Form der M o
delle und dgl. die Erdwiderstände wesentlich beeinflussen. 
Sehr aufschlußreich erscheint auch, daß Erdwiderstände 
an verschiedenen Stellen einer Konstruktion sich offen
sichtlich nicht immer addieren lassen, d. h. daß gewisse 
zusätzliche Verstärkungen (z.B . Spundwände, horizontale 
Platten usw.) nicht wirksam werden, wenn die stärkere 
Hauptverankerung, z.B . eine rückwärtige Schürze oder 
Sporn, nachgibt oder wenn die zusätzlichen „Verstärkun
gen“ im Bereich eines ohnehin cintretenden größeren 
Grundaufbruches liegen.

Kurze Technische Berichte. 
D ie Harlan County-Talsperre.

Die Harlan County-Talsperre ist ein Teilstück des 
Pick-Sloan-Plancs für den Hochwasserschutz am Kansas- 
Fluß und am Missouri flußab von der Stadt Kansas USA. 
Die Fertigstellung ist für 1951 geplant. Die Talsperre liegt 
am Republican-River ungefähr 380 km oberhalb des 
Punktes, wo dieser sich mit dem Smoky-River zum Kan
sas-Fluß vereinigt. Das Staubecken hat einen Inhalt von 
1050 hm3, von denen 615 hm3 dem Hochwasserschutz
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Abb. 1. G ew ählter Entwurf für Überfall und Tosbecken.

dienen, 185 hm3 für die Bewässerung von 35 000 ha Land 
und der Rest als Ausgleich und für die Verlandung vor
gesehen sind. D irekt geschützt werden 56 000 ha am Re- 
pubiican-River, durch Verkleinerung der Hochwässer am 
Kansas bzw. am Missouri haben 61 000 ha bzw 236 000 ha 
Nutzen. Das Einzugsgebiet ist 54 000 km2 groß. Das 
Staubecken hat bei Höchststau eine Oberfläche von 
9200 ha und eine Ufcrlänge von 190 km.

Das Republican-River-Tal ist an der Staustelle 3,2 km 
breit. Das Flußbett beansprucht davon 75 m; es liegt 
etwa in der Mitte des Tales. Genaue Studien zeigten, daß 
es am wirtschaftlichsten ist, das Ganze durdr einen Damm 
aus gewalztem Erdmaterial abzuschließen, der durch ein 
betoniertes Übcrfallbauwerk von 426 m Länge links vom 
Flußbett abgelöst wird.

Der Damm hat eine Gesamtlänge von 3,23 km, eine 
größte Höhe von 33,50 m und eine mittlere Höhe von 
etwa 26 m links und 30 m rechts vom Flußbett. Die 9,15 m 
breite Krone trägt eine 6,70 m breite gepflasterte Straße. 
Die Seitenneigungen wechseln von 1 : 2,5 bis 1 :4 . A n der 
Oberwasserseite ist eine durchlässige Schicht unmittelbar 
unter dem Pflaster eingebaut, um beim Absenken des 
Wasserspiegels ein Lösen des Pflasters zu verhindern.

Die Betonkonstruktion, der Überfallquerschnitt und 
das Gewichtsmauerprofil, haben eine größte H öhe über 
dem tiefsten Punkt der G ründung von 44,8 m (Abb. 1). 
Der Überfall wird durch 18 Sektorschützen von 9,15 m 
Höhe und 12,20 m Breite verschlossen. M it einer Übcr- 
fallhöhc von 9,40 m kann er eine Hochwassermenge von 
rund 13 000m 3/s bewältigen. Stollen dienen zur Besich
tigung und zum Auspressen.

Ferner sind 9 Grundablässe vorhanden von je 1,52 m 
Breite und 2,44 in Höhe. Um die Kavitation herabzu
setzen, ist die Höhe am A uslauf um 15 % ermäßigt. Jede 
Öffnung wird von einem Betriebsauslaß und einem 
Grundablaßschieber verschlossen. Die Leistung der 
Grundablässc ist maximal 550 m3/s. Für die Bewässerung 
wird das W asser aus 2 G rundablässen ausgelassen, aus 
einem Rohr von 0,76 m Durchmesser und einem von 1,52 m 
Durchmesser mit einer Leistung von 56,5 m3/s. Die Ener
gie des Wassers am Überfall wird verzehrt durch ein 
45,7 m langes Tosbecken mit 2 Reihen 2,44 m hohen Zahn

schwellen und einer Betonschwelle von 4,57 m Höhe und 
33,5 m Breite.

Für den Bau des Dammes sind 9,2 hm3 Erdmassen, 
ferner 200 000 m3 Pflasterung erforderlich. Die Betonbau
werke erfordern 2,45 hm3 A ushub und 333 000 in3 Beton. 
Die Kosten für die H arlan County-Talsperre werden 
etwa 25 Mio. Dollar betragen.

Der Bau der Talsperren im M issouri-Gebiet stellt den 
entwerfenden Ingenieur vor ungewöhnliche Probleme. 
Die Gründung, die mit Dolomit und Kalkstein in den 
unteren Teilen des Einzugsgebietes bis zu weichen T on
schichten in den oberen wechselt, verlangt grundsätzlidi 
verschiedene Entwurfsgestaltungen. In den unteren Par
tien können gewöhnlich die Baustellen so gewählt wer
den, daß sich von selber Betonbauwerke als wirtschaft
lichste Lösung ergeben; die schlechteren Gründungsver
hältnisse im oberen Teil machen zusammen mit der 
Knappheit an geeignetem Zuschlagsmatcrial für den Beton 
und den breiteren Tälern die Erstellung langer Erddämme 
notwendig. Die Betonbauwerke beschränken sich dabei 
auf kurze Überfallbauwerke. Obschon die Harlan- 
County-Staustelle zu dem letzteren Typ gehört, so beein
flussen doch die örtlichen Gründungsverhältnisse wesent
lich die Entwürfe sowohl des Überfallbauwerkes als auch 
des Erddammes. Im allgemeinen besteht der Felsen der 
Flußsohle und der U ntergrund der Umgebung auf viele 
km im Umkreis der Baustelle aus Niobrara-Kalkstein. 
Dieser ist hauptsächlich aus kleinen Kalkschalcn zusam
mengesetzt und ist als Felsen verhältnismäßig weich. W o 
er nicht verwittert ist, ist er ziemlich undurchlässig und 
ein günstiges Gründungsmaterial. Es ist aber durch 
Bruchebenen vielfach gespalten, im allgemeinen unter 45° 
zur H orizontalen oder steiler, und durdi zahlreiche nahe
zu horizontale Spalten von 2 cm bis mehr als 8 cm Stärke. 
Diese sind mit Betonit-Ton gefüllt. Der N iobrara-K alk
stein ist überlagert von unzusammenhängenden Forma
tionen, hauptsächlich Löß und Sand, und zwar in S tär
ken von 12 bis 21 m.

Die Untersuchungen in der Gründungsfläche für den 
Überfall zeigten Unterschiede in der Höhenlage der stär
keren Betonit-Spalten, die eine Vertikalverschiebung von 
rund 7,50 m vermuten läßt. Die Ge
samtdicke dieser Spalten beträgt hier 
etwa 45 cm auf der untersuchten Tiefe 
von 30 m. Druckversuche am gesun
den Kalk zeigten, daß dieser ein gutes 
Gründungsmaterial ist. Jedoch zeig c 
die Anwesenheit von Vcrwerfungs- 
spalten besonders mit den V erfüllun
gen von bentonitischem Material alle 
Anzeichen eines geringen W iderstan
des der G ründung gegen horizontale 
Kräfte. Der Entwurf eines geeigneten 
Querschnittes von 44,8 m H öhe mach'.e 
daher gründliche Untersuchungen not
wendig.

A ußer den gewöhnlichen Bohr
löchern war es daher erforderlich, den 
Felsen mit den Bentonitspalten aufzu
nehmen und möglichst große unge
störte Bohrkerne zu gewinnen. N adi 
einem besonderen Verfahren wurden 
die Bohrkerne von 84 cm Durchmesser „ , , ,
in verschiedenartiger Höhe entnom- ¡^de^Bentonit- 
men. Damit wurden Druck- und Schichten.

+573- -*573
m. ■ m

*570- -*570

+567-
■fS"Bruchfuge 
r* 567

+567- -*561M

*561-. '-+561

*556A = -+558

*555- -+555

Abb. 2.
Typische A ufnahm e



DER BAUINGENIEUR
24 (1949) HEFT 8

Kurze Technische Berichte. 245

Schubversuche gemacht. Zwei K ronenbohrungen von 
92 cm Durchmesser wurden sehr sorgfältig ausgeführt und 
laufend Photoaufnahm en im Bohrloch gemacht. Die Ben- 
fonitspalten in einem dieser Bohrlöcher sind in der A bb. 2 
dargestellt.

Das Ergebnis der Druckversuche war, daß ein gesun
der Kalk ohne Spalten im Mittel etwa 70 kg/cm2 aus
hielt. Die Schubversuche mit den Bentonitspalten ergaben 
ziemlich gleichmäßig einen Koeffizienten der inneren Rei
bung von 0,20 und 0,28 kg/cm2 für die Kohäsion. Die Zu- 
saminendrückversuchc für das Bentonitmaterial ergaben 
für Belastungen, die der Betonauflast entsprechen, unge
fähr eine Zusammendrückung auf 15 % . Man wählte für 
den Kalkfclscn eine zulässige Druckspannung von 
14 kg/cm2, eine zulässige Schubbeanspruchung von 7 kg/cm2 
und einen Elastizitätsmodul von 7700 kg/cm2. Für die 
Spalten wählte man einen Reibungsfaktor von 0,13 und 
für die Kohäsion 0,19 kg/cin2, d .i. etwa 2A der ermittelten 
W erte. Die Ergebnisse der Versuche, besonders mit dem 
Bentonit, zeigten, daß der Entwurf unzureichend war, der 
die Möglichkeit des Gleitens entlang einer Bcntonitspalte 
außer A cht ließ. Ferner war ein verschieden starkes 
Setzen infolge der verschieden starken Bcntonitzwischen- 
lagen in den einzelnen Querschnitten möglich.

Für den Überfall wurden vier Vcrgleichscniwürfc auf
gestellt, darunter auch ein Rundkopfpfcilcrcntwurf, wie er 
bei der D on M artin-Talsperre in Mexiko und bei Rio 
Negro in U ruguay mit Erfolg gebaut wurde. Mit Rück-

a) Linke Terrasse

610m.
S31.S

0 100 000 m
Abb. 3. Typische Dam m querschnitte.

sicht auf die Aufnahme der waagrechten Kräfte wurde für 
den Überfall aber ein Gewichtsmauerquerschnitt gewählt. 
Ursprünglich hatte dieser einen schmalen Sporn an der 
Wasserseite. Die Tiefe dieses Sporns wurde beibehalten, 
die Spornbreite aber etwas erweitert und deren luftseitige 
Böschung so abgeflacht, daß sie unter dem ganzen Q uer
schnitt hinreichte. Sie wird dann etwa normal zu den 
angreifenden Kräften, wie es A bb. 1 zeigt, ln  der stati
schen Berechnung wurde angenommen, daß der Bruch 
durch Gleiten entlang einer Bentonitfuge auf der Höhe 
der U nterkante Sporn bis zur Unterkante der Ausbetonie
rung des Tosbeckens erfolgt. Die Kosten ergeben sich 
dabei etwas' geringer als für eine Rundkopfpfeilermauer.

Die Gründungsschwierigkeiten sind nicht nur auf die 
Betonbauwerkc beschränkt. Laboratoriumsversuche zeig
ten an, daß der lose Löß-Schlamm der Terrasse und der 
Seiten (mittleres Trockengewicht im natürlichen Zustand 
gleich 12S0kg/m*) in ganz ungleichmäßiger Weise ver
dichtet. Die unabsehbare A rt der Verdichtung des 
wassergesättigten Löß-Bodens hat ein außerordentlidi 
verschiedenartiges Setzen zur Folge, da der Damm teil
weise direkt auf Kalkstein gegründet ist und teilweise 
auf Löß von 11 m Mächtigkeit. (Siche A bb. 3.) Der Ent
wurf sieht die Beseitigung des Löß-Schlammes unter dem 
H auptteil des Dammes vor, ferner die Erstellung eines 
Spornes durch den darunterliegenden Sand und Kies bis 
zum Kalkstein. Im linken Teil jedoch liegt ein Teil des 
Dammes auf ungestörtem Löß und ist daher verschieden
artigen Setzungen au'gesetzt. Es ist geplant, den Löß bis 
zu einer Neigung von 1 : 31A zur Talmitte zu entfernen 
und den Damm entsprechend zu verbreitern, damit die 
ungleichmäßige Setzung auf 1 : 100 in der Achse des 
Dammes beschränkt wird.

Bemerkenswert ist noch, daß der Damm nicht wie 
üblich in Dichtungskern, Filter und Stützkörner unterteilt 
ist. Besonderes Augenmerk wurde audi hier der Frage

des Gleitens auf den zahlreichen Bentoniischichtcn, die 
nahezu waagrecht verlaufen, gerichtet. Bei der Annahme 
einer Gleitebenc direkt unterhalb der Oberfläche des 
Kalksteines stellte man eine statische Berechnung auf, 
worin der aktive Erddruck eines Keiles des höchsten 
Querschnittes von dem passiven Erddruck eines Keiles 
an der Luftseite des Dammes aufgenommen werden muß. 
Das ist tatsächlich nicht immer der Fall, weshalb im 
Flußlauf und in Teilen der Seiten eine zusätzliche A n
schüttung vorgesehen ist. [Nach Proc. American Soc. Civ. 
Eng. 74 (1948) S. 1071—1082.]

Dr.-Ing. F. O r t h ,  Berlin.

Stahlbeton-Schornstein des Talkraftwerks 
der Bradford-Corporation.

Das Kraftwerk liegt, wie der Name sagt, in einem Tal, 
dessen begrenzende A nhöhen sich zu einer Höhe von 30 
bis 50 m, weiter entfernte Hügel sogar bis zu 100 m er
heben. Es liegt weiter mitten im W ohngebiet, so daß die 
Gesundheitsbehörden eine ausreichende Höhe des Schorn
steins forderten, um Belästigungen der Bevölkerung durch 
Rauchgase mit Sicherheit auszuschließen.

Rücksichten auf den nicht allzu guten Baugrund und 
die nahegelcgenc Kondenswasscrleitung haben wegen des 
geringeren Gewichts zur W ahl eines Stahlbetonschorn
steins geführt. Die bereits im Betrieb befindlichen Hoch-
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druckkessel mit einer Dampferzeugung von 12,5 t/h waren 
mit einer Saugzuganlage ausgerüstet, deren Ventilatoren 
auf einer Bühne über den Kesseln aufgcstellt waren. 
Dieser Umstand legte es nahe, die Rauchrohrleitungen 
über dem Dach des Kesselhauses, etwa 30 m über Ge
lände, in den Schornstein cinzuführen. Der U nterbau des 
eigentlichen Schornsteines konnte auf diese Weise zur 
U nterbringung von Büroräumen verwendet werden, wo
durch Platz gespart, und die Vorteile einer zentralen Lage 
dieser Räume zu den Betriebsstätten gewonnen wurden.

Die Höhe des Schornsteins wurde zu rd. 107 m fest- 
gelcgi. Die Vorschriften des Elektrizitätsausschusses vom 
Jahr 1932 fordern das 2,5fachc der Höhe des höchsten 
Gebäudes der Umgebung plus einem Zuschlag zur Be
rücksichtigung der Gcländegestalt derart, daß die Abgase 
sicher in einen Luftsfrom abgeleitet werden, der norm aler
weise nicht mit der Erde in Berührung kömmt. Im vor-
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liegenden Fall war das höchste Gebäude das Kesselhaus 
mit 30 m Höhe. Für einen 107-m-Schornstein wurde die 
zu erwartende ‘höchste G askonzentration zu 0,21 M illion
stel in einer Entfernung vom lOfachen der Schornstein
höhe errechnet, was als unschädlich angesehen wurde.

Für die W ahl des Durchmessers war die Menge der ab 
zuführenden Gase bestimmend, wobei eine Geschwindig
keit zwischen 6 und 10 m/sek in Betracht kam. Es sollten 
die Abgase von 8 Kesseln mit einem Rauchanfall von 
142 500m3/h und 150° C abgeführt werden. Dies würde 
bei einem Durchmesser von 6,7 m eine Geschwindigkeit 
der Gase von rd. 11 m/sek bedeuten, bei Zugrundelegung 
von nur 6 Kesseln bei Vollbetrieb eine solche von 
rd. 8 m/sek. Es war nicht damit zu rechnen, daß sämtliche 
8 Kessel ständig voll belastet sein würden. Der gewählte 
Mindestdurchmesser zwischen der Abdeckung des Schorn
steinkopfes beträgt 6,82 m, die lichte W eite des Stahl- 
betonschaftcs 7,37 m.

Für die G ründung wurden Bohrpfähle vorgesehen, da 
Mangel an Platz und nahgelegene Gebäude, Kanäle und 
Rohrleitungen die Verwendung von Rammpfählen un
tunlich erscheinen ließen. Die Pfähle sollten mindestens 
42 cm Durchmesser haben und so tief geführt werden, daß 
eine Tragkraft von 50 t je Pfahl garantiert werden konnte.

Die W andstärken des Schomsteinschaftes betragen 
15 cm am Kopf und 23 cm am Fuß. Die Berechnung er
gab, daß bei W indbelastung m it 97,5 kg/m2 keine Zug
spannungen auftreten. Die größten Spannungen in der 
vertikalen und horizontalen Bewehrung infolge des 
Temperaturgefälles (innen 177° C, außen 10°) wurden zu 
620 kg/cm2 berechnet.

V or Inangriffnahme der Gründungsarbeiten wurde der 
U ntergrund durch Probebohrungen und Belastungen von 
Probepfählen untersucht, mit welchen später ebensolche 
Probebclastungcn von 3 endgültigen Pfählen verglichen 
wurden. Das Belastungsdiagramm eines solchen Versuchs 
zeigt A bb. 2. Der U ntergrund bestand aus wechselnden 
Schichten von Sand, Schotter und Geschiebelehm über 
einem gesunden, blaugrünen Sandstein, der rd. 1,80 m 
unter dem Fuß der Pfähle anstand. 103 Pfähle hatten eine 
Länge von 7,5 m, weitere 26 eine solche von 7,8 m. Der 
Pfahlbeton wurde unter Druck eingebracht, die Bohrrohrc

0 
mm.

zunehmen. Das Anheben erfolgte mit Hilfe von 24 H ub
vorrichtungen an 1 " starken Stahlstäben. A n Bewehrung 
wurden 55 t Rundstahl mit Durchmessern bis zu 32 mm 
eingelegt. Das Betonieren erfolgte in ununterbrochenem 
Arbeitsgang, wobei täglich ein Fortschritt von rd. 3 m er
zielt wurde, so daß der eingebrachte Beton also 9 Stunden 
in Schalung blieb. Diese Zeit genügte zur Erzielung aus
reichender Standfestigkeit. N ur die Decke über dem 6. Ge
schoß wurde i. W . anschließend betoniert, während die 
unteren Decken erst nach Vollendung des Schornstein; 
eingebaut wurden.

A ls Zugang zu den Rauchkanaleinführungen während 
der Montage, und um Besichtigungen und U nterhaltungs
arbeiten zu erleichtern, ist über dem Büroturm eine Stahl
betonplattform angeordnet, deren Kragbalken 4,9 m weit 
aus dem Schornstein auskragen. Der Rauchabführung die
nen 4 Kanäle, von denen 2 nebeneinander in gerader 
Richtung, die ändern beiden durch die einander gegen
überliegenden Seitenwände der Rauchkammer in  diese 
cingeführt sind. Eine mittlere Zungenwand, die 2,5 m über 
die Scheitel der Kanäle reicht, sorgt für störungsfreies 
Abströmen der Gase in den Schornstein. Die Kanäle 
sind am Schornstein auf besonderen Kragbalken, am 
Kesselhaus auf Rollen gelagert und belasten die oben ge
nannte Plattform nidit. Die Rauchkammer hat außen 
achteckigen, innen kreisrunden Querschnitt, jede der bei
den Kammerhälften ist durch eine T ür zugänglich. Zur 
Aufnahm e von Flugstaub dient ein mit Ziegeln ausgeklei- 
deter Trichter aus Stahlbeton, der an die Entstaubungs
anlage angeschlossen ist.

Für das Einschalen des Schornsteinschaftes wurden 
4 Ringe aus 1,0 m hohen, gekrümmten Schaltafeln benutzt. 
Um die nach oben zunehmende Verkleinerung des Schorn
steindurchmessers auszugleichen, waren Zwischenräume 
zwischen den einzelnen Schaltafeln gelassen, die mit rund 
gebogenen Stahlblechen geschlossen wurden. Die vertikale 
Bewehrung bestand aus Stäben 0  16 mm unten und  11 mm 
oben, die waagrechte aus 0  13 mm bzw. 10 mm.

Um eine Entnahme von Rauchproben zu ermöglichen, 
wurden 13,5 m über den Rauchkanaleinführungen 8 außen 
mit Flansch verschlossene 25 cm weite, gußeiserne Rohr
stücke eingebaut, und rund um den Schornstein ein Lauf-
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gleichzeitig mit dem Betonieren gezogen. Es waren 5 Bohr
geräte angesetzt, die jedoch nicht immer gleichzeitig alle 
arbeiten konnten. Die Gesamtzeit für die Herstellung 
der Pfähle betrug 90 Tage, so daß auf den Tag i. M.
1,4 Pfähle entfielen.

Das die Pfahlköpfe verbindende Fundam ent ist 1,80 m 
dick und wurde innerhalb S Tagen in 6 Abschnitten je
weils in  voller Höhe betoniert, die Betonierungsfugen 
durch A btreppen der Blockränder überbrückt.

Der turmartige Schornsteinunterbau, der Büroräumc 
aufzunehmen hat, hat einen nach dem Kesselhaus zu offe
nen, quadratischen G rundriß von 9,8 m Seitenlänge. Die 
W ände sind 33 cm, an den Ecken 38 cm dick. Sie w urden 
mit Hilfe einer hölzernen Gleitschalung betoniert, die 
aus einem einzigen, 1,20 m hohen Ring bestand. Die Rip- 
penhölzer hatten auch das Tragwerk der Gleitbühne auf
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steg angeordnet. Die Konsolen hierzu als Fertigbeton
teile w urden mit einbetoniert. Das Betonieren des Schaftes 
fiel teilweise in die W intermonate, wurde jedoch nur bei 
strengem Frost oder starkem W ind unterbrochen, während 
bei nicht allzu großer Kälte durch Anwärmen der Z u 
schlagstoffe und des Wassers ein W eiterarbeiten ermög
licht wurde.

Von Beginn der Betonierungsarbeiten am eigentlichen 
Schornsteinschaft ab w urden auch die Setzungen des Fun
damentes verfolgt. Die Setzungskurven sind aus A bb. 3 
ersichtlich.

D er Schornstein ist mit einem V2 Stein starken Ziegel- 
steinfutter ausgekleidet, das, durch einen Luftspalt vom 
Schaftbeton getrennt, in einzelnen Schüssen von 9 m Höhe 
ausgeführt ist. Jeder Schuß steht auf einer Ringkonsole 
der Schornsteinschaftes. Lotrechte A ussparungen in den 
Konsolen verbinden die Luftspalte hinter den einzelnen 
Schüssen. Siehe Abb. 1. Die A usführung der M aurerarbei
ten erfolgte noch während der Betonarbeiten; zum Schutz 
der M aurer war über ihnen eine Schutzrüstung eingebaut.

Die Abdeckung des Schornsteinkopfes besteht aus 
32 gleichen Formstücken aus Gußeisen; die Fugen zwi
schen den Einzelteilen sind mit Bitumen ausgefüllt.
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Steigbügel aus Bronze in 33 cm A bstand ermöglichen 
Besichtigung und Unterhaltung. Am Kopf sind außerdem 
4 Reihen solcher Tritte in lotrechtem A bstand von 1,50 m 
bei gegenseitiger Entfernung von 45 cm eingebaut.

Als M aßnahmen zum Schutz des Betons gegen die 
korrodierende W irkung der Rauchfahne hat man ver
schiedene Möglichkeiten erwogen. Von Anstrichen haben 
sich nur solche bituminöser A rt bewährt. Zum Teil wegen 
des Aussehens hat man jedoch im vorliegenden Fall eine 
dreimalige Tränkung der reinen und trockenen Oberfläche 
mit einer dünnen Lösung aus Kalziumsilikat und Soda 
gewählt, die anderwärts zufriedenstellende Ergebnisse ge
zeigt hatte. Der Sockel des Turmes und waagrechte 
Flächen, die der Benetzung und dem Säureangriff be
sonders ausgesetzt sind, wurden mit einem schwarzen 
Bitumenanstrich versehen. Erfahrungen haben gelehrt, 
daß bei den heutigen niedrigen Abgastemperaturen Rauch
kanäle und Schornsteine aus Blech keine große Lebens
dauer haben, auch wenn sie mit einer heiß aufgebrachten 
Schutzisolierung versehen sind, da die Bildung von K on
densaten zusammen mit dem Schwefelgehalt der Gase zu 
einer schnellen Zerstörung der Eisenteile führt. Es wurden 
daher beim Bau der Rauchkanäle die höheren Kosten 
nicht gescheut, und ein System mit einer besonderen 
säurefesten A usfütterung gewählt. Diese besteht aus mit 
Bitumen getränkten Asbestplatten, die in Spezialkitt ver
legt durch gußeiserne Klammern gehalten werden, so daß 
sic geringe Bewegungen der Tragkonstruktion mitmachen 
können.

Auch für die Konstruktion und das Material der 
Blitzschutzanlage war der Gesichtpunkt der Beständigkeit 
gegen Säureangriffe maßgebend. So wurde für die 6 Blitz
ableiterspitzen säurefeste unpolierte Bronze verwendet, 
die ebenso wie alle Konsolen, Verbindungsgehäuse und 
dergl. außerdem verzinnt wurden. Die obersten 12 m der 
beiden kupfernen H auptableitungen erhielten einen naht
losen Bleimantel, desgleichen die Ringlcitung, welche die 
6 Spitzen etwa 1,20 m unterhalb des Schornsteinkopfes 
verbindet. Die Erdung der Anlage erfolgt durch 2X3 
cingerammte 5,0 m lange Erdelektroden, die bis zum 
Grundwasserspiegel reichen und unter sich durch eine 
Ringleitung unter der Erdoberfläche verbunden sind.

Z u erwähnen ist noch der Verbindungsbau zwischen 
Büroturm und Kesselhaus, der der Unterbringung eines 
Personenaufzugs und der Treppenanlage dient. Er hat bei 
einer H öhe von 29 m eine Länge von 9,75 m und eine 
lichte Weite von 2,40m. Seine W ände in Stahlbeton, 
33 cm stark, sind sowohl am Kesselhaus wie am Büro
turm durch Dehnungsfugen an diese Bauwerke beweglich 
angeschlossen.

Die Arbeiten erforderten eine Bauzeit von 13V: M o
naten. Der Kostenaufwand betrug rd. 52 000 englische 
Pfund. [Nach Journal Inst. Civ. Eng. 30 (1948) S. 167.] 

Dr.-Ing. G. M e r k 1 e , Karlsruhe.

Bericht über d ie II. Internationale K onferenz 
für B odenm echanik  und G ründungen 1 9 4 8  

in  Rotterdam .
Einleitung.

Der Nutzen eines kurzen Überblickes über die Ergeb
nisse dieser Konferenz nach den inzwischen erschienenen 
PROCEEDINGS1) liegt nicht nur in einer Zusammen
fassung: „Wie weit ist die Bodenmechanik und ihre A n
wendung im Gründungswesen in anderen Ländern?“, 
sondern auch in der sich daraus ergebenden Anregung 
zu ergänzender W eiterarbeit im Versuchswesen, besonders 
auf Gebieten, die entweder in Rotterdam zu kurz kamen 
oder für die unsere deutschen Institute durch Örtlichkeit, 
Fühlung mit der Praxis, Einrichtung und die Erfahrung 
mit früheren A rbeiten besonders geeignet erscheinen. 
Auch der Vermeidung von W iederholungen und Doppcl- 
arbeit kann ein solcher Überblick dienen. Deshalb müssen 
auch allgemeine W erturteile aus den Schlußberichten ge
bracht werden. Zunächst war ein kritisch-fachlicher A us
zug der vor und nach der Konferenz erschienenen ersten 
fünf Bände geplant, um dadurch unseren Fachkollegen,

i) P roceedings of the Second In te rna tiona l C onference on Soil 
M echanics and Foundation  E ngineering (Rotterdam , June 21 to 30, 
1948).

denen diese umfangreichen (2000 Seiten) in englischer 
Sprache verfaßten Veröffentlichungen nicht zugänglich 
sind, Anregungen für die W eiterarbeit zu bringen. Der 
vor einigen M onaten herausgekommene VI. Band enthält 
aber gerade eine gute Übersicht über die 12 Hauptfach
gebiete der Konferenz. Ein VII. Band soll noch erscheinen, 
er dürfte interessante Abhandlungen bringen, braucht 
aber für diese Übersicht nicht abgewartet zu werden.

Die Bodenmechanik und ihre A nw endung im G rün
dungswesen ist eine der jüngsten Fachrichtungen des 
Bauingenieurwesens. Am Rande haben sich Geologen 
und Physiker sporadisch beteiligt. Bei der A rt der 
A rbeit ist der Meinungsaustausch, wie internationale Kon
ferenzen ihn bieten, besonders wertvoll und deren Be
richte sind die wichtigste und neueste Fundgrube der Er
fahrung. Es will scheinen, als ob die Fortschritte von 
Kongreß zu Kongreß (hier nur vom I. zum II.) relativ 
größer sind als in den alten Disziplinen (z. B. Stahl
bau, Stahlbetonbau, Brückenbau usw.). W enn wir D eut
schen auch nicht die Gelegenheit einer persönlichen Teil
nahme hatten, so ist es doch wertvoll, den Stand der 
Wissenschaft und ihrer Neuerungen zu verfolgen durch 
Lesen der Kongreßberichtc, Diskussionen und durch die 
Niederschriften ihrer Ansprachen. Es ist bei dem großen 
Umfang der Berichte unmöglich, alle ausführlich zu dis
kutieren. Bei der häufigen Duplizierung der Themen 
erübrigt sich dies ohnehin. Es wird deshalb zunächst 
Band VI, der die Zusammenfassungen gibt, durch
gesprochen. Später können dann „ausgewählte Kapitel“ 
diskutiert werden. Dennoch möchte ich mich nicht auf 
eine bloße Inhaltsangabe oder Übersetzung der Schluß- 
bcrichte beschränken, sondern — wo nötig — auch 
Kommentar dazu geben. Schon während der letzten Jahre 
war bei uns ein technisches Referatenblatt geplant das 
Wissenschaftlern und Praktikern einen Überblick über 
die Neuerscheinungen im A usland bieten sollte. Dem
selben Zweck dienen diese Kurzreferate, zumal auch von 
der schriftlichen Einsendung von Berichten aus Deutsch
land abgesehen wurde.

Einige Japaner waren bereits wieder durdi Beridite 
vertreten. Es ist müßig, über unsere künftige Teilnahme 
1 rognosen zu stellen. Sie wird möglich sein, sobald bei 
allen wieder versöhnlidrcr gedacht wird. Dann wäre 
allerdings vieles nachzuholen. W enn auch deutsche Ver
öffentlichungen in den Berichten nur sparsam zitiert 
werden, ist die deutsche Schule doch recht stark ver
treten, vor allem auch durch eine Reihe von Fachleuten, 
die bei uns studiert haben oder wcitergebildet wurden 
und jetzt im Ausland leben. Die PROCEEDINGS der
II. Konferenz ähneln im Aufbau, ja sogar in der äußeren 
Form, denen der I. Konferenz von 1936. Der Umfang 
ist viel größer geworden. Auch daraus sieht man, daß 
die Arbeit mehr in die Breite ging. Den 1936 gegebenen 
Anregungen ist man weitgehend gefolgt. Die damals ein
geführte Stoffaufteilung, für die wohl der Sekretär des 
Internationalen Komitees, Prof. A. C a s a g r a n d e ,  
Cambridge, als Urheber gilt, scheint sich bewährt zu 
haben. Auch die Vorbereitung der II. Konferenz 
(Bulletins 1—3) hat sidi seine Erfahrungen von 1936 
offensichtlich zunutze gemacht. Aber dennodi hat man 
den Eindruck, daß die Abstimmung des Stoffes un ter
einander zu wünschen läßt und ein besserer inter
nationaler Gedankenaustausch manchen überholten Bei
trag verhindert und andere neue gefördert hätte.

Der Gcncralbericht über die Tätigkeit der II. Kon
ferenz unterstreicht zunächst den Z w e c k .  Der Wunsch 
einer Fortsetzung bestand bereits 1936 in Cambridge. Als 
Land des Zusammentreffens wurde Holland vorgesehen. 
Damals wurden Vorbereitungen für 1940 gelegentlich der 
Eröffnung des Maastunnels in Rotterdam getroffen, aber 
durch den Krieg unterbrochen. Als Zweck dieser II. Kon
ferenz wird genannt:

1. die Erneuerung der internationalen Fühlungnahme 
auf diesem. Fachgebiet,

2. die Sammlung neuer Informationen,
3. die Verbesserung der internationalen Zusammen

arbeit,
4. Zusammentragen und Vergleich der Versuchsergeb

nisse,
5. Zugänglichmachen der gesammelten Einblicke an alle 

interessierten Ingenieure.
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Eine Zusammenlegung mit der 2. Weltkonferenz für 
Untergrund- und Stadtplanung wurde als günstig ange
sehen. Es wird betont, daß jeder, der an der Konferenz 
interessiert ist, einerlei ob vom Standpunkt der prak
tischen Anwendung, der Forschung oder Lehre, als will
kommen für die persönliche Teilnahme an den Zusammen
künften und die Einsendung von Berichten angesehen 
würde. Es ergab sidr eine Zahl von über 600 Teil
nehmern. Als Sprache wurde der Einfachheit halber 
Englisch gewählt. Die vorher eingesandten und nachträg
lich eingekommenen Berichte umfassen 7 Bände von über 
2300 Seiten, etwa Format D IN  A 4. Die Konferenz ver
dankt ihren Erfolg in hohem Maße der Arbeit ihres 
Präsidenten Prof. K. T c r z a g h i ,  dessen Anregungen 
von jeher, nun auch wieder seine Ansprachen und Z u
sammenfassungen in der Diskussion, dem Spezialfach 
Bodenmechanik Auftrieb gaben und die Notwendigkeit 
internationaler Zusammenarbeit in diesen porschungs- 
fragen warm betonten.

Obwohl ein großer Teil der Arbeit ehrenamtlich ge
leistet wurde, betrugen die Kosten nach der Aufstellung 
des Schatzmeisters über 40 000 hfl.

In seiner Eröffnungsrede gab T c r z a g h i  einen 
Rückblick auf die Entwicklung der Bodenmechanik von 
1936 bis 1948. Er bedauerte, daß drei Jahre nach der 
Konferenz in Cambridge die Menschheit in einen blutigen 
Konflikt gezogen wurde, der bald die W elt erfaßte. 
Daraus ergab sich die Notwendigkeit, unter schweren 
Beschränkungen zu leben und weiterzuarbeiten, und der 
freie Erfahrungsaustausch wurde für viele Jahre unter
bunden. Dennoch wurden überall neue Erfahrungen ge
sammelt, wie aus den Berichten hervorgeht. Das beweist 
überzeugend, daß die Bodenmechanik eine Lebensnot
wendigkeit für den Bauingenieur ist. Er betont die N o t
wendigkeit der Grundlagenforschung und die Nach
prüfung der auf G rund von Versuchen gemachten V or
hersagen durch Beobachtung an ausgeführten Bauten, 
beleuchtet kurz die Unstimmigkeiten zwischen dem Ver
halten des Tones bei Laboratoriumsversuchen und im 
Gelände, besonders auch bei der Untersuchung der 
Böden auf Scherbcanspruchung. Er nennt dann einige 
Fortschritte auf dem Gebiet der Außenversuche (neue 
Geräte und Messung des Porenwasserdruckes in Ton), 
Fortschritte auf dem Gebiet der Probenentnahme und der 
Erforschung des U ntergrundes, auch durch Messungen 
an O rt und Stelle, und warnt vor der Annahme, daß der 
untersuchte Boden stets homogen sei, zumal im Bau
wesen eine vertretbare A nnäherung genügt. Auch über 
die regionale Bodenkunde gibt er eine kurze Übersicht, 
nicht ohne vor Verallgemeinerungen zu warnen. Er rät 
zu einem Kompromiß zwischen dem Wünschenswerten 
und dem wirtschaftlich Erreichbaren. Auch das Grenz
gebiet der Geologie wird gestreift, wobei die Grenzen 
noch unklar sind, aber sich ein gemeinsames Gebiet 
„Geotechnologic“ abzuzeichnen scheint. In seinem A us
blick sagt T., daß weitere Fortschritte hauptsächlich von 
der Verbesserung unserer Meßmethoden im Freien, dem 
W ert der Außenbeobachtungen und der Anpassung der 
Beobachtungen an die praktischen Erfordernisse ab- 
hängen werden. Das Ziel muß sein, die Bodenmechanik 
zu einem brauchbaren W erkzeug des Ingenieurs der 
Praxis zu machen, trotz der ernsten Grenzen, die die 
N atur dem theoretischen Verfahren und den Prüfraum- 
vcrsuchcn gesetzt hat. Erfreulich ist, daß jedes W erk des 
Erdbaues einige neuartige Aufgabenstellungen bringt und 
dadurch der Reiz des Neuen nie aufhört. Die Bilanz 
ziehen dann T c r z a g h i  und der Berichterstatter 
d e  N i e  auf der Schlußzusammenkunft wie folgt: Es
wird verwiesen auf die Zusammenfassung der General
berichter, die in ihren Schlußbemerkungen eine kurze 
sachliche Übersicht der geäußerten Meinungen ihres Fach
gebietes gaben, und — wenn sie es für nötig hielten — 
auch eigene W erturteile — unter besonderer Kennzeich
n u n g — anfügen konnten. D e  N i e  sagte, daß nach den 
Diskussionen kein endgültiger Entschluß gefaßt werden 
konnte, daß z.B . auch in Fragen des Erddruckes die 
Äußerungen nicht übereinstimmten. Ähnlich war es in 
der Frage des Scherwiderstandes des Bodens. Auch der 
dreiachsige Druckversuch, der stark in den Vordergrund 
getreten ist, geschieht in Durchführung und Auswertung

noch nicht einheitlich. Die naheliegende Feststellung isl 
deshalb, daß noch sehr viel zu tun sei, um unsere Kennt
nisse der Bodenmechanik zu erweitern. Auch die M ög
lichkeit, zahlenmäßige Angaben zu machen, liege in vielen 
Fällen noch in weiter Ferne. D e  N i e’s Schlußfolgerun
gen lauten:

1. Die beratende A rbeit in den bodenmcchamschen 
Laboratorien sollte in enger Zusammenarbeit mit den 
entwerfenden und ausführenden Ingenieuren durchge
führt werden, um den größten Nutzen zu gewährleisten.

2. Bodenmechanische Voraussagen sollten immer 
hinterher durch Beobachtungen während und nach der 
A usführung der betreffenden Arbeit geprüft werden.

3. Es sei wichtig, die A nordnung und Durchführung 
der Forschungsarbeiten auf dem Gebiet der Boden
mechanik zu fördern.

T e r z a g h i  gibt dann nodi einige Ratschläge für 
die Beschlußfassung. So bald wie möglich sollte der V or
sitzende jedes nationalen Komitees dem Sekretär des 
(internationalen) ausführenden Komitees eine Liste aller 
Mitglieder seines Komitees mit ihren Anschriften und 
beruflichen Beziehungen zusenden. Auch die Vorberei
tung eines Diktionärs über Bodenmechanik geht weiter. 
Als M uster wird ein in Holland aufgestelltes Fachwörter
buch zugesandt werden.

Die Schlußansprache T  e r z a g h i s  enthält neben 
Dankesworten an Veranstalter, Berichter und Gastgeber 
auch wieder einige fachliche Hinweise. Er betont (offen
bar im Plinblick auf die gleichzeitige 2. Konferenz für 
Untergrund- und Städteplanung), daß es z.B . im Städte
bau unsere Aufgabe ist, die Arbeiten so auszuführen, 
daß vorhandene Bauwerke nicht beschädigt werden, wo
bei der Ausdruck „Schaden“ nicht scharf umrissen ist. 
Das tritt vor allem in Erscheinung, wenn durch Boden
aushub Einflüsse in der Umgebung ausgelöst werden, da 
vor allem die Arbeiten für Einschnitte und Tunnelbauten 
meist nicht ohne Setzungen der Bodenoberfläche ge
schehen. Die Bodenmechanik hat dargetan, daß kein 
A ushub möglich ist, ohne Setzungen auszulösen, daß 
man aber deren Größenordnung und Verteilung be
stimmen kann. Aber nicht nur dem Stadtbauingenieur 
bietet die Bodenmechanik eine Hilfe, sondern dieser 
schafft auch Gelegenheiten, die W irkung an Boden
körpern infolge von Erdarbeiten zu beobachten und zu 
messen. Sogar die Ansprache T .’s beim Abschiedsmahl 
enthält noch einige bemerkenswerte fachliche Hinweise. 
T c r z a g h i  nennt u. a. die außergewöhnliche Ver
schiedenartigkeit des Untergrundes und der Arbeits
bedingungen, denen der Bauingenieur bei seiner Berufs
tätigkeit in allen Teilen der Erde begegnet, und betont 
nochmals den Geist der Zusammenarbeit in dieser kleinen 
aber aktiven Organisation, die eine der gefährlichsten 
Perioden der N euzeit überdauert hat, und gibt dem 
Wunsche Ausdruck, daß die zustande gekommene Z u
sammenarbeit auch in größerem Rahmen als kleines V or
bild dienen könne, wenn dort die Mitglieder durch Ver
nunft und guten Willen und nicht durch M ißtrauen, 
Habgier und Machthunger gelenkt werden.

Vorträge über einige holländische 
Ingenieuraufgaben.

1. Die Schließung der Deichbrücke auf Walcheren.
(Prof. Ing. P. H. J  a n s e n.)

Durch alliierte Bomber wurden im O ktober 1944 die 
mächtigen Deiche der Insel Walcheren, besonders der große 
Deich von Westkapelle, zerstört. Zunächst verursachten die 
Schwierigkeiten der letzten Kriegsmonate eine wesentliche 
Verzögerung in der W iederherstellung und das bedeutete 
weitere Erosion des Sandbodens in den vier großen 
Durchbrüchen infolge der Flutströmc mit etwa 4 m Tidc- 
hub. Die Löcher waren hunderte von Metern breit, und 
das tiefliegende Land wurde weithin überflutet, (Als einst 
die Deiche gebaut wurden, lag das Land höher; die Ent
wässerung und die dadurdr bedingte zusätzliche Belastung 
verursachten jedodr mit fortschreitender Konsolidation des 
M oor-Untergrundes ein weiteres Absinken.) Man schätzt, 
daß z. B. bei Rammekens etwa 20 Mill. m3 W asser bei 
Flut cinströmten, um bei Ebbe mit etwa 800 m3/sec. aus
zufließen. Für die Dichtung benötigte man Faschinen,
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uns dort 1938 beim Internationalen Straßenbaukongreß 
bereits gezeigt.) Der Dammkörper selbst bestand aus 
aufgespültem Sand. Durch sein Gewicht und die zuneh
mende Fahrgcsdiwindigkeit der Züge traten dauernde 
Setzungen ein, die bis 1930 etwa 3 m betrugen. Die Ver
stärkung der Dämme wurde in folgender Weise geplant:

1. Allmähliches Auffüllen mit Sand längs der Bahn
dämme, um Gleichgewichtsstörungen des Untergrundes zu 
vermeiden,

2. Auffüllcn mit Sand, aber auf einer vorbereiteten 
Bettung von Fasdiincn,

3. Aufschütten von seitlichen Sanddämmen (Abb. 3), 
mit dem Ziel, den weichen U ntergrund so tief wie mög
lich mit der Sandschüttung zu durdidringen (also dasselbe, 
was wir anderswo mit sandgefüllten Schlitzen zu errei
chen suchen1).

U---------------------------- 1-----------
 m ' r — 'i0m r~ S L .  n .a .p.

Äx Landseite

2. Phönix Ponton

H.W+1S0 2. Phönix Ponton,

Steinwurf 
Faschinenmatratze 
Querschnitt A -A

LandseiteSeeseite

Abb. 1. Laqeplan und Q uerschnitt bei Rammekens.

Steine, Sand und vor allem 
Schwimmcaissons oder Pontons.
Bei Rammekens betrug die Was- ' ~ ~
sertiefe zu beiden Seiten des "‘SSSaS1''
neuen Dammes schließlich mehr 
als 20 m. Hier waren u. a., außer 
einigen Pontons, etwa 30 000 t 
Steine nötig. (Abb. 1 gibt Lage 
und Querschnitt dieses Damm
schlusses wieder.) Nach einem 
Fehlschlag gelang es im Januar 
1946, das Loch zu schließen. Z u
nächst betrug die durchsickernde 
Wassermenge noch etwa 100 m V 
sec., aber auch die verbleibenden Hohlräume wurden 
innerhalb von etwa zwei Wochen gedichtet. Alles in 
allem ein großes und offenbar mit viel Geschick und 
großem Einsatz durchgeführtes Werk.

2. W iederaufbau des Hafens von Rotterdam.
(Ir. D. H. de H e r d e r.)

Von den etwa 18 000 m Kailänge waren durch Spren
gungen und Bomben etwa 7200 m Tiefseekai zerstört. 
(Abb. 2 a gibt ein Beispiel.) Zunächst wurden die Zerstö
rungen durch Taucher untersudit. In einzelnen Fällen 
entschloß man sich wegen veralteter Konstruktionen zum

Spundbohlen
länge 3,00 m.

_ _  Sand
ESS ) ausgegraben -------Verhältnisse während des Baues
W/7/Ä Sandfüllung .............Sohle der Sandfüllung nach der Ausführung
EÜ53 ausgegraben und m it Sand g e fü llt N .A.P. Neuer Amsterdamscher Pegel

Abb. 3. Plan 3.

Zusammenfassend sagte C u  p e r u s ,  die Verstärkung 
eines Bahndammes auf weidrem U ntergrund muß statt
finden :

1. wegen der Sicherheit des Bahnverkehrs, wenn die 
Setzung solche Maße angenommen hat, daß oft wieder- 
kchrendc Herstellungen des Profils das Gleichgewicht des 
Bodens stören,

2. wegen der Aufrechterhaltung oder Vergrößerung 
der Fahrgeschwindigkeiten der Züge, wenn die Schwin
gungen des Bahnkörpers soldien Umfang annchmen, daß 
die gewünsdite Geschwindigkeit gefährlich wird.

Dieses Ziel kann erreicht werden bezüglich der Sidier- 
heit durch Schütten von Sand in die Gräben beiderseits 
des Bahnkörpers, zugunsten der Vergrößerung der Ge
schwindigkeit während des Betriebes . durch Einbringen 
einer druckvertcilenden und dämpfenden Zwischenlage.

4. Bau-des Maastunmels Rotterdam.
(Ir. J. P. van  B r u g q e n.)

Von dieser bedeutenden Ingenieurarbeit mit schwieri
gem und lehrreichem Bauvorgang können nur kurze A n
deutungen gebracht werden.
Einen Querschnitt mit dT
aufgesetzten Taucherglocke j  | ^ n ^ l  P M t ***! b r e i  
gibt Abb. 4. Ausführliche £ - _____ ' —  -
Bodenuntersuchungen bc- 
stimmten die zu erwartende
Setzung der Ton- und Moor- ________________________
schichten um das Bauwerk. -r~ i
Sogar für die anzuwenden- / \ / r  -
d e n  Pfähle wurde auf G rund ( | |  U ,
von Beobachtungen über I I f
einen Zeitraum von 6 Mo- 1 ) \   ! V... .
naten Setzungen von 7 cm Cf M
erwartet. Der Tunnel wurde i A  L
in großen, 25 m breiten und i y \  / '
63 m langen Stahlbetonteilen l {— \  / —
im Trockendock hergcsteilt. K
Diese etwa 14 500 t wiegen- \  k —VZ
den Einheiten wurden auf / \ /  \  /  \ / ^
dem plan gebaggerten Un er- y  V T \  / j X / Q /
grund versenkt und die Fu- ——_isk_——
gen an Ort und Stelle unter Abb. 4. V erbindung der Se iten 
einer Taucherglocke gedichtet wände.
(Abb. 4). Da das Gewicht
der Einheiten größer ist als die Wasserverdrängung, be
gnügte man sich mit einer Überschüttung von 1,5 m.

1 L o o s :  Sicherung e in e r H auptbahn  gegen A usquetschen s tarker 
M oorschichten neben  einem  B raunkohlentagebau. Bautechnik 26 (1949) 
H eit 6 S. 161—163.

zerstört

Schotter

N.A.P.̂ Neuer Amsterdamscher Peget 
Abb. 2a. W aalhafen .

zerstört

N.A.P. -  Neuer Amsterdamscher Peget II D 
Abb. 2b. W ilhelm inakai.

Bau neuer Kaimauern. (Abb. 2 b). Insgesamt wurden u. a. 
12 000 neue Stahlbetonpfähle und 2100 Stahlbetonspund
bohlen gerammt. D er größte Teil der Arbeiten ging 1948 
zu Ende. Restarbeiten im W aalhafen dauern noch an.

3. Stabilisierung von Eisenbahndämmen bei Gouda.
(Ir. J .  L. A. C u p e r a s . )

Die Dämme liegen seit 1855 auf moorigem Untergrund. 
(Ähnliche örtliche Verhältnisse und Arbeitsweisen wurden
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5. Straßenbau auf weichen Böden.
(Ir. H. A . N. C. D i b b i t s.)

Die Ausführungsm ethoden ähneln den unter 3 beschrie
benen. Zur Anwendung kamen: Auskoffern und Auffül-

beseitigter
fgfS-20n I r «  vorübergehende Sondbe/astung

''̂ 'Putsch- 
''••fläche 

ferhggeste/lter^f 
Sand kör per

hochgepreßtes Moor
:ÇV

urspjühgi Oberfläche,rErund>vasser- 
sfand

Nv /* ,, ■»i'A weicner ./ ..a /v ä /iA . 
^ K J ^ l /n te r g r v n d '' Ruhchf /oche

A . C . . ! , ' T  
• "  ' fe ste r Sand

Abb. 5.

len mit Sand, Faschinenlagen und sandgefülltc Schlitze. 
Auch Einspülen des Sandes wurde angewandt. Einen 
Querschnitt gibt Abb. 5.

6. Ir. TK. II u i z i n g a 
gab eine Übersicht über die G c o l o g i e d e r  N i e d e r 
l a n d e  im Zusammenhang mit der Bodenmechanik. Er 

^beschreibt die Landbildung in der Eiszeit, das allmähliche
Wesr Ost

Dünenjung u.o/t

S0m,*AP.-
— • -  Pliozän auf 190 m, Titfe - —

E iS Feinsand ESI grober Sand □  Seefon WMP/ußton BBS Moor WM ECM-System 
und Kies

S  Seröll- Ton A.P.-ungefähr gleich Seespiegel
Abb. 6.

Steigen des Wassers der See, die Klimawechsel vor tau- 
senden von Jahren, die Bildung der Polder, das Ent
stehen der Zuidcr See, andere Landvcrluste, Landgewin
nung und Sicherung des bebauten Landes. Abb. 6 gibt 
einen schematischen Schnitt durdi den westlichen Teil der 
Niederlande, der das oben Gesagte am besten erläutert.

Berichte und Diskussionen.
Vorbemerkung.

Die einzelnen Sachgebiete wurden bereits bei der A uf
forderung zum Einreichen von Berichten in 12 Gruppen 
geteilt und später für jede dieser Gruppen ein Gcneral- 
berichter benannt. Wie in der Einleitung erwähnt, erwar
tete man von diesen eine möglichst neutrale, sachliche 
Übersicht über die Berichte und legte ihnen nahe, ihre 
persönliche Meinung ausdrücklich als solche zu kennzeich
nen.

I. Theorien, H ypothesen, Befrachtungen allgemeiner Art.
(G eneralberichter: R ü c k  1 i - Schweiz.)

In der Einführung betont R., daß das Programm keine 
endgültigen Themen stellt, wie das bei anderen Ingenieur
kongressen üblich ist, sondern die Teilnehmer frei sind in 
der Wahl ihrer Themen und deren Darstellung. Infolge
dessen umfaßt G ruppe I den ganzen ausgedehnten Be
reich der Bodenmechanik von Betrachtungen auf dem 
Grenzgebiet der Geologie über physikalisch-chemische U n
tersuchungen von Bodeneigenschaften, beschreibende und 
analytische Behandlung bestimmter bodenmechanischcr 
Erscheinungen bis zur Lösung konkreter Aufgaben der 
Ingenieurwissenschaft. Um Gruppe I etwas aufzugliedern, 
würden die Berichte in  S Untergruppen (a—h) aufgeteilt.

Aus den 59 Beiträgen (600 Seiten, ohne Abbildungen) 
können keine Schlußfolgerungen von besonderem Interesse 

- für .die verschiedenen Problem e der Bodenmechanik ge
zogen werden. Dennodi ist die Neigung erkennbar, eine 
bessere Fühlung mit den N adibargebieten und eine bessere 
Untersuchung der physikalischen Grundlagen zu erreichen. 
R ü c k 1 i sieht deshalb von tieferem Eingehen und kriti
scher Stellungnahme ab und beschränkt sich auf eine 
kurze Übersicht.

a) A l l g e m e i n e  B e t r a c h t u n g e n .
Einen geschichtlichen Rückblick gibt Jakob F e l d  über 

die Frühzeit der Bodenmechanik mit etwa 50 der ältesten 
Sdirifttumsangaben von 1679 bis 1835. Ü ber A nnähe
rungslösungen in der für uns notwendigen Mathematik 
berichtet G. de A l l e  n.

b) G e o l o g i e  u n d  B o d e n m e c h a n i k .
Es wird möglichste Zusammenarbeit empfohlen. Die 

meisten Anregungen hierzu gehen von Geologen aus und 
raten, die geologische Entwicklung der Böden zu berück
sichtigen. Bemerkenswert ist ein Bcridit von W i n t e r 
k o r n ,  der auf die M ethoden der P e d o 1 o g i e hinweist. 
Obwohl für die Landwirtschaft entwickelt, befaßt sich 
diese Wissenschaft mit den oberen Lagen des Bodens und 
ist auch für uns nützlich. Seine (W.'s) Anregungen ent
halten Vorschläge für Einteilung von Bodensystemen, Bo- 
denkarten und dgl. mehr.
c) P h y s i k a l i s c h - c h e m i s c h e  E i g e n s c h a f t e n  

d e r  B ö d e n .
Hilfswissenschaften sind für uns Physik, Chemie, Me

chanik. Sie sind uncntbchrlidi bei Prüfraum untersudiun- 
gen und deren Auswertung. Häfeli und Arnberg behandeln 
die Schrumpfung von Ton, die nicht nur vom noch vor
handenen Wassergehalt abhängt1. Es ist nodi vieles un
geklärt, weil unsere Kollegen sich zunächst nur auf die 
gröberen mechanischen Faktoren beschränken. D afür ge
ben die Berichte einige Beispiele.

d) K o n s o l i d i e r u n g .
Nach R. beginnt hier die eigentliche Bodenmechanik. 

Er nennt einige neue Einblicke, Versuche, erkannte Fehler 
auszuschalten, sieht aber keine neuen Wege.

c) S c h e r f e s t i g k e i t  u n d  G l e i c h g e w i c h t  
d e r  B ö d e n .

1. Scherfestigkeit.
Die Prüfraumarbeiten werden mehr und mehr auf 

drciaxiale Belastungsversuchc zugeschnitten. Ein Japaner, 
Kano H o s h i n o  (I e 10), befaßt sich theoretisch mit dem 
Gebiet der plastischen Verformung, w ird aber in der Dis
kussion durch C o e n e n (Ie 24) abgelchnt. Für uns Deut
sche sind diese Zusammenhänge im Hinblick auf die un
geklärten Erddruckfragen besonders wichtig.

2. Gleichgewicht der Böden.
Eine an sich bekannte Erscheinung (Verringerung des 

Reibungsbeiwertes bei Scherversuchen vor Ausgleich der 
Porenwasserspannung) wird durch englische Berichte unter 
dem Namen „<p =  0 — A nalysis“ behandelt und war auch 
der Gegenstand eingehender Diskussionen.

F r  o n t a r d (I e 19) berichtet auf G rund langjähriger 
theoretischer Arbeiten und praktischer Beobachtungen über 
die Form der Gleitflächen und Stabilitätsbercchnung von 
Erdmassen. R. bemerkt, daß er diesen Bericht in der kur
zen Zeit noch nicht studieren konnte. Das ist schade, wird 
aber durch die ausführliche Erläuterung von F r o n t a r d  
in der Diskussion (Ie 23) ausgeglichen und durdi er
gänzende Erläuterungen verdeutlicht. Im G runde be
streitet Fr., daß ebene Gleitflächen natürlich sind, denn 
in der N atur kommen sie fast nirgends v o r . ' Er meint, 
wir w üßten nun einiges darüber oder hätten wenigstens 
weniger irrtümliche Auffassungen als früher.

3. Tragfähigkeit
In dieser Untergruppe werden hauptsächlich die Er

scheinungen des Grundbruches unter Fundamenten be
handelt.

f) E r d d r u c k .
Die meisten Berichte dieser Untergruppe sind Studien 

auf dem Papier nach alten Verfahren, bieten eigentlich 
keine neuen Einblicke, deuten aber allerlei erwünsdite 
Änderungen an, z. B. meint K o l l b r u n n e r ,  daß die 
durdi J a k o b y entwickelte übliche Theorie für Bean
spruchung der Spundwände einer Beriditigung bedürfe. 
Er macht einen Vorschlag, die Kohäsion mit in Rechnung 
zu stellen.

i  Lo.: Sogar d ie A rzte befassen  sich m it solchen G renzgebieten, 
z. B. d e r K olloidlehre, und haben zur K lärunq der S ynärese  kolloidale 
Versuche m it K iese lsäuregelen  gemacht, w obei nicht nur d ie chemische 
Z usam m ensetzung, sondern  sogar d ie  Form der G efäße und d ie  Be
schaffenheit der W andungen von großem  Einfluß w aren . ,,(Lo........... ) ”
bed eu te t eine  Bem erkung des V erfassers , d ie n i c h t  von  dem 
G eneralberich ter gem acht w urde.
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g) D r u c k  V e r t e i l u n g  i m  B a u g r u n d .
Auch dieser Teil bringt eine Reihe interessanter Stu

dien ohne wesentlich Neues. A ußer vielleicht durch B u r 
m i s t e r  (1 d 5), der zum Vergleich der Setzungen beim 
Versuch mit den Ergebnissen der theoretischen Berech
nung die Annahm e der Kraftverteilung nach allen Seiten 
empfiehlt. (Fortsetzung folgt.) W. L o o s ,  Karlsruhe.

Zwei neue Straßentunnel 
unter dem  East River in  New York.
1. Bisherige Verbindungen von Ufer zu Ufer.

Die Halbinsel M anhattan — begrenzt vom H udson 
und dem East River — ist mit den übrigen Stadtteilen 
New Yorks durch eine Reihe von Brücken und Tunneln

verbunden, die zu 
den bedeutendsten 
Bauwerken dieser 
A rt gehören.

Der East River 
wurde zuerst (A b
bild. 1) durch die 
Brooklyn - Brücke 
(1SS3), darauf von 
der Williamsburg- 
Brücke (1907) und 
schließlich von der 
M anhattan - Brücke 
und der Queens- 
borough - Brücke 
(beide 1909) über
quert, deren Spann
weiten sämtlich in 
der G rößenordnung 
von 500 m liegen. 
In jüngster Zeit 
(1939) kam der un
ter dem Namen Tri- 
borough - Brücke 

zusammengefaßte 
Komplex von Bau-

A bb. I. U bersichtsplan des S tadtzentrum s werken hinzu,
von New York m it den w ichtigsten Brücken £)je große Breite

und Tunneln. d e s  H u d s o n  u n d

die geringe Trag
fähigkeit seiner Sohle verhinderten lange den Bau 
einer Brücke über diesen F luß; Straßenfahrzeuge
konnten nur über Fähren von einem Ufer zum anderen 
gelangen, bis 1927 der Holland - Tunnel in Be
trieb genommen w urde und 1931 
die George W ashington-Brücke 
(Abb. 1). Das letztgenannte Bau
werk mit 1067 m Brückenöffnung 
ist etwa doppelt so weit gespannt 
wie alle bis dahin  gebauten
Brücken, insbesondere auch die 
über den East River. Im Jahre 
1936 w urde die Washington-Brücke 
von 7 Mio. Fahrzeugen benutzt, 
der H olland-Tunnel von 12 Mio.
Fahrzeugen. Da dieser an sich 
schon ungeheure Autom obilver
kehr weiterhin anwuchs, entschloß 
man sich zum Bau eines zweiten 
Tunnels zwischen der George 
Washington-Brücke und dem 
H olland-Tunnel, die fast 16 km 
voneinander entfernt liegen. Diese 
neue Flußunterfahrung, der Lin- 
coln-Straßcntunnel, 1937/38 herge
stellt, besteht aus zwei Tunnelröhren von 9,50 m A ußen
durchmesser, die ungefähr 23 m Achsabstand besitzen und 
jede für eine Verkehrsrichtung bestimmt sind.

Da der Verkehr von M anhattan besonders in östlicher 
Richtung weiterhin zunahm, beschlossen die Behörden 
von New York 1936 die Herstellung einer neuen Ver
bindung zwischen dem Stadtteil Queens und dem Zen
trum von M anhattan in Form eines Tunnels unter dem 
East River, dem man den Namen Queens-Midtown- 
Tunnel gab. Ferner gab der verstärkte Verkehr zwischen 
Brooklyn und dem Süden von M anhattan den A nlaß zu

einer weiteren unterirdischen Verbindung. Dieser von 
Brooklyn ausgehende Tunnel erreicht die Südspitze von 
M anhattan unter dem Battery-Park und soll den Namen 
Brooklyn-Battery-Tunnel tragen.

2. D er Queens-M idtown-Tunnel.

Dieser Tunnel (Abb. 2) besteht wie die beiden unter 
dem H udson (Holland- und I.incoln-Tunncl) aus zwei 
parallelen Röhren. Die Gesamtlänge der Nordröhre be
trägt 2400 m, diejenige der Südröhre 2260 m; der 
Längenunterschied ergibt sich aus der Lage der Ein- 
und Ausfahrtbauwerke, die durch die Geländeform der 
beiden Ufer festgclcgt ist. U nter dem Fluß besitzen 
die Röhren einen seitlichen A bstand von 18,3 m von 
Achse zu Achse. Jede Tunnelröhre besteht aus einem 
verkleideten Rohr von 9,45 m Außendurchmesser und ist 
durch die Fahrbahn und eine obere Abschlußdeckc in 
drei Abteilungen geteilt; die Straßennutzbreite beträgt 
6,40 m =  2 Verkehrsspuren. Der Raum unter der Fahr
bahn dient für die Zuführung von Frischluft, durch die 
obere Abteilung wird die verbrauchte Luft abgeleitet 
(vgl. Abb. 4). Die lichte Höhe beträgt 4,10 m, die größte 
Neigung 4 °/o beim Abstieg und 3,5 %> im Anstieg. Die 
unter dem Fluß liegende Tunnelstrecke ist bei der N ord
röhre 1145 m und bei der Südröhre 1150 m lang.

Die Herstellung jeder Röhre begann gleichzeitig an 
den beiden Enden und an Schächten, die in Queens und 
in M anhattan niedergebracht und über denen später 
die Belüftungsstationen eingebaut wurden. Der tiefste 
Punkt liegt ungefähr 355 m östlich von dem Ventilations
schacht der Manhattan-Seite. A n dieser Stelle hat man 
einen Pumpensumpf hergestellt, der das Sickerwasser auf
nimmt. Die geringste Bodenüberdeckung der Röhren be
trägt ungefähr 4 m.

Die Plerstellung der Tunnelteile hat große Schwierig
keiten infolge der Bodenbeschaffenheit ergeben, die weit 
ungünstiger ist als diejenige des Hudson-Flußbettes. 
Unter dem H udson besteht der Boden hauptsächlich aus 
Schlick, in dem sich der Schild leicht vortreiben läßt. 
U nter dem East River dagegen besteht der Boden durch
gehend aus Felsen, eiszeitlichen Ablagerungen und A uf
schüttungen an den Ufern. Die Festigkeit des ange
troffenen Felsens war außerdem sehr verschieden, was 
die A rbeit komplizierte. Mehrmals wurden Spalten an- 
getroffen, die beträchtliche Verluste an komprimierter 
Luft, Absinken des Druckes im Innern der Röhre und 
den Einbruch von Schuttmassen vor Ort verursachten. 
Man war gezwungen, in das Flußbett große Mengen

von Ton über den Röhren einzubringen, um die Durch
lässigkeit des Gebirges zu vermindern.

Die Schilde besaßen einen Durchmesser von 9,45 m 
und eine Länge von 5,7 m. Die Schneide bestand aus 
Segmenten von Stahlguß, die im oberen Teil des Schil
des länger als im unteren waren, so daß sie einen 
Schutzraum bildeten. Das Arbeitsgerüst bestand aus 
drei Stockwerken mit Plattformen, die hydraulisch vor
wärts bewegt wurden und die Bohrmaschinen trugen. 
Der Vortrieb wurde durch 28 hydraulische Pressen von 
je 200 t bewirkt.

MUmburgbrücke 
ro o kly n 
■ke

■Brooklyn -ßaffay - Tunnel

Abb. 2. Lageplan und Längsschnitt des Q ueens-M idtow n-Tunnels un ter dem East-River.



W ährend des Vortriebs waren die Röhren in der
Nähe der Schächte durch 4,25 m dicke Betonmauern ge
schlossen. In diesen befanden sich Schleusen für Bau
stoffe, Abraum  und Personal. Der Druck im Innern der 
Röhren schwankte je nach den angetroffenen Schwierig
keiten von 1,8—2,6 kg/cm2.

Die Druckluft lieferten zwei Stationen, je eine auf
jedem Ufer. Die Leistungsfähigkeit jeder Station betrug
1270 m3/min und der höchstmögliche Druck 3,5 kg/cm2 
Die beiden Angriffspunkte auf der M anhattan-Seite be
nötigten bis zu 1160 m3/min bei einem Druck, der
2,63 kg/cm2 erreichte.

Um die Dichtigkeit zu gewährleisten, mußte man zeit
weise zu Injektionen einer Mischung von Sägespänen 
und Bentonit vorn am Schild greifen und die bereits 
montierte Tübbingauskleidung mit einer Mischung von 
Kies und Zement hinterpressen. In einem A bstand von 
etwa 10—15 Ringen hinter dem Schild injizierte man 
später M örtel 1 :1  (1 Teil Zement auf 1 Teil Sand) 
unter einem Druck von 7 kg/cm2.

Die Stahltübbinge, welche die Auskleidung bilden, 
wurden in gewohnter Weise mit Hilfe einer M ontage
vorrichtung mit drehbarem Arm montiert. Um zu ver
meiden, daß die Auskleidung unrund wurde, verband 
man die Tübbinge durch provisorische horizontale Zug
anker, sobald die untere Hälfte eines Ringes montiert 
war. Diese A nker wurden erst eine gewisse Zeit nach 
dem Einpressen des Mörtels in den die Röhre umgeben
den Boden entfernt. Durch diese Hinterpressung füllte 
man alle etwaigen Hohlräume und  bildete eine Umklei
dung, deren W iderstandsfähigkeit zu derjenigen der A us
kleidung hinzukam. Trotzdem beobachtete man De
formationen von 10—25 mm und berücksichtigte diese 
bei der Montage der Auskleidung. Beim Durchfahren 
der am wenigsten widerstandsfähigen Bodenschichten 
baute man Daueranker innerhalb des Zwischenbodens 
und der Zwischendecke ein.

Die Belüftung arbeitet nach demselben Prinzip wie 
beim Holland-Tunnel. Zwei Belüftungsstationen auf den 
beiden Ufern enthalten je 23 Zentrifugalvcniilatoren; sie 
leisten zusammen SOOOOmVmin, was die völlige Erneue
rung der Luft im Tunnel 42 mal in der Stunde erlaubt.

Für die Beleuchtung wählte man Lampen, welche in 
seitlichen Nischen eingebaut wurden. Die Stärke dieser 
Beleuchtung wächst nach dem Ende des Tunnels, um 
den Fahrern die A npassung an die veränderte Hellig
keit zu ermöglichen. Die Gebühren betragen 0,25 D ol
lar je Fahrzeug und werden für beide Verkehrsrichtun
gen am Ausgang in Queens erhoben, wo sich das Ge
bäude der Tunnelverwaltung befindet.

Die Baukosten haben die veranschlagte Summe von
58,4 Mio. Dollar ungefähr erreicht; sie müssen durch 
die Benutzungsgebühren amortisiert werden. Ist dies 
geschehen, so geht das Bauwerk in den vollen Besitz 
der Stadt New York über. Man schätzt, daß die Zahl 
von Fahrzeugen, welche den Tunnel benutzen, im Jahre 
1955 16 Mio. jährlich erreichen wird.

3. Der Brookiyn-Battery-Tunnel.
Die Vorentwürfe für die Schaffung eines Straßen

tunnels zwischen der äußersten Spitze von M anhattan
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und Brooklyn stammen von 1929. Erst 1936 wurde das 
Projekt genehmigt und ein erster Kredit von 75 000 
Dollar der New York City Tunnel A uthority für vor
bereitende Arbeiten zur Aufstellung des endgültigen

Entwurfs zur Verfügung gestellt. Insbesondere sollten 
Bohrungen zur Feststellung der Beschaffenheit des Bo
dens auf der Baustrecke ausgeführt werden. Finanzielle 
und andere Schwierigkeiten verzögerten dann aber die 
A usführung und erst im Juni 1940 war die Finanzierung 
der A rbeiten durch einen Kredit von 57 Mio. D ollar ge
sichert. Die Bauarbeiten begannen am 28. 10.1940.

W ie die anderen Flußuntertunnelungen in New York 
besteht auch das neue Unterwasserbauwerk aus zwei 
parallelen Tunnelröhren. Dabei handelt cs sich um 
Röhren von 9,45 m Außendurchmesser (A b b .4), deren 
Länge zwischen den Ausm ündungen 3383,3 m beträgt. 
Der neue Tunnel ist also beträchtlich länger als der 
H olland-Tunnel unter dem H udson (2581 m) und der 
Queens-M idtown-Tunnel.

Der Tunnel verläuft im G rundriß nicht gradlinig; 
seine Trasse folgt mehreren Kurven von großem H alb
messer (Abb. 3). Er passiert in geringem A bstand die 
Gouverneurs-Insel. Dicht bei dieser Insel, etwa auf 
halber Länge, wird eine Be
lüftungsstation arbeiten.

Die beiden Tunnelröhren 
wurden im Schildvortrieb 
hergcstellt, entsprechend dem 
heute für solche Arbeiten 
gebräuchlichen Verfahren. Sie 
wurden von beiden Enden 
her in Angriff genommen.
Jeder Schild mit 9,65 m 
Außendurchmesser und 4,83 m 
Länge wog ungefähr 400 t im 
Betriebszustand. Der V or
trieb wurde durch 28 hydrau
lische Pressen von 25 cm 
Durchmesser bewirkt, die bei 
einem Druck von 350 kg/cm2 
arbeiteten.

Die A uskleidung besteht aus Ringen von je 14 T üb
bingsegmenten, davon 12 normale und 2 keilförmige Seg
mente mit Fugen, die nicht genau radial verlaufen; dies 
erleichtert den Zusam menbau des jeweiligen Ringes. 
Bleidichtungen stellen die Dichtigkeit des Ringes sicher. 
M an verwendete zwei Typen von Tübbingen. In 
weichem Gebirge beträgt die Höhe der Rippen 355 mm, 
das Gewicht eines Ringes 22,71; beim Durchfahren von 
Felsstrecken verwendet man Tübbinge mit 280 mm 
Rippenhöhe und einem Gewicht von 12,5 t je Ring. Die 
Bolzen haben 44,5 mm Durchmesser im ersten Falle, 
35 mm im zweiten.

Spezialtübbingsegmente haben einen zum Querschnitt 
des Tunnels leicht geneigten Kreisrand; dies erlaubt, 
einen festgestcllten Fehler in der Richtung des Tunnels 
sowohl in vertikaler als auch seitlicher Richtung zu korri
gieren. Diese Spezialsegmente dienen auch dazu, Rich
tungsänderungen beim Tunnelvortrieb und die vor
gesehenen Kurven auszuführen. Die Bolzen zur Ver
bindung der Ringe werden mit Hilfe einer preßluft
betriebenen Spezialmaschine montiert und festgezogen, 
die auf einer zum Tunnelquerschnitt konzentrischen Kreis
bahn bewegt wird. Die Bolzen werden bis zu einer 
gleichmäßigen Spannung von 20 kg/mm2 angezogen.

Das H auptbelüftungsgebäude liegt in der Mitte des 
Tunnels über dem tiefsten Punkt der Gesamtstrecke. A n 

dieser Stelle hat man eine künst
liche Aufschüttung aus Ton und 
Sand in einer Stärke von unge
fähr 15 m hergestellt, so daß die 
Oberfläche etwas über M ittelhoch
wasser lag. Diese Insel wurde 
darauf von einem Senkkasten bis 
auf den festen Felsen, d .i. bis zu 
einer Tiefe von 26 m, durchfahren. 
Der Senkkasten ist 15,58 m breit 
und 33,90 m lang; im Innern ist 
er in drei senkrechte Schächte 
unterteilt, die voneinander durch 

1,25 m dicke W ände getrennt sind. Die mittlere Abteilung 
ist 6,70 m, die seitlichen Abteilungen je 10,80 m breit. 
Die A ußenw ände des Kastens bestehen aus je zwei 
Betonwänden im A bstand von ungefähr 2 m. Dieser
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A bb. 3. Lageplan und Längsschnitt des B rooklyn-B attery-T unnels u n te r dem  East-R iver.

Abb. 4. Q uerschnitt des Brook- 
lyn-B attery-T unnels (gilt m it g e 
ringfügigen A bw eichungen auch 
für den Q ueens - IMidtown- 

Tunnel).
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Zwischenraum wurde mit Beton gefüllt, um den Caisson 
herunterzubringen. Eine Stahlbetonplatte von 3,40 m 
Dicke schließt den Caisson nach oben ab und dient als 
Fundament für das Belüftungsgebäude.

Das Absenken des Caissons wurde ohne Anwendung 
von Druckluft durch Ausbaggern des Bodens im Innern 
der Schächte bewirkt. Druckluft wurde erst gegen Ende 
des Absenkvorganges angewandt, um die Basis des Cais
sons niit dem Felsen durch Beton zu verbinden. D ar
auf wurde der A ushub im Felsen fortgesetzt, und zwar 
bis zu einer Tiefe von 42,35 m unter M HW , d. h. be
trächtlich unter die Flöhe der Straßenoberkante des T un
nels, die an diesem Punkt 35,05 m unter M HW  liegt. Der 
Boden der Ausschachtung dient als Pumpensumpf.

Das Belüftungsgebäude stellt eine achteckige Kon
struktion dar, getragen von der Bctonplatte, die den 
Caisson überdeckt, und von S Stahlzylindern von 1,65 m 
Durchmesser, die außerhalb des Caissons bis auf den 
Felsen abgesenkt und anschließend mit Beton gefüllt 
wurden. Schutzvorrichtungen sollen rings um das Ge
bäude angebracht werden, um es gegen Schiffstößc zu
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schützen. A ußer dieser in der Mitte der Tunnelstrecke 
stehenden Belüftungsstation sind zwei weitere vorge
sehen, je eine auf jedem Ufer.

Das Belüftungssystem ist im Prinzip dasselbe wie in 
den drei anderen Tunneln von New Y ork: Die ver
brauchte Luft wird durch Kamine in die Atmosphäre ge
drückt, die das Belüftungsgebäude überragen. Die Luft 
wird durch 27 blasende und 20 saugende Ventilatoren 
in Bewegung gesetzt. Der Tunnel erhält insgesamt unge
fähr 120 000m 3 Frischluft in der M inute; dies bedeutet, 
daß die Luft etwa 40 mal in der Stunde erneuert wird.

Die Beleuchtung des Tunnels erfolgt mit fluoreszie
renden Röhren.

Man schätzt, daß die Arbeiten A nfang 1949 beendet 
sein werden; sie dürften insgesamt ungefähr 70 Mio 
Dollar kosten, d. h. 14 Mio mehr, als im Entwurf vor
gesehen war; die Ursache hierfür liegt in der Erhöhung 
der Kosten infolge des Krieges.

(Nach P. C a l f  a s  in Le Génie Civil 125 (1948) S. 61.)
Dr.-Ing. N a u m a n n ,  Hamburg.

Buchbesprechungen und Neuerscheinungen.
Maier-Leibnitz, Hermann, Professor, Dr.-Ing., Stuttgart: 

Vorlesungen über Statik der Baukonstruktionen I — Ein
führung in die Baustatik. Der A rt nach statisch bestimmte 
Träger. Durchlaufende Balken und damit verwandte Rah
men-Träger. — VIII u. 174 S. Gr. DIN A 4  mit 215 Text
abbildungen und einem herausnehmbaren Tafclblatt. 
Stuttgart: Franckh'sche Verlagshandlung 1948. , Preis in 
Halbleinen geb. DM ark 24.—.

Das Buch behandelt in 10 Paragraphen nach einer 
kurzen Systematik der ebenen Träger zunächst den voll- 
wandigen einfadicn Balken und den Gerberträger; dann 
weiterhin der A rt nach statisch bestimmte Träger, wie 
Vollwand-Dreigelenkbogcn und versteifte bzw. unversteifte 
Kette. Die dann folgenden statisch unbestimmten Trag
werke, wie Durchlaufträger und eingespannter Balken bei 
starrer oder elastisdier Stützung werden im letzten Drittel 
des vorliegenden Lehrbuches untersucht.

Im einzelnen ist festzustcllcn: Nadr Erläuterung der 
Begriffe Belastung, Reaktion und Schnittgröße werden die 
Verkehrslasten für Straßenbrücken, Hochbau und Kran
bau kurz erläutert. Es folgt die Behandlung des einfachen 
Balkens unter vertikaler, ruhender Belastung, wobei die 
Beziehungen, die sich aus der graphischen Konstruktion 
der Biegungsmomente aus der Belastung ergeben, d. h. ins
besondere die Begriffe der Ersatzmomenten- und Ersatz
querkraft-Linie, hervorgehoben werden. Nadr Formulierung 
des Begriffes „Einflußzahl“ werden die Einflußlinien all
gemein und in Anwendung auf einfache Balken behandelt. 
In § 5 werden M ethoden zur Ermittlung der Maximal
momente infolge beweglicher Lasten gebracht, insbesondere 
der Einfluß zweier, dreier und mehrerer wandernder Ein
zellasten. Diese M ethoden werden im 6. Absdrnitt durch 
graphische Verfahren ergänzt. § 7 behandelt die durch
laufenden Balken mit Gelenken bei unmittelbarer und 
mittelbarer Belastung. Im 8. Abschnitt werden einige für 
die Praxis wichtige, der A rt nadr statisch bestimmte Träger 
bei weniger vollständiger Durchführung der Untersuchung 
behandelt. H ier wird vielmehr ausdrüddidr auf andere 
Lehrbücher, nämlich die von W e v r a u c h  (1911), M ü l 
l e r - B r e s l a u  (1927), M ö r s c h  (1947) u. a. verwiesen. 
Die Kcttcnlinic und die Stützlinic bilden die Grundlage 
der Berechnung für den dann weiterhin besprochenen Drei
gelenkbogen, auch mit aufgeständerter Fahrbahn und für 
den versteiften Bogen sowie für entsprechende Hänge
systeme.

Bei den statisch unbestimmten Systemen, die in den 
beiden letzten Paragraphen behandelt werden, wird eine 
enge Auswahl getroffen (vollwandige Durchlaufbalken auf 
starr oder elastisdr eingespannten Stützen), wobei aller
dings auch die M ethode des Momcntenausgleichs von H. 
C r o s s  mit einigen Ergänzungen eingeschaltet ist. Die 
Berechnungsverfahren mittels C l a p c y r o n s c h e r  Glei

chungen und Kreuzlinienabschnittcn werden nur kurz an- 
gedeutet.

Das Buch unterscheidet sich in mancher Hinsicht von 
den üblichen W erken der Baustatik. Es sind logisch an
einandergereihte Vorlesungen, die eine weitverzweigte di
daktische Durchdringung des behandelten Stoffes geben, 
wobei allerdings bei praktischer Anwendung der Ergeb
nisse einzelner Abschnitte oft — wegen rückläufiger Ver
knüpfung — auf vorausgegangene Kapitel zurückgegriffen 
werden muß.. Durch betonte Anwendung der Ersatz
momenten-, Ersatzquerkraft- und Biegclinien erhält die 
Behandlung der statisch unbestimmten Systeme ein unge
wohntes Gesicht, so daß bei der dadurch sehr speziellen 
Bchandlungsweise die Studierenden fremder Hochschulen 
nicht immer Zeit und Umsicht finden werden, in die letzten 
Feinheiten dieses in klarer Synthese aufgebauten Werkes 
einzudringen.

Die Vorlesungen über Statik der Baukonstruktionen, 
Band I, bilden eine wertvolle Erweiterung der Literatur 
dieses Gebietes. Sie werden jedoch trotz einfadier und 
klarer Darstellung nicht jedem Studierenden des Bau
ingenieurwesens in ihrem vollen Sinn erschließbar sein, 
wogegen sich gerade den konstruktiven Ingenieuren 
manche interessante Perspektive eröffnet.

O. S t e i n h a r d t ,  Karlsruhe.
Mitteilungen über Forschung und Konstruktion im 

S tahlbau, Herausgegeben durch die A . G. C onrad 
Zschocke, Stahlbau, Döttingen, Schweiz. Gr. 15 X 22 cm. 
Zürich-Leipzig: Verlag AG . Gebr. Leemann S. Co., 1944 
bis 1949.

Die Mitteilungen erscheinen in zwangloser Reihenfolge. 
Sie sollen „den Ingenieur über theoretische und praktische 
Probleme des Stahlbaues orientieren und ihm kurze, leicht
verständliche Anleitungen in die Hand geben. Dabei sollen 
sowohl neue oder verbesserte Theorien, allgemeine wich
tige Zusammenstellungen, Konstruktions-, W erkstatt- und 
Montage-Erfahrungen als auch Versuche publiziert wer
den. . . . A us leicht begreiflichen G ründen werden einer
seits Mißgeschicke verschwiegen, anderseits hat eine Stahl
baufirma Interesse daran, ihre Erfahrungen nicht publik 
zu machen, um dadurch der Konkurrenz nicht zu dienen. 
Unserer Meinung nach sollte jedoch im gesamten Baufach 
soweit wie möglich Klarheit geschaffen und die von den 
einzelnen Firmen in wohlgehüteten Schränken streng auf
bewahrten Erfahrungsakten der Allgemeinheit zugänglich 
gemacht werden.“

Eine solche Zielsetzung ist durchaus zu begrüßen. Der 
Inhalt der vorliegenden Hefte sei deshalb kurz besprochen. 
Heft 1. C. F. K o l l b r u n n c r  und M.  M e i s t e r :  A n
strengungshypothesen. 57 Seiten und 1 Ausschlagetafel, 
mit 23 Abb, September 1944. Preis: sFr. 5,50 geh.

Die Schrift enthält Erläuterungen zu den verschiedenen 
Bruch- und Fließbedingungen, sowie Formeln für die Be
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rechnung der Anstrengung unter mehrachsigen Spannungs
zuständen (Vcrgleichsspannungen).
H eft 2. F. S t ü s s i . C .  F.  K o l l b r u n n e r  und M.  M e i 
s t e r :  Ein neues Kriegsbrückensystem. 74 Seiten mit 
51 Abb. und 13 Tabellen, Mai 1945. Preis: sFr. 7.— geh.

Technische Beschreibung, Bcrcdrnung und Montage 
(ohne besondere Hilfsmittel) einer zerlegbaren Fadiwerk- 
brücke für mittlere Spannweiten.
H eft 3. C. F. K o l l b r u n n e r :  Die Sektor-Hakcnschütze 
des Kraftwerkes Rupperswil-Auenstein. 40 Seiten mit 27 
Abb., Januar 1946. Preis: sFr. 4.— geh.

Beschreibung der Stauanlage mit drei Öffnungen von 
je 22 m Lichtweite und 8 m Stauhöhe.
Heft 4. F. S t ü s s i u. C. F. K o 11 b r u n n e r : Schrumpf
spannungen und Dauerfestigkeit geschweißter Trägerstöße 
(=  N r. 18 der Mitt. Inst, für Baustatik Zürich). 47 Seiten 
mit 51 Abb., Mai 1946. Preis: sFr. 5.— geh.

Biegeversuche mit stumpfgeschweißten W alzträgcrn I 20 
zeigen, daß die Schweißspannungen merklidren Einfluß 
auf die Ilöhe der Daucrfcstigkcit haben.
FIcft 5. C. F. K o l l b r u n n e r  und O. \V i c h s e r : Stäh
lerne ausbetonierte Trogbrücken der S.B.B. mit durch
gehendem Schotterbett, Vedeggiobrücke und Trodobadi- 
brücke. 27 Seiten mit 26 Abb., Dezember 1946. Preis: 
sFr. 4.— geh.

Die Stahlbeton-Fahrbahnkonstruktion ist durch Anker 
mit der Stahlkonstruktion verbunden. Konstruktion, A us
führung und Probebelastung der Verbundkörper.
Heft 6. C. F. K o l l b r u n n e r  und \V.  W y s s :  A n
wendung der Potentialtheorie im Stahlwasserbau. Berech
nung des Überfallbleches von Ffakenschützen. 64 Seiten 
mit 42 Abb. und 3 Tabellen, Juni 1947. Preis: sFr. 6.— geh.

Die Theorie der zweidimensionalen Strömung idealer 
Flüssigkeiten ist hier auf einfache Weise dargestellt. Die 
Beredrnung des Überfallblechcs bildet ein besonders 
sdrönes Beispiel für die Anwendung der modernen M e
thoden der Strömungsmechanik auf den W asserbau.
Heft 7. C. F. K o l l b r u n n e r  und O. IT a u e t e r : Sta
bilität des Fußringes von Rippenkuppcldächern stehender 
Stahltanks. 21 Seiten mit 8 Abb., Februar 1949.

Untersuchung der Stabilität eines Kreisringes mit gleidi- 
mäßigem Außendruck und elastischer Stützung, ähnlich 
der Knickberechnung der Druckgurte von oben offenen 
Balkenbrücken.

Die Sdiriftenrcihe enthält eine Fülle von wertvollen 
Mitteilungen und Erfahrungen. Die Hefte sind gut ausge
stattet und werden sicherlich audi in Deutsdiland viele 
Freunde gewinnen. Ferd. S c h l e i c h e r ,  Berlin.

Kraus, Rudolf: Baustatik, ein Hilfsbuch für Studium 
und Praxis. 122 S. Gr. DIN  A 5  mit 125 Textabbildungen. 
K arlsruhe: Verlag C. F. Müller. 1948. Preis kart. 
DM ark 4,50.

Das Buch führt den Leser von den Grundbegriffen 
bis zu einem abgerundeten Überblick über die gesamte 
Baustatik. Es ist im A ufbau konsequent und vermittelt 
vor allem in klarer Weise dem Anfänger die G rund
begriffe, bleibt dabei jedoch nicht ausgesprochen ele
mentar. Die Probleme der Längskraft und der Biegung 
werden bei statisch bestimmten Tragwerken von den ver
schiedensten Seiten her beleuchtet, ohne daß sich das Buch 
in spezielle M ethoden verliert. Die Abschnitte über Form
änderung und statisch unbestimmte Tragwerke sind als 
Einführung gedacht. Zahlreidie Beispiele helfen dem Ver
ständnis. Dipl.-Ing. W. F u c h s s t e i n c r ,  Darmstadt.

v. Sandcn, H., Dr. phil., o. Prof. an der Techn. Hoch
schule H annover: Darstellende Geometrie, Bd. 2. Teub- 

ners Mathem. Leitfäden. 2. Aufl. 107 Seiten, Gr. 14 mal 
20 cm. M it 113 A bb. auf 32 S. Tafelanhang. Leipzig: 
Teubner-Verlagsgesellschaft, 1949. Preis kart. DM ark 5,40.

Die Schriftsprache des Ingenieurs ist die Zeichnung, 
d. h. durch Linien in einer Ebene stellt er die ein- bis 
dreidimensionalen Gebilde seiner Rechnungen und Kon
struktionen dar. Diese Kunst der darstellenden G eo
metrie muß jeder Ingenieur beherrschen, ihre Regeln 
lassen sich leicht erlernen. W esentlicher aber als das rein 
schematische Schreiben und das schwerere Lesen des 
Geschriebenen, der Zeichnung, ist die klare Raumvor
stellung. Hierbei zu helfen ist das Ziel, das sich der 
Verfasser des vorliegenden Buches gestellt hat. Nicht

Regeln für das Schreiben will er geben, sondern die 
plastische Vorstellung des darzustellenden Gegenstandes 
steht im Vordergründe. Ein A bhang ist für einen Weg 
zu steil. W o muß für den W eg Erde aufgeschüttet, wo 
die Böschung eingeschnitten w erden? oder in welcher 
Blickrichtung kann ein auf „H alt“ stehendes Signal den 
Eindruck „freie F ahrt“ vortäuschen? Dieser A rt sind die 
gewählten Aufgaben und Beispiele. Durch Fragen über 
Variation der durchgeführten Fragestellung läßt der Ver
fasser den Leser mitgehn und regt ihn zum Selberdcnken 
an, wodurch der Stoff einmal mehr Leben gewinnt, 
andererseits auch dessen Aneignung wirklidt erst erreicht 
wird. Vielerorts findet der Leser auch die Verknüpfung 
der darstellenden mit der rechnenden Geometrie.

Der A ufbau des Buches bringt nach den Grundlagen, 
Punkt- Geraden- usw. -Darstellung die Kegelschnitte, 
Durchdringungen von Drehkörpern und Röhren mit A b 
wicklungen und zum Schluß axonom etrisdie sowie zentral- 
perspektivische Darstellung. Bezüglich der A usstattung 
ist zu erwähnen, daß die A bbildungen in einer Sonder
heftung beigefügt sind. Ü ber die Vor- und N aditcile 
dieser A nordnung kann man verschiedener M einung sein. 
Ein breiteres Auseinanderzichen der A bbildungen, A n
ordnen in der Nummernfolge und vielleicht auch ein 
Versehen mit LJnterschriften dürfte dem Lernenden sein 
Arbeiten erleichtern. Zum Abschluß sei gesagt, daß das 
Buch sein Ziel erreicht, und daß es eine ausgezeichnete 
Sdiulung der Raumanschauung vermittelt.

FI. M ü l l e r ,  Bremen.

Guldan, Richard, Dr.-Ing. habil., Prof. an der Techn. 
Hochschule Ilannover: Rahmentragwerke und Durchlaui- 
(räger. 4. unveränd. Aufl., 357 Seiten, Gr. 17x24 cm. 
M it 435 Textabbildungen und 58 Tafeln. W ien: Springer- 
Verlag. 1949. Preis geh. DM ark 30,—, geb. DM ark 32,—.

Die 1940 erschienene erste Auflage wurde im B A U 
IN G EN IEU R 22 (1941) S. 49, besprochen. Der H aupt
teil des Buches ist, wie bisher, der D r e h w i n k e l 
m e t h o d e  gewidmet. In den späteren Auflagen sind 
hinzugetreten die vereinfachte Berechnung hochgradig 
statisch unbestimmter Tragwerke und kurze Darstellungen 
der Festpunkt-M ethode und der M ethode des Momcnten- 
ausgleiches. Letztere sind jedoch zu knapp gehalten, als 
daß sie für eine erste Einführung geeignet wären. (Es ist 
m. E. fraglich, ob die im Vorw ort angedeutete geplante 
Ausgestaltung des Buches nach dieser Richtung wirklich 
wünschenswert ist. Das Buch war bisher so geschlossen 
und einheitlich, daß derartige Erweiterungen, wie öfter 
in ähnlichen Fällen, tatsächlich gar keine Verbesserung 
darstellen, von dem Umfang und Preis des Buches ganz 
abgesehen.)

Der zweite Teil des Buches enthält nunm ehr 27 durch
gerechnete Zahlcnbcispiele, der dritte Teil verschiedene 
Hilfstafeln.

Das Standardwerk von G u l d a n  zählt zu den besten 
Büchern, die wir über Rahmenberechnung besitzen. Die 
A usstattung ist friedensmäßig, der Preis mit Rücksicht auf 
den großen Umfang nicht zu hoch. Der Erfolg w ird des
halb auch der neuen Auflage gewiß sein, und das Buch 
wird weiter dazu beitragen, die A nw endung der ratio
nellen Berechnungsmethoden auch bei „schwierigeren“ 
Systemen zu fördern. Ferd. S c h l e i c h e r ,  Berlin.

Prenzlow, C., Dipl.-Ing., Baurat beim A m t für Bau
statik in Potsdam: Tragwerksberechnung nach Cross. 
Durchlaufträger, Stockwerksrahmen usw., Erweiterung aut 
Trägerroste, Platten und räumliche Rahmengebilde, Be
rücksichtigung von Vouten. 122 Seiten, Gr. D IN  A  5. Mit 
105 A bb. Berlin: Vcrlagsgcscllschaft mb FI. Max Lipfert, 
1949. Preis brosdi. DM ark 8,—.

Nach der Einführung in  die Berechnung von Stab
werken mit der M ethode des Momentenausgleiches wird
u. a. behandelt die A usnutzung der Symmetrie und A nti
symmetrie, Berechnung von Vierendeelträgern und 
Trägern auf elastischen Stützen, Rahmen mit gebrodrenen 
Stäben, Tragwerke mit Stäben veränderlicher Biegesteifig
keit. Bemerkenswert sind A nw endungen auf Trägerroste 
(audi torsionssteifc Roste), Platten und räumliche 
Rahmengebilde. Der A nhang gibt u. a. einen Konver
genzbeweis und eine kurze Darstellung der M ethode des 
Drehwinkelausgleiches.
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Einige Vorschläge für den Fall einer neuen Auflage: 
Das Bild 2 ist irreführend; da sowohl der Pfeil am 
M oment als auch das Vorzeichen bei dem Formelausdruck 
umgekehrt sind, besteht an den Knoten formal kein 
Gleichgewicht.

Die Vertcilungszahlen (Verteilungsschlüssel) sind in % 
angegeben. Das bedeutet nur eine umständlichere 
Schreibweise; die Angabe als gewöhnlicher Dezimalbruch 
ist m. E. vorzuziehen.

Es sind zwar die amerikanischen Originalveröffent
lichungen von C r o s s ,  L i n  und G r i n t e r  erwähnt, 
dagegen findet sich (von einer einzigen Ausnahm e abge
sehen) keinerlei Hinweis auf die umfangreiche deutsche 
Literatur. Die vorliegende M onographie wäre, wie audi 
andere Buchveröffentlichungen, kaum in dieser V oll
kommenheit möglich gewesen, wenn nicht die vielen deut
schen Zeitschriftenaufsätze usw. vorausgingen. Für Leser, 
die weitere Belehrung suchen, bedeutet es außerdem eine 
unnötige Erschwerung, daß Litcraturangaben hierzu 
fehlen.

Die sehr sorgfältig ausgewählten Beispiele und vor
züglichen A bbildungen zeigen die große Erfahrung des 
Verfassers. Die Schrift ist geeignet, gute Dienste zu 
leisten; sie kann zur Einführung in die M ethode des 
Moinentenausgleiches empfohlen werden.

F'erd. S c h l e i c h e r ,  Berlin.

Faerber, Julius, Reg.-Baumeister: Statische Gebrauchs
werte. Eine Sammlung von Formeln für die verschie
densten Belastungsfälle. Zweite erweit. Aufl., 110 Seiten, 
Gr. D IN  A  5. Mit 56 A bb. Stuttgart: Verlag Konrad 
W ittwer, 1949. Preis brosch. DM ark 4,80.

Das Ziel des Verfassers war, die schon vorhandenen 
Formeln aus dem Gebiete der Baustatik zu sammeln und 
übersichtlich zusammenzustcllen. Er hatte dabei nicht die

Absicht, „ein Lehrbuch zu schaffen oder bei der Hcran- 
züchtung des ,Tabellcningcnicurs‘ mitzuhelfen“. Die For
meln sind deshalb ohne Ableitung usw. wiedergegeben 
und nur durch die Überschriften und sparsame Skizzen 
erläutert. Der erste Abschnitt gibt für 43 Belastungs- 
fällc: Auflagcrdrucke und Querkräfte, Biegemomente, 
Achsendrehungen, Durchbiegungen und Kreuzlinien
abschnitte. Der zweite Abschnitt bezieht sich auf den. 
elastisch cingcspannten Balken, die zugehörigen Fest
punkte und Kreuzlinicnabschnitte; er enthält insbesondere 
die Endmomente (beiderseitige und einseitige starre Ein
spannung sowie elastische Einspannung) für 45 Belastungs
fälle des Stabes mit konstantem Trägheitsmoment. Der 
dritte Abschnitt bezieht sich auf Kragträger. Ein Anhang 
gibt Tabellen und verschiedene Querschnittswerte.

Die Skizzen im ersten Abschnitt sind zu sparsam ge- • 
halten; ihre Verbesserung und Vermehrung würde die 
Bequemlichkeit vergrößern; die Übersicht würde noch 
erhöht, wenn darauf verzichtet würde, für einen Teil der 
statischen G rößen mehrere Gleichungsformcn anzuschrei
ben, die sidi oft nur unwesentlich voneinander unter
scheiden.

Für den Anfänger ist die Sammlung zwar wenig ge
eignet, dem geübten Statiker jedoch wird sie von großem 
W ert sein und in vielen Fällen erheblich an Zeit und 
A rbeit sparen helfen. Der Kenner wird bei der Durch
sicht vieles neues Formelmaterial finden.

Ferd. S c h l e i c h e r ,  Berlin.
Frick-Knöll: B a u k o n s t r u k t i o n s l e h r e .  Teil 1: 

Steinbau. Einschließlich des Beton- und Stahlbetonbaues 
und der Abdichtungsarbeiten. Bearbeitet von O berbaurat 
Prof. O tto F r  i c k ,  Eckernförde. 18. Auflage, 167 Seiten, 
Gr. 1 6 x 2 3  cm mit 230Abb. Leipzig: B. G. Teubner 
Verlagsgesellschaft, 1949. Preis kartoniert DM ark 3.70. 
(Erscheint gleichzeitig als Lizenzausgabe im Klett-Verlag, 
Stuttgart.)

Persönliches.
M. R oś, Zürich.

Professor Dr.-Ing. h. c. Mirko Gottfried R o ś ,  Zürich, 
vollendet in diesen Tagen sein 70. Lebensjahr. Am 
19. September 1879 in Zagreb (Kroatien) geboren, stu
dierte R o ś  zuerst an der U niver
sität Belgrad, dann an der Techn.
Hochschule H annover, wo er 1906 
die Diplomprüfung ablegte. Die 
berufliche Laufbahn führte ihn zu 
Brückenbauten der G otthardbahn, 
zum Brückenbaubüro der Gutehoff
nungshütte Stcrkrade und als Assi
stenten zum Lehrstuhl für Statik 
und Brückenbau an derTcchn. Hoch
schule H annover. Von 1910 bis 
1923 war R. Oberingenieur und 
Direktor der Stahlbaufirma Conrad 
Zschokke AG., Döttingen (Schweiz).
1923 übernahm er die Professur 
für Baustoffkunde und M aterial
prüfung an der Eidgen. Techn.
Hochschule Zürich, wurde 1924 Di
rektor der Eidg. M aterialprüfungs
anstalt Zürich und 1937 Direktions
präsident der Eidg. Materialprü- 
fungs- und Versuchsanstalt für In
dustrie, Bauwesen und Gewerbe,
Zürich und St. Gallen.

Der Fachwelt ist R o ś  außer 
durch seine Gutachten und lite
rarische Tätigkeit vor allem be
kannt geworden als Präsident des 
Schweiz. Verbandes für die Materialprüfungen der 
Technik und als Generalsekretär des Internationalen 
Verbandes für M aterialprüfung.

Der Umfang der wissenschaftlichen Arbeiten von R o ś

und der ihm ein V ierteljahrhundcrt unterstehenden 
E. M. P. A. ist auf kleinem Raum nicht zu umschreiben. 
R. hat der Bauwesen-Forschung seines Landes internatio
nale Anerkennung verschafft. Die von der E. M. P. A., 

teilweise zusammen mit den ver
schiedenen wissenschaftlichen Insti
tutionen herausgegebenen „Dis
kussions-Berichte“, in denen die 
meisten Arbeiten von R. veröffent
licht oder wiederholt sind, sind 
von einer vorbildlichen Einheit
lichkeit und Geschlossenheit, mit 
klarer Darstellung und umfassen
der Auswertung der Versuchser
gebnisse. Sie zählen zu den wert
vollsten Forschungsarbeiten aut 
dem Gebiete des Bauwesens. Die 
Versuche und theoretischen Be
trachtungen von R. (das beige
fügte Verzeichnis enthält nur eine 
kleine Auswahl der Veröffent
lichungen) verteilen sich auf ein 
weites Gebiet. Die wichtigsten 
Gruppen können durch die folgen
den Stichworte gekennzeichnet 
werden:

Nebenspannungen in Fach wer
ken [1],

Knickfestigkeit von Druckstä
ben [5],

Bruchgefahr und M aß der A n
strengung [6, 13],

Untersuchungen an ausgeführten Ingenieur-Bauwerken 
aller A rt [2, 7 bis 12, 16, 24 bis 26],
Eigenschaften von hydraulischen Bindemitteln, Mörtel 
und Beton [3, 4, 15, 22],
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Stahlbeton, Betonrohrc usw. [20, 21, 30, 32, 39], 
Dauerfestigkeit der W erkstoffe und Konstruktions- 
elcmcntc [27, 28, 36],
Fragen der Schweißtechnik, statische und Dauerfestig
keit der Schweißverbindungen [17, 23, 28, 29, 33, 33, 
37, 38],
Dauerstandfestigkeit (Kriechen) [18],
Eisenbahnschienen und Schienenstöße,
A rbeiten über besondere Baustoffe und Bauweisen so
wie Erzeugnisse einzelner Firmen [33, 34].
Der Erfolg der wissenschaftlichen A rbeit von R o s  

basiert auf der Erkenntnis, daß eine theoretische G rund
lage vorhanden sein muß, bevor man ein technisches 
Problem beurteilen kann; daß der Erfahrung das gleiche 
Gewicht zukommt wie der wissenschaftlichen Forschung, 
Messungen an den Bauten der Praxis aber nur dann von 
wirklichem W ert sind, wenn sie genügend umfassend aus
geführt /und ausgewertet w erden; und daß schließlich 
alle M ethoden und Hilfsmittel der Meßtechnik und 
W erkstoffprüfung herangezogen werden müssen und Kon
trollen in allen Stadien der Herstellung erforderlich 
sind, ferner die Gesamtheit von konstruktiver Gestaltung, 
Berechnung und Werkstoffeigenschaften zu beachten ist, 
um ein zutreffendes Urteil über die Tragfähigkeit unserer 
Bauwerke zu ermöglichen.

A n der Entwicklung der amtlichen schweizerischen 
Vorschriften haben R o s  und die E. M. P. A. großen A n
teil genommen. Z. B. die Vorschriften zur Bemessung 
der Schweißverbindungen sind so geschlossen in ihrem 
A ufbau, daß sie auch für uns viele wertvolle Hinweise 
zu geben vermögen.

Die Eigenschaften und die Persönlichkeit von Professor 
R o ä näher kennen und schätzen zu lernen, hatte ich zuerst 
Gelegenheit, als sich anläßlich des Baues der Dreirosen
brücken über den Rhein in Basel Schwierigkeiten bei der 
Abnahm e des St 52 ergaben. R. erhob damals nicht nur 
seine Einwendungen, sondern wies auch den Weg für eine 
wirksame Abhilfe. Sein frisches und lebendiges Wesen so
wie seine jugendliche Begeisterung dürfte allen Teilneh
mern an den verschiedenen internationalen Kongressen un
vergeßlich bleiben. Das vorstehende Bild läßt erkennen, 
in welchem M aße der Siebzigjährige die für ihn kenn
zeichnende M unterkeit und Frische bewahrt hat.

Die berufliche A rbeit von Prof. R o s  ist in reichem 
M aße anerkannt worden: Er ist Ehrendoktor von drei 
Techn. Hochschulen (Brünn, Stuttgart, Wien) und von 
drei Universitäten (Riga, Budapest, Lüttich), dazu kommt 
noch eine große Zahl von sonstigen wissenschaftlichen 
Ehrungen und Auszeichnungen. DER BA U IN G EN IEU R  
wünscht, daß Wissen und Können des Jubilars der Fach
welt noch recht lange zur Verfügung stehen möchten.

Ferd. S c h l e i c h e r ,  Berlin.

Veröffentlichungen von M. Ros (Auswahl).
1. N ebcnspannunqcn infolge v e rn ie te te r K notenpunkt-V erbindungen 

e ise rn e r Fachwerkbrücken.
(Bericht T.K.V.S.B. 1922, ein A uszuq daraus, Zürich 1926.)

2. Der Bau von G erüsten  und H ochbauten aus Holz in der Schweiz. 
(E.M .P.A.-Bericht Nr. 5, Zürich 1925.)

3. Die Festigkeit des M örtels und des Betons.
(Bericht Nr. 7, Zürich 1925.)

4. Die D ruckelastizität des M örtels und des Betons.
Das elastische V erha lten  von ausqeführten  Beton- und E isenbeton- 
Bauwerken.
(Bericht Nr. 8, Zürich 1925.)

5. Die Knicksicherheit von an beiden Enden gelenkig  gelagerten  
S täben aus K onstruk tionsstah l.
(Bericht Nr. 13, Zürich 1927.)

6 Versuche zur K lärunq der Fraqe der B rudiqefahr.
I. (mit A. E i c h i n g e r ,  Bericht Nr. 14, Zürich 1926.)

II. N ichtm etallische Stoffe
(mit A. E i c h i n g e r ,  B erid it Nr. 28, Zürid i 1928).

III. M etalle
(mit A. E i c h i n g e r ,  Bericht N r. 34, Zürich 1929).

7. B elastungsversuche an  der Eisenbeton-Bogenbrücke über die 
Urnäsch bei H undw il. Sdvweiz. Bauztg. 94 (1929).

8. Desgl. Rheinbrücke bei T avanasa. Sdiw eiz. Bauztg. 93 (1929).
9 Desgl. L angw ieser V iadukt. Sdiw eiz. Bauztg. 98 (1931.

10. D esgl. Straßenbrücken im Bergell. Schweiz. Bauztg. 98 (1931).
11. Desgl. W iesener V iadukt der rhä tisd ien  Bahn. Schweiz. Bauztg. 

98 (1931).
12. Desgl. Landquart-Brücke der rhä tisd ien  Bahn. Sdiweiz. Bauztg. 

98 (1931).
13. Das V erha lten  von G ußeisen bei ein-, zwei- und dreiachsigen 

S pannungszuständen (mit A. E i c h i n g e r ,  B erid it Nr. 37, 
Z ürid i 1928).

14. U ntersuchungen über den Einfluß der Fällzeit auf die bautech- 
n isd ien  E igensdiaften  des Fichten- und Tannenholzes.
(B eridit Nr. 73, Zürid i 1933.)

15. Einfluß des Zusatzes von „P lastim ent" auf d ie  bautedin ischen 
E iqensdiaftcn  des Betons.
(Beridit Nr. 79, Zürid i 1934, und B erid it Nr. 144, Zürid i 1943.)

16. Pont A dolphe su r la v a llée  de la P é tru sse  à Luxem bourg.
Revue ted in . Luxemb. (1935).

17. Festigkeit geschw eißter V erbindungen
(mit A. E i c h i n q e r ,  B erid it Nr. 86, Zürich 1935).

10. Festiqkeitse igenschaften  der S tähle bei hohen T em peraturen
(mit A. E i c h i n g e r ,  B erid it Nr. 87, Zürid i 1934 ; Ergänzung 
B erid it Nr. 138, Zürich 1941).

19 V ersuche und E rfahrungen an  ausqeführten  E isenbeton-B auw erken 
in der Schweiz 1924—1947.
(Bericht N r. 99, 5 Erqänzungen, Zürich 1937—1947.)

20 G egenw ärtiger Stand und ak tue lle  Problem e hod iw ertiger s tah l
b ew ehrter und nicht b ew eh rte r Zem entrohre.
(B eridit Nr. 108, Zürich 1937.)

21. V ereinheitlichung der m a te ria lted in isd icn  E rkenn tn isse  und des 
S id ierheitsq rades im S tahlbeton.
M onatsnad irid iten  des ö s te r r .  B eton-V ereins 4 (1937).

22 Die bau- und m ateria lted in . Problem e des T alsperrenbaues.
Jah resberich t des V ere ins sdiw eiz. Zem ent-, Kalk- und Gips- 
Fabrikan ten  28 (1938).

23. Erfahrungen mit röntqen-durchstrah lten  geschw eißten D ruckleitun
gen und deren  festiqkeitstechn isd ie  Sicherheit
(mit E. B r a n d e n b e r g e r ,  B eridit Nr. 122, Zürich 1939).

24. Sdiw inqunqsm essungen an qem auerten  G lockentürm en.
Sdiw eiz. Bauztg. 115 (1940) S. 222.

25 Zum L ehrgerüste instu rz  der Sandö-Brücke über den A ngerm anälv 
in Schweden,
Schweiz. Bauztg. 115 (1940) S. 27.

26. Die Straßenbrücke König A lexander I. über die Save zwischen Bel
grad  und Zem un. Zürid i 1940.

27 S tatischer Bruch und Erm üdungsfestigkeit gen ie te te r Fachwerke 
aus A vional .SK "
(mit Ph. T h e o d o r i d e s ,  B erid it Nr. 126, Zürid i 1940).

28. A k tue lle  Problem e der Schweißung von K onstruk tionsstäh len  
(Beridit Nr. 132, Z ürid i 1941).

29. Festigkeit und B eredinung von Schw eißverbindungen 
(Bericht Nr. 135, Zürich 1941).

30. F estigke it und V erform ung von auf Biegung b eansp rud iten  Eisen
betonbalken  bew ehrt m it T orstahl, H odiw ertigem  Stahl .S t. 52", 
N orm alstah l .ST  N ".
(Bericht N r. 141, Zürich 1943).

31. M ateria lqua litä t und S id ierheit im Bauw esen und in der Ma- 
sd iin en in d u strie
(Bericht N r. 143, Züridi 1943).

32. T räger in V erbund-B auw eise
(mit A. A l b r e c h t ,  Bericht Nr. 149, Züridi 1944).

33. Die Sécheron-Elektrode .S C W " der S. A. des A te lie rs  de Sé- 
cheron, G éneve
(Bericht Nr. 150, Zürich 1944).

31. Die M elocol-Leim e der CIBA A.-G. Basel 
(Bericht N r. 152, Zürid i 1945).

35. Die Festigkeit und Sicherheit der Schw eißverbindungen 
(Bericht N r. 156, Zürich 1946).

35. La Fatigue des M étaux (Beri.dit N r. 160, Züridi 1947).
37. Progrès Techniques en Suisse dans les constructions en bois, les 

constructions m étalliques soudées e t les constructions en béton 
arm é.
Mém. Soc. Royale Belge Ing. Industries. 1947.

38. La Fatigue des Soudures (Beridit N r. 161, Zürich 1948).
39. S tudie über die M öglidikeiten, d ie Erhärtung des M örtels dec 

BBR-Decke und des S tah ltonb rettes  künstlich zu beschleunigen, 
un ter besonderer Berücksichtigung d e r Dam pfhärtung und der 
e lek trischen  E rhärtung. Schweiz. Arch. 15 (1949) S. 48.

Für den Inhalt verantw ortlich: Professor Dr.-Ing. F. Schleicher, Berlin; Druck: Hempel & Co., Deutsche Zentraldruckerei A .-G .,Berlin SW 11.
D essauer S traße 6—8. — Springer-V erlag  - Berlin - G öttingen - H eidelberg .
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HEBEZEUGES FÖRDERMITTEL
G M B H -

D D S S E L D O R F - D B E R K A S S E L - H A N S A  A L L E E  2 5 5

VOLLMERWERKE
M A S C H I N E N F A B R I K  A. -  G.

Bifcerach/Rifj (Wttbg.)

D i e  f ü h r e n d e  S p e z i a l f a b r i k  i n :

Sägenschärfautomaten

Sägenschränkmaschinen 

Sägenfeilmaschinen und 

autom. Hobelmesserschleifmaschinen

A K T I E N G E S E L L S C H A F T
DORTMUNDER UNION BRUCKENBAU-

RHEINBRÜCKE
KREFELD-ÜRDINGEN

A usführung 
in A rbeitsgem einschaft

Entwurf
Herstellung

Montage

STAHL-
BRÜCKEN •
HOCHBAUTEN •
W EHRANLAGEN  

UND SCHLEUSEN • 
W EICHEN UND 

KREUZUNGEN • 
IBAG-BETONMISCHER  
STAHL-FENSTER 

UND -ZARGEN • 
TRANSPORT-, VERLADE- 

UND KRANANLAGEN  
TANKS • BEHÄLTER • 
APPARATE ■ 
SPEZIAL-GROSS

ROHRLEITUNGEN • 
KONSTRUKTIONEN  

FÜR BERG3AU, VER
KEHR UND INDUSTRIE



ARDELTWERKE G M B H OSNABRÜCK

HOCHBAU, TIEFBAU 
STAHLBETONBAU  
STEINMETZBETRIEBE 

Z IEG ELE IEN

AvifOntung von Stohlboutan o l l« ' A rti Eiiunbohn- und 
Stroßunbrückcn . Hollen- und Dochboutun 
S 'ohU KeU lt- und Trägerbou .  S loM iilo- und 
bchäl'e'bou Krononlogen . Verladebrücken utw.

AKTIENGESELLSCHAFT FÜR BERGBAU- UND HUTTENBEDARF 
SALZGITTER ABTEILUNG: STAHLHOCH- UND BRUCKENBAU
T E I N S . E E C H E I  E 4 t  .  T E E E G I A M M - A G E E S S E i  I E R G B A U B E D A B E  » A l Z G t T T E I

0 0
TJ -Q
0 E
~U 0
C Q.2 0
0 LD
O) cd'0

&  No6

mit einbaufertig angeliefertem

B A U S T A H L G E W E B E
Kein Schneiden — Kein A bfa ll — Keine Haken 
Keine Knüpfung — M ateria l-, Fracht- und Lohn- 

Einsparung.

BAUSTAHL-RA BITZ MATTEN
Leichte, risse fre ie  Putzträger, G röße 1x3  m. 
Gewicht 1,7 kg/m*. Lieferung aut Raumlängen 

möglich.

STAHLBOHLEN-SCHALUNG
ohne Klammern oder Schrauben für Decken, 
Dächer und W ände in vielen tausend mJ bewährt

Druckschriften, Angebot kosten
los und u n v e r b i n d l i c h

BÀU-STAHLGEWEBE
G. M. B. H.

D Ü S S E L D O R F - O B E R K A S S E L
B u r g g r a f  e n s l r a ß e  5 - 1$ u f 5 3 3 5 6

STAHLHOCH- UNDRBsasraaHHnaan9HHB883BBsaEBBa&5B
B R U C K E N B A

A N Z E I G E N DER BAUINGENIEUR
24 (1949) HEFT 8

P H I L I P P  
H O L Z M A N  N
AKTIENGESELLSCHAFT, FRANKFURT A.M.

Berlin ■ Brennen • Düsseldorf • Hamburg 
Hannover • Kiel ■ Koblenz ■ Köln • Mannheim  
München • Münster • Nürnberg • Stuttgart
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STAHLBAU L A V I S * O F F E N B A C H / M A I N
STAHLHOCHBAU 

BR Ü C K E N B A U
feste und bewegliche Brücken

BEHÄLTERBAU
Kessel u. Apparate - Druckrohrleitungen

MASCHINENBAU
Krane, Verladeanlagen, Baumaschinen

OPTIK
FEINMESS DRESDEN VEB

B a u -N iv e l l ie r - In s t ru m en te

P rä z is io m -N iv e l l ie r - In s t ru m en te

A sp h a l tp rü fg erä te

H E Y D E • E R Z E U G N I S S E

D R E S D E N  N 23 - K L E IS T S T R A S S E  10

Hafenbautechnische Gesellschaft
e. V.

Die diesjährige

Tagung der HTG
findet vom

29.  September bis 1. Oktober
in

Hamburg
statt

Anfragen und Anmeldungen erbeten an:

Geschäftsstelle der H TG  
Hamburg 11, Dalmannstr. 1

E rs tk la s s ig e  S ta tik e r  des Stahlbrückenbaucs von G roßbrückenbau
anstalt W estdeutschlands gesucht. Es wollen sich nur Herren be
werben, die auf G rund m ehrjähriger Erfahrung selbständig zu a r
beiten in der Lage sind und statisch unbestimmte Systeme beherrschen.

Bewerbungen mit Gehaltsansprüchen und Angabe des frühesten E intritts
term ins unt. B a u  1 02  an den Springer-Verlag, Anzeigen-Abtcilung.

“ MÖWES“ 11
D E S S A U - B A D  S C H M I E D E B E R G
© O

e l f i

1 / I B R fJ T I O N S S I E B E ,  
R Ü T T L E R  u. R Ü T T E L T ISC H E

W. FL A M  R I CH SPE URL FH BRIK
FÜR SIIBMASCHIHCN-RECKLINGHAUSEN

Wik [ektit}3M (SH;
für den Bergbau Schienen-Nägel
für das Baugewerbe Rohrhaken, Bankeisen,
Krampen, Fenstereisen, Mauerhaken.

Erforderliche M aterialgeste llung : Schmiedbares Rund- oder V ie r
kanteisen {auch A b fä lle ) 6-14 mm 0
FR.RUFUS LUCK, Inh.:Erich Rothämel,(15a)Steinbach-Hallenbg.(Thur.}

FIXIF
Bitumen - Schutzanstriche 

ur BETON • EISEN DACHPAPPE

W U N N E R S C H E  B IT U M E N W E R K E  A U N N A . w l
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PFA H LG RÜ N D U N G
System Brechtei

JOHANNESBHECHTEL ■ LUDWIGSHAFEN a. RHEIN
Telefon Nr.2828/29 - Tclegr.-Adr.: Bohrbrechtcl-Ludwigshafenrhcin

Zti’e lgbiiro : M ünchen 23, liirk en fe ld s lraß c  4
Telefon Nr. 33 252

GOTTWALD
B A G G E R

Schwimmbagger, Universalbagger für Hoch- 
und Tieflöffel, Greifer- und Schleppschaufel
betrieb
Spezialbagger jeder Art mit größten Leistun
gen auf Schienen- oder Raupenfahrwerk

SPEZIAL - BAU KRANE
insbesondere für Montage-Bauweise, ausge
führt als Selbstfahrer mi.t Vollgummibereifung

DREH- UND LAUFKRANE
insbesondere normalspurige Drehkrane 
aller Art und für jeden Verwendungszweck

DAMPFRAMMEN
bis 8000 kg Schlagkraft, Rammhammer für 
Dampf- und Druckluftbetrieb, Freifallrammen 
mit Dieselantrieb

GREIFER
in jeder Ausführung und G röße

LEO GOTTWALD Kommanditgesellschaft

D Ü S S E L D O R F  Postfach 76

GH H-STAHLSCHALUNGEN
helfen schne l l  und wirtschaft l i ch bauen und s te igern die Leistung der Baustelle

STAN DARD S C H A L U N G  EN
für Beton- und Stahlbetonbauwerke

S O N D E R S C H A L U N G E N
für bestimmte Bauwerke, wie Brückenbögen usw.

S T A H L S C H A L U N G E N
zum Schütten von Hauswänden / Deckenschalung

W I R  L I E F E R N  A U S S E R D E M :

V o l l s t ä n d i g e  A n l a g e n  und E i nz e l e i n r i ch t ungen  für die Trümmer-Verwertung 

Stahlbrücken / Stahlwasserbauten / Stahlhochbauten / Stahltore / Stahltüren

G U TEH O FFN U N G SH Ü TTE - WERK STERKRADE
O B E R H A U S E N  (RH EIN LA ND)

Für den T e i l te n  veran tw ortlich : P ro iesso r Dr.-Ing. F. Schleicher, B erlin i lü r  den A nzeigenteil: H ans-G eorg H alfter, Berlin W  35, ReidipieUdh- 
ufer 20. — Drude: H em pel & Co., Deutsche Zentraldrudcerei A.-G-, Berlin SW 11, D essauer Straße 6-8. — Reg.-Nr. 115. 

Springer-V erlag , Berlin - G öttingen - H eidelberg . — Prin ted  in G erm any,


