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D er Spiegelverlauf in G erinnen  m it flußabw ärts zu n eh m en d er W asserführung .
Von Obering. Josef Frank, Erlangen.

I.
Gerinne mit ortsveränderlicher Wasserführung treten 

im landwirtschaftlichen Wasserbau bei Drän- oder son
stigen Sammelgerinnen auf, bei den Abwassersammlcrn 
der Stadtentwässerungen und, am sinnfälligsten, im 
Wasserkraftausbau und im Talsperrenbau in der Form 
der Sammclkanäle unterhalb von Entlastungsüberfällen.

Som m e/konol on einem [ntlastunqsüberfoll

(Abb. 3) im Ablaufgerinne der schießende Fließ
zustand, so ist am unteren Ende der Sammelrinne die 
kritische Tiefe k., anzunehmen, bei Rechteckgerinnen also

k.,=
3,
] Ql
\ b J -g

Die Wasserbewegung in derartigen Gerinnen ist da
durch gekennzeichnet, daß entsprechend dem seitlichen 
Zufluß die Wasserführung von Querschnitt zu Quer
schnitt zunimmt. Die Abflußänderung wird hierbei in 
den weitaus meisten Fällen, bezogen auf die Längsachse 
des Gerinnes, konstant sein. Sie kann aber auch längs
veränderlich sein, wenn beispielsweise die Strahlstärke 
über der Krone eines Entlastungsüberfallcs nicht überall 
die gleiche ist.

Bei jeder Spiegelberechnung sind bekanntlich zwei 
Fragen zu beantworten:

1. welchen Gesetzen unterliegt der Spiegelverlauf und
2. welche Grenzbedingungen bestehen, d. h. welche 

Punkte des Spiegellängcnschnittcs liegen von vornherein 
fest und müssen als Ausgangspunkte der Berechnung 
verwendet werden?

Sammelkonol ■ Abloufgerinne

Diese Annahme beruht auf dem G a u ß  sehen Prin
zip des kleinsten Zwanges und ist auch durch zahlreiche 
Versuchsergebnisse bestätigt worden. Sie bedeutet, daß 
in dem betrachteten Querschnitt die Energiehöhe H  =

V2
h + ein Minimum wird. Das gleiche gilt auch, wenn
statt des geneigten Ablaufgcrinncs am unteren Ende der 
Saminclrinne ein Absturz vorhanden ist.

Über den weiteren Verlauf der Spiegcllinie im Sam
melgerinne soll zur allgemeinen Unterrichtung vorweg 
noch einiges gesagt werden.

Ähnliche Überlegungen wie sie B ö ß [1] für Spiegel- 
formen bei konstanter Wassermengc unter Zugrunde
legung des Energiesatzes angestellt hat, können im vor
liegenden Fall nicht zur Beantwortung der Frage ver
wendet werden, ob im Sammelgerinne strömendes oder 
schießendes Wasser zu erwarten ist. Eine allgemeine 
Diskussion hierfür ist bisher noch von keiner Seite ge
geben worden. G. d e  M a r c h  i [3] hält es für möglich, 
daß entlang dem Überfall schießendes Wasser auftritt,

Abb. 2.

Die erste Frage wird den meisten Raum der folgen
den Erörterungen einnchmcn, während die zweite ver
hältnismäßig einfach zu beantworten ist und daher zuerst 
behandelt werden soll.

Der Ausgangspunkt der Berechnung liegt stets a m  
unteren Ende, also dort, wo die seitliche Wassereinleitung 
endet. Sind im anschließenden Ablaufgerinne die Quer
schnitts- und Gefällsverhältnisse so, daß unterkritische 
Geschwindigkeiten auftreten, so geht die Spiegelberech
nung im Sammelkanal von der Wassertiefe h% am oberen 
Ende des Ablaufgerinnes aus (Abb. 2). Herrscht dagegen

Abb. 3.

dann nämlich, wenn die Normalabflußtiefen für Q, und 
Qo im Sammclkanal kleiner als die entsprechenden kri
tischen Tiefen sind. Er nimmt dabei Q, >  0 an, d. h. eine 
bestimmte im Sammelgerinne an sich schon vorhandene 
Wassermenge. Dagegen hat H. F a v r e [2] am geneig
ten reibungsfreien Rechteckgerinne gezeigt, daß sich eine 
nach unten konkave Spiegellinie bei gleichzeitig strömen
dem Wasser cinstellen muß. Dieses Ergebnis ist auch in 
allgemeineren Fällen durch zahlreiche Modellversuche 
bestätigt worden. Es kann somit als feststehend ange
nommen werden, daß, ganz unabhängig von den Quer
schnitts- und Gefällsverhältnissen des Sammelkanals, eine 
n a c h  u n t e n  k o n k a v e  S p i e g e l l i n i e  auftritt 
und das Wasser entlang dem Überfall s t r ö m t  (Abb. 
2 und 3).

II.
Für die Ermittlung von Spiegelformen hat die Hydrau

lik in der Hauptsache zwei Plilfsmittel: den Energiesatz 
(B e r n o u 11 i) und den Impulssatz. Bei unveränder
licher Wasserführung sind beide Verfahren brauchbar 
und auch schon vielfach angewendet worden. Ändert 
sich aber, wie im vorliegenden Fall, die Abflußmenge 
von Querschnitt zu Querschnitt, so ist für die Lösung 
nur der Impulssatz verwendbar.
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Es sollen nachstehende Bezeichnungen fcstgelcgt werden : 
Qu, Q0 Wassermenge am unteren bzw. oberen 

Ende eines Abschnittes,
Qi. Qi Wassermenge am oberen bzw. unteren 

Ende des Sammelgerinnes,
A Q  = Qu— Q0 seitlicher Zufluß ins Sammelgerinne, 
hu. ho , hit h2 Wassertiefen der Quersdinitte mit den

q  =
dQ
dx

Abflüssen Qu, Qa, Qu  0 2, 
seitliche Zulaufmenge je Meter Über

lauflänge bzw. je Längenmeter der 
Sammelrinne, 

x  Abszissen (xu, x0, Xj, x»),
L Überfallänge = Länge der Sammelrinne,
F Fließquerschnitte [F0, F„, F,, F«,

Fm (Mittelwert)], 
v Wassergeschwindigkeiten (v0, vu usw.), 
u Gcschwindigkcitskomponcnte des seit- 

lidien Zustromes in der x-Richtung,
K Rauhigkeitszahl der Formel von Man- 

ning-Stricklcr v — K ■ R 2̂2 ] ' /2,
] Rcibungsgcfälle (]g, Ja, ]m usw.), 
i Sohlengefälle = tg a, 

a Neigungswinkel der Gerinnesohle,
R  Profilradius (R0, R u< R m usw.),
R  Reibungswiderstand,

IV Wasserdruck (IV0, \VU usw.), 
k kritische Tiefe (k0, ku usw.), 
y spezifisches Gewicht des Wassers, 
b Sohlcnbrcite,

1 : n Böschungsneigung, 
g Sdrwerebeschleunigung.

An dem in Abb. 4 dargestcllten und durdr ein prismatisches 
Bett begrenzten Stromstück von der Länge A x  sind die 
Bewegungsgrößen

Qo - v 0 Q „ . v u , A Q - u
 ,   und ——

g S g
festzustellen und folgende äußere Kräfte: 

die Wasserdrücke W a und \VU,
die Gewichtskomponente G ■ sin a = y ■ Fm ■ A x  ■ sin «, 
der Reibungswiderstand R  = y ■ Fm - A x  ■ Jm 

(Fm und ]m sind Mittelwerte von F und ]).
Mit diesen Elementen läßt sich der Impulssatz an
schreiben :

W ., Q0 ■ v o +

= w., +
A Q ■ u + y • Fm ■ A x ■ sin u

Qu- y - F m - A x  ■ J (1)

Qd v0
E T

Fm Qu Vu

Fu
t  /  /  /  t  u

A Ü  -  Q u - Q o

Abb. 4.

die Wassertiefen lotrecht angenommen. Der hierdurch 
entstehende Fehler ist gering, und wir wollen im folgen
den ebenfalls die Abszissen in der Horizontalen und die 
Tiefen in der Lotrechten messen.

Bei senkrechter seitlicher Zuströmung verschwindet 
wegen u = 0 das zweite Glied links, und man hat, wenn 
man zur Vereinfachung setzt:

y . . rr . . .  u ,,., e _ uv i yS„ = 1V„ +
g Qc bzw. 5„ = W u + '  ■ Qu ■ 

‘ A x  • J .

(2)

i o  +  y ■ Fm ■ Ax ■ S in  «  =  Su + y - Fm ■ Ax - Jm • ( 3 )

Legt man den Abszissen-Nullpunkt an das obere Ge
rinne-Ende und setzt, wie es in der Überzahl der prak
tischen Fälle zutrifft, entlang dem Überfall bzw. dem 
Sammelgerinne ein lineares Anwachsen der Wasser
menge voraus, so ist Q = q ■ x  und wegen v — Q :F

s0 = w0 +
Da A x — x„

y ■ r  ■ v, 
8 ■ F0 :

id  S ,.=  1V„ + y • <?2 • V  
~8-P«

;  =

■O u n d
1 = ___ Qi ___ q2 ■ x-

K - - R !/3 K- ■ F2- R ' 2 K 2-F2-K*12'
so kann man den mittleren Reibungswiderstand 
Gl. (3) R = y ■ F ■ A x  - ]m ansdireiben:

(4)

der

r - F m - A x - J m= \ - F „

Fm -A x - )„

=  y

q~ ■x ,
K2 F,,2 ■ R ,

<r • v
Ki . f i  : R us

F ■ q2m  »

2 • Fa2 ■ K- ■ R'J2 r A°

’ *„2' 1- + Fm - x ,
~ + 2 • F.* • K* • R!,132 ■ F„2 • K 2 ■ R,

F , n  ■ x u  - q 2 

2 • FF- K2 ■ R'J’ 
C> ' (5)

sich
Nach Einführung von GL (4) und (5) in GL (3) ergibt

F„
2 ■ F02 ■ IC-

+ X.,

• I

P ’„
\  y.y .q  

bzw.
x„3 + ar x02 + 
rr.it

\ S - F ,

i.

R'J2

\ 2 - f u2- k 2- r ;;*
s in a - x u

q 2

l
g

sin u
q 2

iß  ^ nl 
2 -F .-  K*~R1,5

■W F»i  ̂ *■ i

8 ' F u

X u 'F m \
2 ■f . 2-k 2-r !!3\

= 0 (6)

, = 0

• R 1/3

\2  • Flt2 ■ K 2 ■ R'J2 

2 ■ FF ■ K2 ■ R'J2

sin u |_ _ 2 ■ F 2 ■ K2 ■ R\

■sin u-xu
q2

x a-
S - t

v :!- Fu i  m

2 - F j l i ^ R 1/3 1

(6a)

Dieser Ansatz setzt (Abb. 4) die Abszissenrichtung 
parallel zur Sohle voraus und die Wassertiefen senkrecht 
hierzu. Praktisch werden aber meist die schrägen 
Abszissen durch ihre Horizontalprojektionen ersetzt und

*3 -  - p

j w „ - w „  "/■„

l  y ">'
Mit den Gl. (6) oder (6 a) läßt sich die Spicgellinie 

in einem prismatischen Gerinne mit linear veränderlicher 
Wasserführung stückweise berechnen. Gegeben ist hier
bei die Abszisse des flußabwärtigen Begrenzungsquer
schnittes, außerdem ist hu bekannt, während ha anzu
nehmen ist. Damit sind in den Gleichungen alle Größen 
bekannt bis aut xe, das berechnet werden kann. Man 
kann so vom bekannten Ausgangspunkt am unteren Ende 
ausgehen und die Spiegcllinie abschnittsweise festlegen.
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Die Wasserdrücke \V0 und W u können für jede be
liebige Querschnittsform leicht z. B. als Produkt von 
spezifischem Gewicht, Fläche und Schwerpunktsabstand 
vom Spiegel berechnet werden. Insbesondere ist

b h ° -  
2 ' 7  ’

für das Rechteck W = (7)

für das Trapez W :
h*
6

(36 + 2 n h) • y. (8)

(Beim ungleichschenkligcn Trapez bedeutet 1 : n die mitt
lere Böschungsneigung.)

X 0.2

2 ■ K 1 ■ R'u 3 
g

sin a 2 ■K'-'R'J* .
■ 2 ■ Fu - Ki -R j  +  _ _ i G .x uJ = 0, (9)

woraus die Abszisse x a" des Kurvenpunktes f  unmittelbar 
hervorgeht. Auf diese Weise ist es gelungen, beiderseits 
des Kulminationspunktes d die Punkte e und f  festzu
legen, die einer von hQ wenig verschiedenen Wassertiefe 
cntsprcdicn. Die Spiegclkrüinmung zwisdren ihnen ist
unwescntlidi, und somit ist audi die den abgeleiteten
Formeln zugrunde liegende Mittelbildung (Fm, Jm) bei 
sehr guter Näherung zulässig.

Von /  aus kann nun durch wiederholte Anwendung von 
Gl. (6) bzw. (6 a) weiter flußaufwärts gerechnet werden. 
Für den obersten Berechnungsabschnitt ist in Gl. (6) x0 = 0 
und h0 = h t zu setzen, und es gilt dann
\V - W

y q -

,-sin a-xu x  3 • F u J m

2 ■F.r-K^-R'!3
= 0 , (10a)

Abb. 5.

Die Gl. (6) hat im allgemeinen zwei reelle und posi
tive Wurzeln, deren Bedeutung aus Abb. 5 ersichtlich ist. 
Ist man beispielweise vom Punkt a mit der Tiefe hu = 6, 
und der Abszisse xu ausgegangen, so ergibt Gl. (6) bzw. 
(6 a) zwei Wurzeln x01 und x02 mit der Wassertiefe hb. 
Naturgemäß trifft aber nur xol zu, weil nur für den 
Punkt b angenommen werden kann, daß die den Gl. (6) 
bzw. (6 a) zugrunde liegende arithmetische Mittelbildung 
(Fm, Jm) richtig ist. Daher liegt Punkt c nur in grober 
Näherung richtig, wie in Abb. 5 angedcutct ist. Ergibt 
sich keine reelle Wurzel, so kommt die angenommene 
Wassertiefe hQ überhaupt nicht zustande; h0 ist dann 
kleiner zu wählen. Im Grenzfall haben die Gl. (6) bzw. 
(6 a) eine einzige reelle Wurzel. Hier handelt cs sich um 
den Kulminationspunkt d mit der größten Wassertiefe. 
Die Spiegelneigung ist dort gleich der Sohlenneigung. Es 
wird im allgemeinen nur durch Zufall gelingen, den Kul
minationspunkt genau zu finden, jedoch ist für die Be
stimmung des Spiegelverlauf cs in der Nähe des Kulmina
tionspunktes das folgende Näherungsverfahren zweck
mäßig;

Bei Vernachlässigung der Reibung ist cs möglich, die 
Lage und die Wassertiefe des Punktes d mit den später 
gegebenen Gl. (11) und (12) zu ermitteln. Da infolge 
des Rcibungscinflusses die wirkliche Spicgcllinic über der 
ohne Berücksichtigung der Reibung ermittelten liegt, fällt 
der gefundene Punkt nicht in den wirklichen Scheitel 
der Kurve, sondern etwas flußabwärts (Punkt e, Abb. 5). 
Wendet man nunmehr Gl. (6a) an mit xu = xu\  hu= h  > 
ha = hj = hc, so ergeben sich zwei Wurzeln x0' und xa" von 
denen x0' = xu. Eine der beiden positiven Wurzeln ist also 
bekannt. Dann ist aber xa — xu ein Faktor, durch den 
Gl. (6 a) dividiert werden kann, und es ergibt sich eine 
quadratische Gleichung von der Form

•V + bi ■ xo + bi = 0,
wobei

61 = at + x tl und b2 = a2 + 6, • x i(.

Es ist somit, da F0 =  F„ und Ra = Rn

woraus 6,, das in W a und Fm enthalten ist, unmittelbar 
gefunden wird.

Bei Anwendung des gegebenen Verfahrens ist zu be- 
aditcn, daß cs sidr um eine Integration der Spiegcllinien- 
gleichung in endlicher Form mit Hilfe endlicher Differen
zen handelt und daß hierbei gewisse veränderliche Größen 
(F und R) durdr ihre Mittelwerte ersetzt werden. Man 
muß daher die Tiefenstufen hu — 7t0 so festlegen, daß sich
in diesem Bereich F und R  mit ausreichender Näherung 
linear ändern. Es wäre also z. B. nicht richtig, wollte man 
(Abb. 5) von a ausgehend einen Punkt jenseits des Kul
minationspunktes d in einem Berechnungsgang bestimmen.

Über den allgemeinen Verlauf der Spiegellinie kann, 
z. T. nach den Untersuchungen von H. F a v r e ,  folgen
des gesagt werden:

Die Spiegcltangentc am unteren Gerinne-Ende ist, 
sofern die Ablaufverhältnissc das Zustandekommen der 
kritischen Tiefe ermöglichen, (theoretisch) lotredit. Im 
Kulminationspunkt, dem Ort der größten Wassertiefe, ist 
sie parallel zur Sohle und am oberen Ende, wo Q = 0, 
waagrecht. Die Abszisse des Kulminationspunktes hängt 
im wesentlichen von der Gerinneneigung ab. Bei steiler 
Sohlenneigung liegt der Kulminationspunkt im unteren 
Teil des Gerinnes, bei mäßiger Neigung etwa in der 
Mitte und bei horizontaler Sohle am oberen Ende, wo die 
Kurventangente horizontal liegt.

In vielen Fällen ist. es zulässig, die R e i b u n g  zu ver
nachlässigen. Der Rcibungseinfluß ist an sich bei den 
meist nicht sehr langen Sammelgerinnen nicht groß. Zu
dem entsteht im Gerinne eine wild bewegte Wasserober
fläche, die z. B. bei den Bordhöhen beträchtliche Sicher
heitszuschläge erfordert. Es ist somit praktisch belanglos, 
wenn man bei Vernachlässigung der Reibung Spicgellagen 
erhält, die einige Zentimeter tiefer sind als die bei Berück- 
siditigung des Reibungseinflusses. Bei Gerinnen mit steile
rem Sohlengefälle kommt, worauf F a v r e  hinwies, noch 
hinzu, daß die Auswirkung der Reibung mehr oder weni
ger dadurch ausgeglichen wird, daß das seitlich zuströmendc 
Wasser nicht mehr senkredit zur Gerinneachse einfällt 
und daher eine merkbare Geschwindigkeitskomponente in 
der Strömungsrichtung aufweist, die im Sinne von Gl. (1) 
spiegelsenkend wirkt.

Setzt man in den gegebenen Gleichungen K = oo, 
wie es der Vernachlässigung des Reibungseinflusses ent
spricht, so ergeben sich wesentliche Vereinfachungen, ln
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Gl. (6) wird u.a. der Koeffizient von x03 zu Null, so daß und die bisher angenäherte Lösung geht in eine exakte
sich als Lösung der entstehenden quadratischen Gleichung über. Man kann nunmehr jeden beliebigen Kurvenpunkt
crgibt: ausgehend von den Daten des Gerinne-Unterendes be-

g -F 0 -Fm ■ sin a 
2 ■ q* + (S '  F o 'Pm- si" °\*

l  2 - q 2 - g ' Fo
W p - W u 

y ■

• sin a • x.. Fo
F„

( 10)

Die beiden Wurzeln dieser Formel lassen sidi in gleicher 
Weise deuten, wie es bei GL (6) und (6 a) geschehen ist. 
Wichtig ist hier aber, daß man geschlossene Formeln für 
die Kooidinaten xa und h0 des Kulminationspunktes an
geben kann. GL (10) hat nämlich dann eine einzige 
Lösung, wenn der Radikand zu Null wird, wenn also gilt 

(g ■ F„ • sin u\

stimmen. In GL (10) wird somit außer a = 0 zu setzen 
sein:

statt x„, Fu, hu, W„ . . .  L, F,, b2, W t,
statt x0, Fa, b0, W a . . .  x, F, b, W, vgl. Abb. 6

So erhält man

( g - F m - s m a \ I  

\ 2 • q, )2-q»
W n- W „

-8-

t
v L* p W r - W j  F . ——  g . F   .,

F» ö y ■ q*

♦ * - 0’/  • q- q-
Hieraus kann zunächst die Wassertiefe fi 
werden, die in W a und Fm enthalten ist.
Die Abszisse xa wird gemäß Gl. (10)

S ' Fo ■ Fm ■ sin «y = -------------ö---------0 2 • q-
Die Gl. (10) vereinfacht sich für das Oberende des Ge 
rinnes wie folgt:

W . . - W ...............
• F„. ■ sin a

( 11) 

berechnet

(12)

oder, wenn man q- — Q22 : Ir  setzt,
w — w ¡

— 1 ' i -
(19)

0 oder

y
+

q- xu
.8 Fu

= 0. (13)

R e i b u n g s f r e i e s  R e c h t e c k g e r i n n e .
Bei rcibungsfreien Rechteckgerinnen werden F und W  

zweckmäßig durch h ausgedrückt. Führt man außerdem 
die kritisdre Tiefe ein

k„ = ' V  
b - -g

(14)

 g ‘F
y Q*

Für jedes h sind F und W  bekannt, somit kann x ohne 
weiteres berechnet werden.

Die obere Begrenzungstiefc geht aus Gl. (19) hervor, 
wenn x = 0 gesetzt wird:

F, _  W t - W ,  g • F t 
F.. y ' Qsä

y-Q »1
g • Fs

Hieraus ergibt sich W t  und weiterhin h ,, etwa unter Zu
hilfenahme von GL (7) bzw. (8).

Geht man nunmehr wieder auf das r e i b u n g s -  
f r e i c  h o r i z o n t a l e  R e c h t e c k p r o f i l  über, so 
kommt man zu den Formeln, die H. F a v r e  auf ande
rem Wege gefunden hat [2]. Da F = b -h  und W  = 
y ■ b ■ fr/2, ergibt sich aus Gl. (19)

w v w... (20)

so ergeben sich schließlich aus Gl. (10) bis (13) die folgen
den Formeln: *=iY v  - (fr — h / ) 8■ b ■ h

O.r

ha ■ hm ■ sin a ■ x,r

ï - K

!g -b i -hm • sin a
’ l  2 • q

g ■ b“-

+  ■Xu j  bD2 ■ bm2 • sin2 « • x,,2 h 3 h„- h,„ ■ sin a ■ x„o o m  u , , ku2 K \
K 4 ’ kn4 2- K  K K 1 2 kJ (15)

2 ■ q- (hoi ~ hut) + 2 -b m - s i n a - x u 

g -b

= 0 (16)

(17)

f----
, I .

h,
(0-0,FH)

hm • ha ■ sin a 
~  2 • q°- *

Oberster Gerinneabschnitt: Aus Gl. (13) und mit ku nach 
Gl. (14) sowie der Annahme hm =  1/2 • (hQ + hu) wird 

xtI • sin a
4-

7Z77777777777777777?

(F’V  ( O M )
V7777777777777,

Abb. 6.

oder, nadi Einführung von k.. =

/ K 3
2 " t

sin a •
V -  a «  t'u s in a -  x„ (18)

_L_
k

/ (  F '2-  +

s -----------
|/ Qr 
1 g - b 2

• f i -

Läßt man die A rt der Mittelbildung für hm offen, so 
kann aus GL (13) gefunden werden

bi
- 1 '

2-
k..3

■ 2 • sin a • x„ • b„, + b,,2. (lSa)
1

(21)

(22)

H o r i z o n t a l e s  r e i b u n g s f r e i e s  G e r i n n e .
Hierbei wird die Komponente des Flüssigkeitsgewichtes 

in der Strömungsrichtung gleich Null. Dies kommt in 
Gl. (10) dadurch zum Ausdruck, daß wegen sin a = 0 die 
Fm enthaltenden Glieder fortfallen. Damit verschwindet 
der Einfluß der Spiegclkrümmung in der Kräftebilanz,

b> \ , b*
b. ‘ 2 - k J  "2 - k t

Für das Ober-Ende ist x = 0 und b =  b,. Aus Gl. (21) 
wird dann

bzw., wenn h>~k«,
bi = k. • 1 3 . (23)

Unter der vereinfachenden Annahme, daß sich das 
Sohlengefälle i (bzw. sin« ) und das Reibungsgefälle in 
ihren Auswirkungen aufheben [siehe GL. (3)], hat 
d e  M a r c h i  ein einfaches zeichnerisches Verfahren ge
geben, das auf der Beziehung = konst. beruht.
Es sei für flach geneigte Rinnen mit strömendem und für
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stark geneigte Rinnen mit schießendem Wasser geeignet. 
Was den letztgenannten Fall betrifft, so ist bereits ein
gangs das Nötige gesagt worden. Bei flach geneigten Ge
rinnen könnte natürlich ab und an die vereinfachende 
Voraussetzung, wenigstens global gesehen, zutreffen. In 
solchen Fällen -würde naturgemäß auch die für das 
reibungsfreie horizontale Gerinne abgeleiteten Formeln (19) 
bis (23) verwendbar sein.

Im übrigen können die vorstehend entwickelten For
meln bei Vernachlässigung der Reibung aber unter Berück
sichtigung der Sohlen- und Wandreaktion auch zur 
näherungsweisen Berechnung bei geringem Arbeitsauf
wand verwendet werden, wie später an einem Zahlcn- 
beispiel gezeigt werden soll.

Zur Erläuterung der gegebenen Berechnungsverfahren 
sollen nunmehr zwei Zahlenbeispiele gebracht werden.

Beispiel 1.
Der Sammelkanal am Hodiwasserübcrfall des Tieton 

Dam (USA) ist sowohl modellmäßig [6] als auch theo
retisch [2] bereits von anderen Autoren studiert worden. 
Es dürfte daher von Interesse sein, zu Verglcichszwcckcn 
hier das gleiche Beispiel zu behandeln. Die hier verwen
deten Abmessungen und Zahlenangaben sind der Quelle 
[2] entnommen, wobei z. T. eine Rückverwandlung der 
Modellmaße auf Naturmaße vorgenommen wurde 
Überfallänge L =  136,56 m (=  Gerinnelänge),
Längsgefälle i — tg a =  0,0938, sin a — 0,0934,
Querschnitt trapezförmig, b =  6,09 m, 1 : n = 1 :0,5, 
Untersucht wird der Abfluß von Q,, =  1133 m3/s, also 
q =  8,30m3/s-m .

Die Wasserbewegung im Ablaufkanal ist schießend, 
somit ist am unteren Ende, bei Abszisse xu = 136,56 m, die 
kritische Tiefe anzunehmen. Sie beträgt k2 =  11,21 m, denn

1 -j/®k ,= b + n ■ k:

1

B
3

(b + 2 ■ n • k»)

6,09 + 0,5 -11,21 * ]/ 9,81
Um zunächst einen allgemeinen Überblick über den Ver
lauf der Spiegelkurve zu erhalten, wollen wir nach Gl. (11) 
und (12) unter Vernachlässigung der Reibung die Kulmi
nationskoordinaten bestimmen.
*„ = 136,56 m; Fu = 6,09-11,21 + 0,5 - 11.212 = 131,10 m2;

Gl. (8): W „=  • (3-6,09 +  2 -0,5 • 11,21)-1,0 = 617,44 t;
Gl. (11):

/9.81 - F„ • 0,0934\2
-  9,8

F „ - 0,0934-136,56]
8,3r

/11332-(6,09 + 2-0,5-11,21) = 11,21 m.

2 ■ S,32 
W 0-  617,44

',81

1,0-8.32 + ; 136,56_2 
+ 131,IQ ’

W -617,44

so daß nach Gl. (12)
_  9,81 • 140,05-135,58-0,0934
Xo “  2 • 8,32 = 126,3 m.

Der Kulminationspunkt liegt demnach ziemlich nahe 
dem Unter-Ende, was bei der Steilheit des Sammelkanales 
zu erwarten war. Mit diesem Ergebnis kann nunmehr die 
Disposition für die genaue Spiegelbcrechnung nach Gl. (6) 
usf. unter Berücksichtigung der Reibung getroffen werden. 
Die Rauhigkeitsziffer K  der S t r i c k l e r  formel ist weder 
für das Modell noch für das Bauwerk bekannt. Wir 
nehmen im folgenden K — 60 an und werden uns dabei 
nicht allzu weit von der Wirklichkeit entfernen. — Die 
Berechnung wird nunmehr in den weiter unten in Tabelle 1 
zusammengestellten 9 Abschnitten durchgeführt. Wie er
sichtlich, sind die Tiefenstufen in der Nähe des Kul
minationspunktes zu dessen möglichst genauer Erfassung 
kleiner gewählt als im übrigen. Der Kulminationspunkt 
selbst ist in Abschnitt 3 zu erwarten. Die Abschnitte 1, 2 
und 4 . . .  8 sind nach Gl. (6) bzw. (6 a) zu rechnen, 
Abschnitt 3 dagegen nach (9) und Abschnitt 9 nach Gl. 
(10 a). Wegen des Umfanges einer solchen Untersuchung 
sollen hier nur einige Phasen der Berechnung gezeigt 
werden.

A b s c h n i t t  1: Mit hu = 11,21 m und xu = 136,56 m
ergab sich nach Gl. (6 a) zu ha -  11,55 m  xa = 134,9 m,
wofür

Fa =  137,0 m2, W 0 = 663,45 t, Ra =  4,29 m.
A b s c h n i t t  2:
hu = U ,55 m, xu = 134,9 m, Fu =  137,0 m2,

W u ='663,45 t, Ru — 4,29 m,
ho =  11,72 m, Fq = 6,09 • 11,72. + 0,5 ■ 11,722 = 140,10 m2,
po = 6,09 + 2 • 11,72]/1 + 0,5* = 32,29 m,

Ra =  140,10.32,29 =  4,34 m,
11 722W 0 = 6 • (3 ■ 6,09 + 2 ■ 0,5 • 11,72) = 686,58 t,

Fm = 1/2 ■ (137,0 + 140,1) = 138,55 m2.
Nach Gl. (6 a) ergibt sich

2 ■ 140,1 • 602 ■ 4,34 '/a

a°- = {r-
9,81 • 138,55 

134,92

—  134,9 = 5117,2,

0,0934) 
8,3* J137,02 • 602 • 4,29J/s 

■ 2 • 140,l 2 - 602 • 4,34•/* =  -  1 336 500 
2 • 140,l 2 ■ 602 • 4.34U3

|6S6,58 -
138,55

663,45 138,55-0,0934-134,9
-  + ---- 8,32
__ 134,93- 138,55 

2 -137,0= - 60- - 4,291/3

1,0- 8,32 
134.92 

9,81 ■ 137,0 
a3 = 84 980 000

xa3 + 5117,2 • xG2 -  1 336 500 ■ x 0 + 84 980 000 = 0.

1/3 }

- —1,8163 Fm + 142,247 = /(h0) = 0. Hieraus0 22 612,1 7,0225
Die Auflösung dieser Gleichung nach ha geschieht so,
daß für verschiedene angenommene Werte hg die Funktion
/  (ho) ermittelt~wird:
ha = 11,60 11,70 11,80 m
F0 =  137,924 139,698 141,482 m2
Fm = 1/2-(F0 + 131,10)= 134,51 135,40 136,29 m2
Wa = 669,900 683,766 697,834 t
f  (ha)=  +113,4 + 21,1 -  72,6
Durch zeichnerische Zwischenschaltung wird gefunden, 
daß f  (h0) = 0 für ha = 11,72 m.
Hierfür ist Fo = 6,09 • 11,72 + 0,5 • 11,722 = 140,05 m2; 

p "  = 1/2 • (140,05 + 131,10) = 135,58 m2,

+„ =
/  (120,3 m)
\  131,6m.

Die kleinere Abszisse gehört einem Punkt oberhalb des 
Kulminationspunktes an, hat also keine praktische Be
deutung.

A b s c h n i t t  3:
hu = ha = 11,72 m, xu — xB' = 131,6 m,
Fu = 140,1 m2, R u = 4,34 m.

Nach Gl. (9) ist
, 2-602-4,34'/3
1 +  X-XT--------X.9,81 

2 - 602 • 4,34+'3

(
0 09^4

131,62 — -2-140,1 -602-4,34</a8,32

9,81
x ?  + 5196,25*:

131,6 = 0

- 654 634 = 0, woraus x ’ = 123,1 m.
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A b s c h n i t t e  4 - • - 8: Die Berechnung wird durchge
führt wie für Abschnitt 2. Am Ober-Ende von Abschnitt 8 er
hält man ho = 8,40m, x0 = 21,Sm, F0 = 86,42m2,1F0 = 313,64 t, 
Ra = 3,475 m.

A b s c h n i t t  9: Zur Ermittlung der Anfangstiefe 
hi = hg wird Gl. (10a) verwendet. Mit Fu =  86,42 m2, 
Fm =  1/2 • (F0 + 86,42), R u = 3,475 m, W u = 313,64 t und 
xu = 21,8 m ist
W 0 — 313,64 1/2 - (F0 + 86,42) - 0,0934 - 21,8 21,82

1,0 • 8,32 + 8.32 9,81 • 86)42
21,83 ■ 1/2 -(F0 + 86,42)

“  2 • 86,422 ■ 602 • 3,4754/^ ~  °
oder

68i8°9 + 0,01476 ■ (Fa + 86,42) -  5,114 = f  (h,) = 0.

Wir ermitteln für verschiedene Werte h0 — hi die 
Funktion / (hj)

ha = h i =  6,85 6,90 6,95 m
Fa = 65,16 65,83 66,48 m2

W c =  196,46 199,72 203,02 t
/  (/i,) =  -0 ,0 2 4  + 0 ,0 3 4  + 0 ,090

f  (h,) wird, wie durch Interpolation festzustellen ist, zu 
Null für

h t =  6,87 m.
Damit ist die Spicgellinie sehr genau festgclegt. Die E r
gebnisse sind in Tabelle 1 zusammengestcllt.

T a b e l l e  1.

Abschnitt Abszisse x Tiete h
m m

1 136,56 11,2110 134,9 . 11,55z•z 131,6 11,72JA 123,1 11,72TC 112,7 11,55J(1 88,9 11,00Ö7 66,3 10,30/Q 42,6 9,40OQ 21,8 8,40y 0,0 6,87

Bei dem vorliegenden starken Längsgcfälle muß er
wartet werden, daß der Reibungseinfluß stark zurückgeht 
bzw. z. T. durch die Bewegungsgröße des nicht ganz senk
recht zur Fließrichtung einfallendcn Wassers ausge
glichen wird. Man kann also in unserem Falle die Rei
bung unbedenklich vernachlässigen und durch schritt
weise Anwendung der Gl. (10) und (13) die Spiegcllinic 
bestimmen. Die Berechnung ist im übrigen ganz ähnlich 
auszuführen wie bei Berücksichtigung der Reibung und 
braucht deshalb hier nicht wiedergegeben zu werden. 
Die Ergebnisse gehen aus Tabelle 2 hervor.

T a b e l l e  2.

Abszisse x
m

Tiefe h
m

136,56 11,21
134,35 11,55
129,27 11,73
116,14 11,55
91,91 11,00
68,54 10,30
44,11 9,40
22,92 8,40
0,0 6,82

Die in den beiden Tabellen enthaltenen Wassertiefen 
sind zu Vergleichszwecken in Abb. 7 a in Abhängigkeit von 
den berechneten Abszissen zeichnerisch dargestellt. Hier
aus sind einmal die Kulminationspunkte deutlich erkenn
bar, außerdem ist auch der geringe Einfluß der Reibung

ersichtlich. Die in der Abbildung dargestcllte dritte 
(punktierte) Spicgelkurve ist nach dem später beschriebe
nen graphischen Verfahren bestimmt. Sie liegt höher als 
die beiden anderen Kurven. Diese Abweichung ist aber 
nicht durch eine geringere Genauigkeit des zeichnerischen 
Verfahrens bedingt, sondern dadurch, daß die Berech-

h

Abb. 7 a.

---------------- 136,56-
r~22,16~

nung in sechs gleichen Abszissenabschnitten durchgeführt 
wurde, wobei der Kulminationspunkt „überrechnet“ 
wurde, weil er, wie die Abbildung zeigt, zu sehr von den 
Begrenzungsquerschnitten des ersten Berechnungsab
schnittes entfernt liegt und daher nicht genügend scharf 
erfaßt ist.

Einen Längenschnitt des Gerinnes zeigt Abb. 7 b. 
Dieser enthält außer der für K  — 60 errechncten die von 
S m r c e k  am Modell beobachtete Spiegellinie.

Beispiel 2.

Die für das reibungsfreie Gerinne gegebenen Gl. (11) 
bis (13) bzw. (16) bis (18) für das Rechteckprofil gestat
ten es, ohne eingehende Durchrechnung außer dem als 
bekannt anzusehenden Ausgangspunkt am Unter-Ende 
zwei weitere kennzeichnende Punkte unmittelbar zu be
rechnen, nämlich den Kulminationspunkt und den Kur
venpunkt am Ober-Ende. In diesen zwei bzw. drei Punk
ten sind zudem auch die Tangentenrichtungen bekannt: 
am Unter-Ende liegt die Tangente vertikal (falls dort die 
kritische Tiefe auftritt), im Kulminationspunkt parallel 
zur Sohle und am oberen Ende horizontal. Man ist also 
in der Lage, nach Festlegung dieser drei Punkte die Kurve 
zunächst näherungsweise zu zeichnen und hiernach so
dann eine Berichtigung der Ergebnisse vorzunchmen.
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Dieser Weg wird besonders dort gut gangbar sein, wo 
der Kulminationspunkt nicht allzuweit an eines der Gc- 
rinneenden heranrückt, also bei Längsgefällen mittlerer 
Größe. (Bei Beispiel 1 liegt der Kulminationspunkt, wie 
wir gesehen haben, sehr nahe am Unter-Ende, so daß hier 
das Näherungsverfahren weniger aussichtsreich erscheint.)

Ein derartiger Fall soll nunmehr im folgenden Bei
spiel behandelt werden.
Rechteckiger Sammelkanal. =  0, Q» = 10 m3/s, L =  20 m, 
<7 = 0,5 m3/s ■ m, ¡ = 0,02, sin a s  0,02, f> = 2,0 m, K = oo 
(Reibung vernachlässigt), am Unter-Ende stürzt das Was
ser frei ab.

»= -  h  -  ]/~T ö i ^  = U 67
Festlegung des Kulminationspunktes nach Gl. (16):

*u =  20,00 m, hu = 1,367 m.
' 9,81 • 2,02 • hm • 0,02 )2 9,81. 2,02

2 • 0,5*

■0,02-20,0] + 20,°2
oder

V  -  0,031 35 • h;n ■ ha -  5,59 + 0,80 • hm = 0 = f {h j .
Wir ermitteln unter der Annahme hm = 1/2 • {h0 + 1,367) 
für verschiedene angenommene Werte h0 die Funktions
größe f  {h j .  Es ergibt sich

hQ =  2,00 2,10 2,20 m,
/  { h j  = -  0,168 + 0,302 + 0,790.

Der zutreffende Wert ha wird hieraus durch Zwischen
schaltung für f  { h j  =  0 erhalten. Es ist hg = 2,036 m. Hier
für ist hm =  1/2 • (2.036 + 1,367) = 1,702 m und nach Gl. (17)

9,81-2,02 - 2,036-1,702 - 0,02 . . .*o = ------------------------ =5,44 m.

Vom Kulminationspunkt ausgehend wird nun nach Gl. 
(18) der Punkt (x0 = 0, h0 = h j  bestimmt.

*„ = 5,44 m, Qu = 0,5 • 5,44 = 2,72 m3/s,

2 0,52 !

■ [ ( V -  1,367*) + 2 -h n 1,367 =  0

k.,3 =
Qu 2,722

g - b 2 “  9,81-2,02
5,44 • 0,02 

hi — "2 +

=  0,1884, h = 2,036 m,

j/2 - 0,1884 + 2.0362 - 0,02 ■ 5,44 (4-2,036-0,02-5,44),

oder 
h j -  0,1145- 
Gl. (17):

1,367

ha — 4,07 = 0, woraus

9,81 • 2,02- 2,07-1,91-0,02 
2 - 0,52

h0 = 2,07 m.

Oberer Abschnitt nach Gl. (18):
xu = 6,20 m, Qu — 6,20 -0,5 = 3,10 m3/s,

ic“3 = - W l | r =0,245, h« = 2,07®,

i-

, 6,20 • 0,02 
h x =  2 --------------- +

2 • + 2,072 ■ 0,02  • 6,20 (4-2 ,07-0 ,02-6 ,20) ,2,07 
hi =  2,004 m.

Eine (hier nicht wiedergegebene) genaue stückweise 
Berechnung nach Gl. (15) bis (18) ergibt als Kulmina
tionskoordinaten ha = 2,074 m und 3F0 = 6,63 m, ferner 
hj =  2,008 m. Wie man sieht, gibt die zweite Näherung 
bereits einen hohen Grad von Genauigkeit. Im vorliegen
den Fall würde für praktische Zwecke offenbar auch 
bereits die erste Näherung genügen, vgl. hierzu Abb. 8.

2,036 
h[ = 1,97 m.

Mit den ermittelten Werten läßt sich in erster Näherung 
(Abb. 8) ein Längenschnitt des Wasserspiegels aufzeichnen. 
Man sieht, daß der Kulminationspunkt ziemlich weit 
flußauf liegt und daß bei seiner Ermittlung wegen der 
starken Spiegelkrümmung eine arithmetische Mittelbildung 
für hm möglicherweise nicht ausreichen dürfte. Es emp
fiehlt sich daher, eine zweite Näherung vorzunehmen. 
Wir ermitteln aus dem Längenschnitt für die untere Be
rechnungsstrecke eine mittlere Tiefe hm — 1,91 m und führen 
diese statt des arithmetischen Mittels in Gl. (16) ein. (Die 
Ermittlung von hm aus dem Längenschnitt ist nur bei 
Rechteckprofilen möglich. Bei anderen Querschnittsformen 
ist statt dessen, vgl. Gl. (11), Fm zu bestimmen.)

9,81 -2 ,OO2 - 1,91 -0,02 \ 2 _  9,81 ■ 2,02
2-0.52 " /  2-0.52

  20 02
• [ ( h j  — 1,3672) + 2-1,91-0,02-20,0] + = 0

; 6,20 m.

Abb. 8.

Bei dem Beispiel lag der Kulminationspunkt ziemlich 
weit flußauf, so daß für den ersten Abschnitt eine zweite 
Näherung erforderlich schien. In Fällen, in denen der 
obere Abschnitt länger ausfällt, mag auch hier bei merk
licher Krümmung der Spiegellinie eine zweite Näherung 
nötig werden, wobei mit einem aus erster Näherung be
stimmten hm Gl. (18 a) verwendet werden kann.

Das vorstehend behandelte Rcchnungsverfahren eignet 
sich in erster Linie für den Fall linearer Wassermengen
verteilung entlang der Gcrinneachse. Es eignet sich zwar 
grundsätzlich auch für eine beliebige Längsverteilung, 
nur wird die Auflösung der Grundgleichung nach einer 
Begrenzungswassertiefe bei gegebenen Abszissen umständ
licher. In einem solchen Fall ist das nachstehend be
schriebene graphische Verfahren wesentlich bequemer.

III. Graphisches Verfahren.
Das graphische Verfahren geht von Gl. (3) aus:

So + V ; Fm • A x  ■ Sin 0 = Sa +y  ■ Fm ' A x  ‘ Im' W
wobei

S0 = W o + - ^ Q 0 -v0 und Su = W u + ^ - Q u -v„.

Die Mittelbildung für die zweiten Glieder links und
rechts wird folgendermaßen durchgeführt: 
y ■ Fm ■ d x ■ sin a

d  r  . « /Ix  . j. /a ls=* —2~  • 7 • sin a ■ F0 + - 2 ■ y ■ sin a ■ Fu, (24)

r - F m- ^ . j m= ^ ■ y F 0-J0 + ^ f - y F ü -]u. (25)
Damit wird aus Gl. (3)

Su - ^ - y - F u . ( s i n a - J J
A x= S + y ■ F0 ■ (sin u -  ] J  (26)
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oder, mit

und

■^u / i x  r* r ' 7 i
~ 2 ~  =  ■ y  ■ F u  ■ ( s i n  a  ~

~Y~  =  - y - y f o - C  sin a - 7 o )

5 _  jf iL  -  5 + .
2 “  ° 2

(27)

(28)

Hierauf beruht das zeichnerische Verfahren. Gegeben 
sind für einen Bercchnungsabschnitt von der Länge A x

die Begrenzungsabszissen xo und xu und damit auch die 
Wassermengen Qa und Q„. Ferner ist bekannt die 
Wassertiefe hu. Für einen bestimmten Querschnitt mit 
festliegendem Abfluß hängen bei konstant gewähltem A x  
die Größen 5  und Ä  lediglich von der Wassertiefe ab. 
Man kann also gemäß Abb. 9. für jedes Profil zwei Kurven 
S0 + A j l  = f (h) und Su — A j l  = f  (h) berechnen und 
auftragen. Hat man diese Kurven gezeichnet, so ist die

S*A/2
Abb. 10.

Ungenauigkeiten sind, ist schon oben (Zahlenbeispiel !)■ 
gesagt worden.

Das graphische Verfahren bleibt auch brauchbar, wenn 
die Geschwindigkeitskomponente u des seitlich zuströmen
den Wassers nicht zu Null wird. Analog dem bisherigen 
Vorgang ergibt sich aus Gl. (1) die Beziehung

wobei
Su - A j l - A %  = S0 + A j l ,

A % =  y~. A Q - u ,
8

(29)

(30)

also die Bewegungsgröße des seitlichen Zuflusses in bezug 
auf die Hauptstromrichtung bedeutet. d23 ergibt sich 
aus den Zulaufverhältnissen. Zeichnerisch kann es nach 
Abb. 10 berücksichtigt werden. Die waagrechten Teile 
des Berechnungslinienzuges sind jeweils um die Größe 
A25 über die Kurven (5U — A u/1) hinaus zu verlängern, 
ehe die senkrechten Schenkel zu den Kurven (S0 + A J 2) 
des nächstfolgenden Querschnittes angesetzt werden.

IV. Anhang.
Zum Schluß soll der Vollständigkeit halber noch das 

Verfahren von H. F a v r e [2,4, 5] wiedergegeben werden. 
Seine Berechnungsformel kann mit Hilfe von Abb. 4 aus 
Gl. (1) abgeleitet werden. Wir ersetzen die Differenzen 
A Q  und A x  durch die Differentiale dQ  und dx, ferner 
ist zu setzen Qu = Q, vu =  v, Qa = Q — dQ, va = v — dv, 
wodurch die Berechnungsrichtung stromauf festgelegt ist. 
Gl. (1) nimmt dann die Form an

W a + ~ -(Q  — dQ)-(v  — du) + ^ -  d Q - u - \ - y - F - d x -  sin a

= W U + ~  ■ Q ■ v + y ■ F ■ d x  ■ ]. (31)
5

Da \V0 — W u = d\V  = y ■ F ■ dh + y ■ d F -d h  + y ■ • B,

kann Gl. (31) bei Vernachlässigung unendlich kleiner 
Glieder von 2. Ordnung geschrieben werden:

~  ■ {d Q ( u - v ) - Q ' d v j
= — y • F ■ dh + y • F ■ d x  ■ (J — sin a), 

woraus mit sin a i

=  <32>

weitere Berechnung sehr einfach. Sie beruht auf dein in 
Abb. 9 stark gezeichneten Linienzug, durch dessen senk
rechte Teile jeweils die Gl. (28) ausgewertet wird.

Wie ersichtlich, besteht der Hauptteil der Arbeit in 
der Ermittlung der Kurven. Diese brauchen selbstver
ständlich nur in dem vermutlich in Betracht kommenden 
Tiefenbereich und für Tiefen über der kritischen Tiefe 
entworfen zu werden. (In Abb. 9 können außerdem beim 
untersten Querschnitt die Kurve SQ + ^40/2 beim obersten 
Querschnitt die Kurve Su — A j l  fortgelassen werden.) Audi 
wird es zweckmäßig sein, sich vor der Festlegung des 
Abszissenintervalles A x  durch Anwendung der Gl (10), 
(11) bzw. (16), (17) über die ungefähre Lage des Kul
minationspunktes Aufschluß zu verschaffen. Um größere 
Ungenauigkeiten zu vermeiden, wiid man A x  möglidist 
so wählen, daß eine Abschnittsgrenze in die Nähe des 
Kulminationspunktes zu liegen kommt. Welcher Art diese

i-Ax
Ah

x

Abb. 11.

Um auf endliche Differenzen überzugehen, wird integriert 
und es ergibt sich

A h - A  [  i   ' Vu- ~ Z ° 2 4. i i  _  — \  Q u 2 ~  ß .  2A h  — A x - ( J m i) + 0 n + 1̂ vm) ' (33)
2g ' \* vml 2g-F,,.

Ersetzt man gemäß Abb. 11 A h  durch A z  und A x - i :  
A h  = A z  — A x  ■ i,
so erhält man die Formel von F a v r e

A 7 A V« ~  V°  A y  U '\ ß n 2 “ Q ° 2A z  = Jm - A x + — x + 11 -
2 8 2 S F „

(34)
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bzw. für u = 0,

A h = A x ■ (7
0 * - T f - +

(35)

^ - 7  I . Vu ~ Vo , Qu2 ~  Qo2 n n
Z,z h n ' A x +  2g 2g -F m2 ( ^

Mit Hilfe dieser Gleichungen lassen sich entgegen der 
Fließrichtung fortschreitend die Tiefenänderung zl h bzw. 
die Änderungen der Spiegelhöhen z l z  ermitteln, ähnlich 
wie cs von der stückweisen Staukurvenberechnung her 
bekannt ist. Um die Mittelwerte Fm und ]m bilden zu 
können, ist jeweils zunächst die obere Begrenzungstiefe 
h0 zu schätzen. Der berechnete Wert muß mit dem an
genommenen übereinstimmen, andernfalls ist die Berech
nung so lange zu wiederholen, bis sich Annahme und 
Berechnungsergebnis decken. Das mittlere Reibungsgefälle 
Jm kann, entsprechend dem Vorgang bei der Ableitung 
der Gl. (5), gesetzt werden

+ k % ) '  P7)
wenn man die Geschwindigkeitsformcl von G a u k l c r -  
S t r i c k l c r  zugrunde legt.
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K raftg rö ß en v erfah ren  oder F o rm än d eru n g sg rö ß en v erfah ren ?  
Prof. Dr.-Ing. E. h. M. G r ü n i n g zum Gedächtnis.

Von Prof. Dr.-Ing. Emst Kohl, Braunschweig.

Das Formänderungsgrößenverfahren zur Berechnung 
statisch unbestimmter Tragwerke hat in den letzten 
Jahren immer mehr an Bedeutung gewonnen. Das ist 
wohl in erster Linie darauf zurückzuführen, daß die 
Elastizitätsgleichungen — insbesondere bei Annahme un
verschieblicher Knotenpunkte — sich sehr schnell schema
tisch und ohne viel Überlegung anschreiben lassen. Es 
erhebt sich damit die schwierige Frage, inwieweit dieser 
Entwicklung in den Vorlesungen über Statik, für die 
ja nur eine beschränkte Stundenzahl zur Verfügung steht, 
Rechnung getragen werden kann und muß. Da es im 
wesentlichen darauf ankommt, die Grundlagen zu ver
mitteln, so scheint es hier besonders wichtig, den richtigen 
Weg zu finden, um einen tieferen Einblick in die ver
schiedenen Berechnungsverfahren und ihre Zusammen
hänge zu ermöglichen.

Die Frage, ob das Kraftgrößenverfahren oder das 
Formänderungsgrößenverfahren bzw. wann das eine oder 
das andere zur Berechnung statisch unbestimmter Trag
werke den Vorzug verdient, ist in der Literatur wieder
holt angeschnitten und beantwortet worden (vgl. [1] 
bis [3]), so daß es überflüssig erscheint, dazu noch ein

mal Stellung zu nehmen. 
Es ist auch nicht beab
sichtigt, die bekannten Ge
dankengänge zu wieder
holen, die zu den beiden 
Verfahren führen. Da aber 
vielfach die Ansicht ver
treten wird, daß die Ein
führung von Formände
rungen als statisch unbe
stimmte Größen eine ge
ringere Anzahl von Elasti- 
zitätsglcichungcn erfordere 
als das Kraftgrößenver

fahren, wofür als typische Beispiele Tragwerke der später 
behandelten Art angeführt, werden, scheint es angebracht,
einmal an Hand einiger Beispiele darauf hinzuweisen,
daß das Kraftgrößenverfahren i. a. keine größere Anzahl 
von Elastizitätsgleichungen erfordert, sofern man nur die 
g l e i c h e n  Voraussetzungen, wie Unverschieblichkeit 
der Knotenpunkte, Vernachlässigung der Normalkräfte 
usw., zuläßt.

1. B e i s p i e l .  Der durch eine beliebige Kraft P 
belastete Knotenpunkt k  ist durch eine größere Anzahl

A bb. i.

von einfachen Stäben an feste Punkte angeschlosscn 
(Abb. 1). Bei r Stäben ist das Gebilde (r — 2)-fach 
statisch unbestimmt, so daß nach dem Kraftgrößenver
fahren r — 2 Gleichgewichtszustände X; = — 1 zu berechnen 
und r — 2 Elastizitätsgleichungen aufzulösen wären [2].

Die Kenntnis der Verschiebungskomponenten A x k und 
A y k unter der gegebenen Belastung ermöglicht die Be
rechnung aller Stabkräfte aus den mit diesen Verschie
bungen sich ergebenden Längenänderungen der Stäbe:

S; Sj
A s ‘ =  ~e T =  ~ A * k cosai ~ A yk s ina i ■ ( i)

Wird s..=  -
E  F

-  (A xk c o s ai +  A y k s in  a ;) (2)

in die Gleichgewichtsbedingungcn für den Knotenpunkt, 
Z X  = 0 und 2  Y = 0 cingcfühit, so ergeben sich die bc iden 
Gleichungen tür die Verschiebungskomponenten A x k und 
A y k in

Fj v~i Fj
Px — E A x k > > —  cos2 Oj — EA y k > ( —  sin a{ cos a ; =  0, 

l ' l S‘

\r~l Fj V-- Fj
P y - E A x k 2 J  —  sin ctj cos cij -  E A y k ¿ j  —  sm2 a ; = 0 

l 1 l 1
und nach deren Lösung sämtliche Stabkräftc nach 
Gl. (2).

Beim Kraftgrößenverfahren sind bekanntlich im Gegen
satz zum Formänderungsgrößenverfahren die Formände
rungen zu eliminieren. Dazu werden aus dem Gleichungs
system (1) zwei beliebige Gleichungen, etwa für die 
Stäbe 1 und 2, herausgegriffen. Ihre Lösung gibt die 
V erschiebungskomponenten

A x k - 

A y k =

- A s , +  

A s , —

D

1 iA So

D

COS c/o

D  “ “l D 
mit der Nennerdeterminante D = sin(cr2— a,) und damit 
die Längenänderung eines Stabes i nach Gl. (1) zu

As, As.,
A S , : j j  sin (c/o -  a , )  -  “ß - -  sin ( a ,  -  ctj)

bzw. die Stabkraft S; als Funktion der Stabkräftc S, und S2 
s, Fj sin (a2 — a,) s., F, sin (a, — a,)

*  = v F T  D  -  ^  -  V 1 ‘ ®
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Aus den Gleichgewichtsbcdingungen am Knotenpunkt k 
erhält man nun in

D
■<r-i Sr F(

P cos ß„ +  Sr /  i ■— =- c?s cij sin (ß2 — ß.) P Z j  s , F j ' '
1 *

Damit ergeben sich die Momente 

^ t i  = -AI, und Ai,.„ = — Mk V

■5 . 2
s,F,
s.Fo cos a, sin (ßr — ß,0 = 0.

r  + h' r  + w
Das Kraftgrößenverfahren führt ebenso mit e i n e r  

Elastizitätsgleichung zum Ziel, da Unverschieblichkeit des 
Knotenpunktes die Annahme von Gelenken in den 
Drittelpunkten gestattet (Abb. 2 b u. c). Mit

D
Sr F f

• P sin ß„ + 5, > i — =~ sin ß; sin (a, — a,.) f  ¿—i s( Fr 1 !

<5;»=
r Mt. und .  r  h!0' =  1- ---aa 4 ^ 4

ergibt sich sofort

So >« " sin sin (tfi — a f) = 0, und aus dem Gleichgewicht der Momente am Knoten k
^  l 2 /"I -n r- M t- Ibf aK n«  f-rllr» nr« a r\ K n n

X, = Ait !  =  - A i fr l'
k 1' + K

ebenfalls zwei Gleichungen, dieses Mal aber mit den 
Stabkräften Sr und S 2 als Unbekannten. Nach ihrer Er
mittlung werden die übrigen Stabkräfte nach Gl. (3) be
rechnet.

Die Zahlenrcchnung für 
die Summenbildung wie 
für die Stabkräfte wird 
zweckmäßig in Tabellen 
durchgeführt, und der 
Zeitaufwand für die voll
ständige Berechnung ist 
in beiden Fällen etwa der 
gleiche.

2. B e i s p i e l .  Nach 
dem Formänderungsgrö
ßenverfahren ist für das 
Tragwerk nach Abb. 2 a 
als einzige Unbekannte 
der Knotendrehwinkel q>k 
einzuführen. Der E]c- 
fache Wert wird mit 

cp' = E )c cp,

r  = /— , w  =  h ^
J1 1-2

K \M k ja

Xa=-1

Xa=0

Mk

Abb. 2. Abb. 3.

nach dem bekannten Drehwinkelverfahren berechnet aus

M k 1
< P k = ~

das Moment Mkl ebenfalls wie oben.
Die Rechnung gestaltet sich im übrigen auch dann 

nicht wesentlich umfangreicher, wenn man nicht von vorn
herein Momentennullpunkte in den Drittelpunkten an
nimmt, da die drei dann aufzustellenden Elastizitäts
gleichungen sofort erkennen lassen, daß die Einspan
nungsmomente bei 1 und 2 durch X 3 auszudrücken sind.

3. B e i s p i e l .  Das Rahmensystem nach Abb. 3 ist 
zwar sechsfach statisch unbestimmt, aber auch hier kann 
man nach dem Kraftgrößenverfahren ebenso wie beim 
Formänderungsgrößenverfahren mit einer einzigen Elasti
zitätsgleichung auskommen, wenn man bedenkt, daß die 
Stiele im Verhältnis ihrer Steifigkeiten an der Aufnahme 
des angreifenden Momentes beteiligt sind.

Davon sei zunächst einmal kein Gebrauch gemacht 
und als weitere Unbekannte das Moment X b eingeführt 
Dann ergibt sich mit Bezug auf die Gleichgewichts
zustände X  = 0, X a =  — 1 und X b =  — 1 (Abb. 3 b, c, d) 
der folgende Rechnungsgang:

(5lo =  “
r

= f +

?b3 
h.:

= + i
4 - k

l
4 ~ ; °bb 

Die Elastizitätsgleichungen

Ai,4
r
4

somit d'a0 = -< 5 1b o >

( 5 -  — + —r-  : ö'ab -

X a ö ^  + X b d'jb =  (5j0 ; 
X a (5J,,, + X bö'bb = <5'bo = ■d'

v/erden addiert und ergeben
“ , + <51

X;. = — X ab

und damit X, <5' -  <5',

<5;

Ö'bb +  ö'ib 
h  

■*k h  
h :

x , h,’
h3'

= ö'a0 oder

_ _ 4 - L K4 4 V
1

■Mir

Es ist X, = — M l
+

Die vorstehend abgeleitete Beziehung zwisdien X a und 
Xb hätte, wie bereits bemerkt, auch von vornherein an
genommen werden können. Dann gestaltet sich die Rech
nung noch einfacher, denn nach Abb. 3e liefert X  M 
am Knotenpunkt k

h

0

M k i =  Mk + X ^ l  +

und aus der Bedingung, daß in a im vorliegenden statisch 
unbestimmten Tragwerk keine gegenseitige Drehung der 
Querschnitte stattfinden kann, folgt (aus Abb. 3 c u. e)
v

M.-, + =  I m, + xa + +
4 h3 = 0 ,4 4 “ a 4

woraus sich X a in Übereinstimmung mit dem oben er
mittelten Wert ergibt.

Eine dritte ebenso einfache wie elegante Lösung er
gibt sich, wenn man den Selbstspannungszustand
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X a = — 1 am 5fach statisch unbestimmten System als 
Hauptsystem benutzt, für den der Momentenverlauf (ent
sprechend Beispiel 2) ohne weiteres anzugeben und in 
Abb. 3 f dargestellt ist. Es wird dann

(aus Abb. 3 f u. b) 

(aus Abb. 3 f u. c)

,, V Zi3'
J0 ~  4 k r  + ht

und
l  h3'
4 l' +  h3 

und damit wiederum

+

X  = -  M k i
+

V

x =

i  h
4 ' 4 ' 4 h3'

4. B e i s p i e l .  Zweisticliger Rahmen mit symme
trischer Belastung. Der Knotendrchwinkel <pa = — <pb ist 
als einzige Unbekannte einzuführen, wenn nach dem 
Formänderungsgrößenverfahren gerechnet wird. Beim
Kraftgrößenverfahren kann als statisch unbestimmte 
Größe das Moment in Riegelmitte oder das Eckmoment 
eingeführt werden. Die Momente des Selbstspannungs
zustandes X a = X b = — 1 sind in Abb. 4 dargestellt, die 
Momente M0 aus der gegebenen Belastung am Haupt
system erstrecken sich nur über den Riegel. Die Lösung

 Fq
V +  h / 2

(mit Fo als Inhalt der verzerrten M0-Fläche) 
für die Eckmomente läßt an Einfachheit nichts zu 
wünschen übrig.

5. B e i s p i e l .  Beim Stockwerkrahmen ergeben sich 
für symmetrische Belastung der Riegel so viel Elastizitäts

gleichungen wie Stock-
- 7 | |  |i -7  w e r k e  v o r h a n d e n  s in d ,

ganz gleich ob nach 
dem Formänderungs- oder 
Kraftgrößenverfahren ge
rechnet wird. Im ersten 
Fall enthalten sie die 
Drehwinkel der Eckpunkte, 
im zweiten Fall nur die 
Momente in Riegelmitte 
als Unbekannte. Bei der 

Lösung mit Hilfe von Lastgruppen zur Aufstellung von 
Elastizitätsgleichungen gegenseitiger Unabhängigkeit [4] 
ist es durchaus nicht notwendig, die vollständige Matrix 
der Konstanten aller Lastgruppen zu beredinen, und die 
Rechnung hat den Vorteil, daß die Auflösung von 
Elastizitätsgleichungen umgangen werden kann.

Hier sei für den zweistieligcn Stockwerkrahmen mit 
zwei Geschossen ein anderer einfacher Weg aufgezeigt. 
Bei Annahmen von Gelenken a und b in den Mitten 
der Riegel und Gelenken c in den Fußpunkten des

, l c .

Abb. 4.

und die Elastizitätsgleichungen lauten
+ X c ö „ = d a o ,

X k ö b l + X c ö bc =  ö l 0 ,

X ,* c *  + X b deb +  X e dec =  ö " .

Die Momente in den Fußpunkten c des zweiten Ge
schosses erscheinen hier zunächst als Unbekannte. Es ist 
aber unschwer zu erkennen, daß sich X c duich X a bzw. 
durch X b ausdrücken läßt, je nachdem ob der obere oder 
untere Riegel belastet ist (Fixpunkte!),
Im ersten Fall — Belastung des oberen Riegels — wird

d a0 =  0  u n d  d a m i t

x = - x , <5,
- X ,  14- 2  W  

V

im zweiten Fall —• Belastung des unteren Riegels — wird 
öko =  0 und damit

X = - X
ybb

h c
2 +

3 W 
hJ

womit die Redmung auf die Lösung von zwei Elastizi- 
tätsglcichungen zurückgeführt ist.

Die sinngemäße Erweiterung auf mehrgeschossige 
Stockwerkrahmen bereitet keinerlei Schwierigkeiten. Es 
lassen sich stets bei Einzelbelastung der Riegel die 
Momente in den Fußpunkten der Stiele der oberen Stock
werke durch die Momente in Riegelmitte ausdrücken, so 
daß die Zahl der Elastizitätsgleichungen auf die Zahl der 
Stockwerke reduziert wird.

6. B e i s p i e l .  Auch bei antisymmetrischer Be
lastung läßt sich der Gleichgewichtszustand des öfach 
statisdi unbestimmten Tragwerkes in einfachster Weise

Abb. 5.

zweiten Stockwerkes wird mit Bezug auf die Abb. 5 a, 
b u. c

V  . , ,  , 2 . , . h,' . 2
-  h '  +  ~ Y ~ . ö bb -  l> ' +  y  h  >, Öc 2 +  3

ab ' öU3C 2
, h .,'
ö bc = —

nach Aufstellung von nur zwei Elastizitätsgleichungen 
berechnen. Von vornherein können in Riegelmitte Ge
lenke angenommen werden. Weitere Gelenke können 
wie im 5. Beispiel, oder wie hier gewählt, in den Fuß
punkten der Stiele aller Stockwerke angenommen werden. 
In diesen sind die Momente mit entgegengesetzten Vor
zeichen einander gleich, und es werden deshalb die 

Selbstspannungszustände nach Abb. 6 a und 
6 b eingeführt, was zu zwei Elastizitäts
gleichungen für irgendeine gegebene anti-
symmetrische Belastung führt.

7. B e i s p i e l .  Für den 6fadi statisch 
unbestimmten Zweifeldrahmen ergibt sich 
für symmetrische Belastung der Riegel als 
einzige Unbekannte der Drehwinkel <pa nach 
dem Formänderungsgrößenverfahren bzw. das 
Eckmoment X 3 nadi dem Kraftgrößen
verfahren, da in den Drittelpunkten
der Außcnstiele je ein Gelenk und im 

Mittelstiel zwei Gelenke in beliebiger Lage angenommen
werden können, Abb. 7 a. Für den Zustand X 3 =  — 1
ist der Riegel über der Mittelstütze als eingespannt an- 
zuschen, während für den Zustand X, = 0, d. h. für die 
gegebene Belastung, einfache Balken von der Stütz
weite l einzuführen sind. Somit ergibt sidi mit F0' als
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Inhalt der verzerrten Af0-Fläche eines jeden Feldes bei 
konstantem ] für Riegel und Stiele das Eckmoment 

0,25 F„' F7
l '  +  h '  '

X  =  -

Abb. 7.

Für gleichmäßig verteilte Belastung g wird

V
12 l' +  h'. ' 

und das Moment über der Mittclstütze
, gl1 v

8 24 l' + h' ’

X  =

A f c >  -

8. B e i s p i e l .  Schließlich sei noch der unsymme
trische Rahmen nach Abb. 8 betrachtet. Die Berechnung 
nach dem Kraftgrößenverfahren ergibt den in Abb. 8 a 
dargestcllten Momcntenvcrlauf. Rechnet man unter der 
hier nicht zulässigen Annahme unverschieblicher Knoten
punkte mit den Knotendrehwinkeln als Unbekannten, 
so erhält man Momente nach Abb. 8 b, die erhebliche 
Abweichungen aufweisen. Zu dem gleichen Ergebnis

gelangt man, wenn man das System nach Abb. 8 c mit 
Gelenken in den Drittclpunktcn der Stiele und einer 
waagrechten Stützung eines Eckpunktes als 2fach 
statisch unbestimmtes System betrachtet.

Es ist an diesen Beispielen gezeigt worden, daß in 
allen Fällen das Kraftgrößenverfahren keine größere A n
zahl von Elastizitätsgleichungen erfordert als das Form
änderungsgrößenverfahren. Es soll allerdings nicht ver
kannt werden, daß sich in einigen Fällen diese 
Gleichungen nicht schematisch anschreiben lassen und 
etwas Gedankenarbeit erfordern, die vielleicht den prak
tisch tätigen Ingenieur veranlassen kann, dem Form- 
änderungsgrößenverfahren den Vorzug zu geben, die 
aber zur Schulung und zum Verständnis der Zusammen
hänge ihre Berechtigung hat. Es kommt m. E. bei der 
Berechnung statisch unbestimmter Tragwerke nicht darauf 
an, jeweils nach dem wohl zweckmäßigsten Verfahren zu 
suchen, als vielmehr sich die Erkenntnisse der ver
schiedenen Verfahren zunutze zu machen. Ähnlich wie 
sich der Statiker bei der Berechnung statisch bestimmter 
Tragwerke wohl in den seltensten Fällen Rechenschaft 
darüber ablcgt, nach welchem Verfahren ( R i t t e r ,  

C u l m a n n ,  Z i m m e r m a n n  
usw.) er die gesuditen Größen 
bestimmt, wird dann die Bedeu
tung der einzelnen Verfahren
zurücktreten gegenüber den 
durch sie gewonnenen Erkennt
nissen und Zusammenhängen.

Wenn die vorstehenden Aus
führungen zu diesem Ziel bei
tragen, so dienen sie gleichzeitig 
dem Andenken meines Lehrers, 
des 1932 leider allzu früh

verstorbenen Prof. Dr.-Ing. E. h. M. G r ü n i n g , der
am 10. Dezember 1949 sein 80. Lebensjahr vollendet
hätte.
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S tah lb rü ck en  im  V erb u n d  m it S tah lb e to n d ru ck p la tten  
bei g leichzeitiger V orsp an n u n g  d u rch  hochw ertige Seile.

Von Dr.-Ing. e. h. Dr.-Ing. c. h. Dr.-Ing. Fr. Dischinger, o. Prof. a. d. Techn. Universität Berlin.

(Fortsetzung aus Heft 11 und Schluß.)

Projekt III. Straßenbrücke mit 4,0 m Trägerhöhe und Beton p st
23 m Breite, St 52, B 450 (Abb. 22). . 2 • 5,60 • 0,24 = 2,70 m* 2,70-4,28= 11,55 m*

a) Ermittlung der Querschnittsgrößen. 1-5,60-0,24 =  1.35 „ +  1 .3 5 -4 ,3 /=  5,90 „
’ 2-2,40-0,24 =  1,15 „ +  1,15-4,39= 5,05 „

Stahl 4 - 0 ,60-0 ,46=  1,10,, +  1,10-4,23 =  4,65 „
S t  7„

74,0=
=  6,30 m! , =  27,15 m=,

n =  6 :
=  1 1RT tv , :  I

6,237

4-4  *0,015 =  0,240 m= 0,24 - 2,0 =  0,480 m* 0 , 2 4 +  0,49*) =  0.38 m 4 15

4-0,6-0,07 =  0,16S „ 0,168-4,0 =  0,672 „ +0,168-2,49= =  1,04 „ Vb ~  '6130 =  ,3° m'
18,6-0,032 =  0,595 „ 0,595-0,0 =  0,000 „ +0,595-1,51= =  1,36 ,,

=  1,003 m= 1
R undstahl 0.130 m= +0.130-4.3 =  0.560 „ +0,130-2,79= =  1,01 „ 2 f f =  1,133+  -& 6,30 =  1,133 +  1,05 =  2,183 nv

~  1,133 m=, =  1,712 m=, =  3.79 m ^  =  ^  +  1 ^  =  ^  +  ^  =  ^  J  «  =  W  “  2>S5 m'

1,712 3,79 3,79
“  i*i33 =  *'51 m' W e u =  F 51 =  2 '51 W eo  =  2,49 *  4'52 ] t =  3,84 +  1,133 • 1,56= +  1,05 • 1,45= =  3,84 +  2,75 +  2,20 =  8,79 m‘,

Die Winkel sind der einfacheren Rechnung wegen in den U e u =  2,85 =  3,0Sm1' w e o  =  f . is  =  7,65mS|
Blechstärken enthalten. Der Nietabzug in den Zugzonen ist 8 79 o 79
unberücksichtigt. "  b u =  u 5 6 =  46,0 m3' b o =  jj71 6 =  30,8 m*'
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ii =  15:

l 'F  =  1,133 +  6,30 =  1,133 +  0,420 =  1,553 m=j

l 'S t  = 1,712 +  -1- 27,15 =  1,712 +  1,810 =  3,522 mJj

3,522
1,553

: 2,27 r

Ji =  3,84 +  1,133 • 0,98= +  0,420 • 2,03= =  3,84 +  1,09 +  1,73 =  6.66 m‘,

D rudekräfte:
Beton D ,  = 6 ,3  • 3 0 0 0 =  18900 t 
R undst.D 2 =  0,13 - 36000 =  4680t 
Stahl D ,  = 0 ,1 6 S -36000 =  6050 t 

= 4-0,015-2,05-36000 =  4420 t

=2,27 = 2'93m’’ 
n u = ^ 1 5  = 57,8m=,

U Q 0 =  £ |  =  3,86m=,

o = H  15 = «•«>=’•
Eigengewicht der Brücke g = 2S t/m, Verkehrslast p = 10 t/m.

b) Größtmöglidic Spannweite ohne Koppelung. Wir 
bilden aus der Stahlflächc Fe = 1,003m2 einen symmetri
schen Querschnitt.

Stege Fe0  =  0,24 m=,
Flansche F ci =  0,763:’,,

Fe =  1,003 m1;

O, ____
D  =  3 4 150 t,

Zugkräfte:
Z , =  0,595 - 36000 =  21400 t
Z 2 =  4-0 ,015- 1,95-36000 =  4210t 

S tile  800-10,5 =  8400t

Z  =  34010 t,

,Mß r =  18900-2,35 =  44400tm  
4680-2,35 =  11000,, 
6050-2,05 =  12400,,
4 420-2 ,08/2=  4 5.30 „

21400-1,95 =  41700 
4 2 10-1 ,95/2=  4100 

8 400 (1,95 - 0 ,1 5 )  =  15100

/  =  0,24 +  0,763 • 2,0= =  0,32 + 3,05 =  3,37 m

- V p  = 3»-

117= 1,685 m=. 

°zul = 21 ‘ 1=685, hieraus folgt / = 86,Vm.

M B r =  133230 tm

Aus dem Bruchmoment errechnen wir nun die zulässige 
Spannweite bei v = 2.

Mßr = (28 + 10) ~  2 = 9,5 l -=  133230, hieraus l 119 m 

Die Steigerung gegenüber der ungekoppeltcn Brücke (von 

86,3 m auf 119 m) ist 3!^ = l,3Sfach und die der auf-
Ov. J

nehmbaren Momente 1,3S2= l,90fach.

Durchbiegung unter Verkehr: 

M p = 1 0 ^ = 9 3 0 0 t m ;  J- 5 9300 • 86,3 1
85048 21 -10°-3,37

c) Größtmöglidic Spannweite bei Koppelung ohne Seil
vorspannung. Aus dem Gleidigewicht der waagrechten 
Kräfte folgt x  = 3,90 m.
D rudtkräfte
Beton D i =  6,30-3000 
Rundstahl D., =  0,13-36000 
Stahl Dg =  0,168 ■ 36000

D , =  4 - 0,10-0,015-36 000 =

=  18900t 
=  4680 t 
=  6050 t 

220 t

D  =  29 850 t,
Z ugkräftc

Z t =0,595-36000 =  21400 t
Z., =  4-3,90-0,015-36000 =  8420t

, '/ß r =  18900-0,40= 7 560 tm 
4 680-0 ,40= 1870 „ 
6050-0,10 =  605 „

________ 220-0,05= 10 „

10045 tm .

21400-3,90 =  83400 tm 
8420-1 ,95=  16400 „

Z  =  298201,
Bei der Bruchsicherheit von v = 2 ist 

FMn. = (28 + 10)

M ß r =  109845 tm.

2 = 9,5 r- = 109845.

Hieraus folgt l = 108 m. Durch die Koppelung können
108wir demnadi die Spannungen auf d a s ,^   ̂=  l,25fache stei

gern und das aufnehmbare Moment auf das l,56fache. Wir 
stellen noch die Durdibiegung test.
. t _ 1A 1082 _ 1, ™ t _  5 14500-108 1

p 10 8 -  1 4 5 0 0 tm > i 48 21 • 10» • 8,79 1130
Trotz der gesteigerten Spannweite ist die Durdibiegung 
bei dem gekoppelten Träger geringer als bei dem nidif 
gekoppelten Träger.

d) Wir untersuchen nun die gleiche Brücke bei Koppe
lung und Vorspannung. Der Querschnitt der Seile soll 
S00 cm2 betragen, ö* = 10 400 kg/cm2 beim Bruch.

Berechnung des Bruchmomentes. Aus dem Gleich
gewicht der waagrechten Kräfte ergibt sich x  — 1,95 m.

Zusammenstellung der Ergebnisse. 
Stahlquerschnitte 

Ohne Koppelung Mit Koppelung Mit Koppelung und
Seilvorspannung 

/ = 86,4 m 108 m 119 m
St 52 1,003 m2 1,003 m2 1,003 m2
Rundstahl 0,030 „ 0,130 „ 0,130 „
Seile ____—__________ -   0.0S0 „

2’ = 1,033 m2 1,133 m2 1,213 m2
Wir berechnen nun die vorgespannte gekoppelte Brücke 

noch für den Zustand der Gebrauchslasten.
e) Verkehr (n = 6).

10-1192 M
Mn°=  r “ = 17700tm;Hp ü = f

p 0 M
2,85—0,15 = 6550 *•

Davon wird ein geringer Teil durch das Seil getragen: 

g j . P = 2,702 =  7,30 m2,
1 4-

k = ^

15 P  1 + k

21 • 10° 2,183

■2 S-79 i n »/ “ rr =r 4 U IT1 ‘
2,183 ’ ’

16-10° 0,0S = 36.

1 4-
7.30 1 ° ’9 / o .

15 4,0 37
Balkenwirkung 97% , Bogenwiikung 3% .

Demnach ist
Mp =  17 700 • 0,97 = 17 200 t; Z = -  D = 6550 - 0,03 = 197 t,
Stahl:

197 17 200
2,183 +  3,08

90 -  l l l ° °  = - 9 0 - 2 2 5 0  =
/  ,DJ

90 4-5600= + 5510 t/m2,

2340 t/m2.



3615 F r. D i s c h i n g c r ,  Stahlbrücken im Verbund mit Stahlbctondruckplatten. DER BAUINGENIEUR
24 (1949) HEFT 12

°fc»

b o = - 1 5

1 5 -  374 = 

= -  1 5 -  560 =

■ 389 t/m2, 

• 575 t/m2.

Beton:
90 _  17 200 

'  46 
17200 
30,8

f) Eigengewicht (n = 15). Die Vorspannung im Seil
querschnitt erfolgt mit 8,5 t/cm2 und wird durch Nach
spannen aufrcchtcrhaltcn; Zugkraft im Seil

Z = — D = 8,5-S00 = 6800 t.

' ly" -6800 • (2,27-0,15) = 49S 0 0 -14500 = 55 300 tm.

Bei derartig schlanken Brücken muß die Stahlbeton
platte durch eine zugeordnete Stahlplatte entlastet werden. 
Die Koppelung wird auch auf die Fußwegplatten aus
gedehnt.
Stahlquerschnitt Betonquer schnitt

F e F b St
2 • 0,12 • 2,50 =  0,60 m! 0,60 • 2,68 =  1,61m5
18,6-0,22 =4 ,10  „ 4 ,10-2,58= 10,60 „

4,4-0,032 =  0,141 ro!
18,6-0,032 =  0,595 „ 
2-2,61-0,012 =  0,062 „ 
2-2,50.0,012 =  0,060 „ 
19-0,048 =0,910 „

8

4,70 m!, =  12,21m5

Rundstahl 1000 cm1.

Stahl:
6800 35 300 7i,or. n  »+ “ 293 = 43^0 + 12050 = + 7680 t/m-,

o , o = : -  4370 -
35 300 

3,86 - 4370- 9130 = -  13500 t/m2.

Ansicht ß

— 1,768 m!,
Die Zugkraft der Seile wird mit Z = 1000 • 8,5 = 85001 
eingesetzt.

Ermittlung der Bruchsicherheit:
Aus dem Gleichgewicht der waagrechten Kräfte ergibt 

sich für volle Plastizität bei x  = 2,0 m

° b  u =  “  —

.=  -  290 — -7

2 9 0 -

2 9 0 -

610 = -  900 t/m2.

8 1 0 = -  1100 t/m2.

Beton:
4370 35 300

1 5 ' 57,8
35 300.
43,6 -

g) Schwinden a2 =  30 kg/cm2.
Schwindkraft = Druckkraft des Stahles:

Z = -  D = 300-6,30 = 1890 t,
Moment des Stahlträgers:

M  =  + 1890 (4,30-1,29) = 5670 tm .
Spannungen des Stahlträgers:

1890 , 5670 
° e u "  1,003 + 2,98
o n = -  1880 -

10 1,42
h) Zusammenstellung der Spannungen aus e), f), g). 

oeu + 5510 + 76S0+ 20 = + 1 3  210 t/m2,
oca = -  2340 -  13 500 -  5S80 = -  21 720 t/m2,

Diuckkraft:

1880

1880-

1900= 4- 20 t/m2,

- 4000 = -  58S0 t/m2.

= -  389 -  900 + 300 = -  989 t/m2,
5 7 5 -  1100 + 300 = -  1375 t/m<

D  =  4,70 • 3000 =  14100t M ß r =  14100 (2,60 — 2,00) =  8460 tm
0,141-36000 =  5070t 
0,595-36000 =  21400t 

2(0,5 +  0,61)0,012-36000 =  960 t
Rundstahl 0,100 - 36000 =  3600 t

D  =  45 130 t, 
Z ugkraft: Z  =  0,910 • 36000 =  330001

4 - 2,0 - 0,012 - 36000 =  3470 t 
Seile 8 500 t

5070 - 0,63 =  3200 
21400 - 0 ,47=10100 „ 

960 • 0,27 =  260 „

33000 - 2,00 =  66 000,, 
3470-1,00 =  3470 ,,

8500 ( 2 ,0 - 0 ,1 5 ) =  15750,,

Z =  44 9701, M ß r =  107 240 tm

Eigengewicht der Brücke g = 32 t/m, Verkehrslast p = 10 t/m ;
= 52 500 tm,. r 1002

8 + p ~  8

Bruchsicherheit v = 2,04.
Bei der hohen Bruchsicherheit erübrigt sich ein Nach

weis der Gebrauchsspannungen. Die Trägerspannweite 
könnte bei Ausnutzung der zulässigen Spannungen sogar 
auf 105 m erhöht werden. Ob dies möglich ist, hängt 
von den Durdibicgungen bei Verkehr ab. Hierzu be
nötigen wir das Trägheitsmoment für n = 6.

ubo ~
Die Spannungen des Stahles an der Unterseite sind 

also nicht ausgenützt. Das ist eine Folge der zu hodi ge
wählten Bruchsidrerheit, für welche bei dem großen Quer
schnitt der Flansche im Verhältnis zu den Stegen bei voller 
Plastizität v =1,8 genügt hätte. Durch eine geringe Ver
minderung der Vorspannkraft können wir die etwas zu 
hohe Spannung aeo und ebenso die Betonspannung auf 
das zulässige Maß reduzieren, womit zugleich aeu etwas 
ansteigt.

Wie das folgende Zahlenbeispiel zeigt, lassen sidi bei 
Einhaltung der zulässigen Spannungen mit den vor
gespannten gekoppelten Verbundträgern noch höhere 
Schlankheitsverhältnisse als Uh = 30 erreichen.

Projekt IV. Frei aufliegende Straßenbrücke, l = 100 m, 
St 52, Trägerhöhe 2,50 m, Schlankheitsverhältnls 1/h = 40 
(Abh. 23)/

F St

(2,615 
l 12

h
0,141 n r 0,141 ■2,64 = 0,372 m5 0,062 j + 0,1 C-= ]| = 0,036 m

0,595 .. 0,595 -2,47 = 1,450 „ 0,0601 2,50=
12 + 0,05') = 0,C31 „

0,062 „ ö,C62 ■1,30 = 0,080 „ 0,141 ■1,44* = 0,293 .,
0,060 ,. 0,060--1,25 = 0,075 „ 0,585 ■1,27: = 0,940 „
0,910 „ 0,910 ■0,00 = 0,000 „ 0,910- 1,20! = 1,305 „
0,100 „ 0,100- 2,60 = 0,260 „ 0,100- 1.40= = 0,196 „

FF. = 1,868 i F S t  =  2,237 m 
2,237

Je =  2,801 m*.

’»e = 1.868 = UOm'

: 1,868 +  0,785 =  2,653 m!F F  =  1,868 +  -• 4,70:

F S t  =  2,237 +  ~  12,21 =  2,237 +  2,035 =  4,272 m5
4'272 t o

r/' ~  2653 =  m'

I . =  2,801 +  1,868 - 0,42= +  0,785 • 0,9S5 =

v i ' - m  1002 <5_  5 12500-100, fr  -  10 • g 12.00 tm, i — 4g 21 J0„ 3 8g4

2,801 +  0,330 +  0,755 =  3,884 m*.

1 ^  1
630 >  700-



höhe dieser Versteifungsbalken bedeutend einschränkenParabel

Ansicht

150,00 — 000,00----

SchnittA-A
 32,00------
-25,00--------------

gesamter Stahlaocrschnitt Fe-1,00rd

QuerträgerSchnittB -B
Einzeih eit„A

wird nachträglich 
betoniert

W im '

SchnittD -IJ

SchnittC-C

Allerdings müssen die Fahrbahnplatten unter erhebliche 
Vorspannung gesetzt werden, weil wir voraussetzen 
müssen, daß sic auch bei einer Steigerung der Lasten 
noch intakt bleiben.

Projekt V. Flängebrücke mit frei aufliegendem Ver
steifungsbalken, I = 600 m ,/  = 1/10 = 60 m (Abb. 24).

Das Eigengewicht der Brücke einschließlich Kabel 
wurde zu g = 46 t/m errechnet, die Verkehrslast zu 12 t/m 
angenommen. Es wurde für die Verankerung der Kabel 
guter Felsboden vorausgesetzt und deshalb eine schwere 
Betonfahrbahn in Rechnung gestellt.
Stahlqucrschr.ittBrücken hersteilen, weil durch die Koppelung das ideelle 

Trägheitsmoment des Verbundquerschnittes erheblich ver
größert und durch die Seile ein wesentlicher Teil des 
Eigengewichts getragen wird. Bei der Beurteilung der 
Bruchsicherheit ist noch zu beachten, daß die Seile bei Er
reichen ihrer Bruchgrenzc eine verhältnismäßig niedrige 
Spannung besitzen und somit keine Einsturzgefahr für 
das Bauwerk besteht, weil die Seile noch intakt bleiben.

28,5-0,014 =  0,40 m1 
8-0,8-0,05 = 0 ,32  „ 
8 .2 ,0-0,012 =  0,19 „

0,91 m! 
Rundstahl 0,09 „

DER Ba u i n g e n ie u r  E r .  D i s c h i n g c r ,  Stahlbrücken
24 (1949) HEFT 12

Wir sehen, daß das Trägheitsmoment um etwa 10 % 
erhöht werden muß, wenn die Durchbiegung auf d/1 =  1/700 
reduziert werden soll. Das ist aber ohne zusätzlichen 
Stahlaufwand allein durch eine Verstärkung der Beton
platte um etwa 2 cm möglich.

Mit Hilfe der Koppelung und bei gleichzeitiger Vor
spannung der Stahlbrücken lassen sich somit sehr schlanke

2. Hängebrücken mit gekoppelten und vorgespannten 
Fahrbalmplatten.

Bei echten Hängebrücken kann durch eine Koppelung 
der Stahlbctonfahrbahnen mit den Stahl-Versteifungs
balken sowohl das Gewicht der Fahrbahn selbst wie das 
der Stahlträger wesentlich vermindert werden, weil die 
ideellen Trägheitsmomente der Verbundquerschnitte er
heblich ansteigen. Man kann deshalb die Konstruktions-

im Verbund mit Stahlbetondruckplatten. 307
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Betonquerschnitt

f t
2-0,86-0,6 = 1,03 m* 
2-0,78-0.6 =0,94 „
2-0,74-0,6 = 0,89 „ 
2-0,82-0,6 =0,98 „ 
17,60-0,25 = 4,40 „ 
2- 5,60-0,25=2,80 „

Fb = 11,04 m!,

St

1,03-2,43 =  2,50 m» 
0,94 - 2,40 = 2,26 „ 
0,89-2,37= 2,11 „ 
0,98-2,41 = 2,36 „ 
4,40-2,60= 11,42 „ 
2,80-2,69= 7,55 „

lb
(1,03 +  0,94 4- 0,89 +  0,98)

- 4- 0,15*1 =  0,290 m*

4,40-0,05» =0,011 „
2,80-0,14» =0,083 „

J b =  0,384 m‘,S t =  28,20 in3,

>lb =  28,20/11,04 =  2,55 m.
Damit erhalten wir für den V erbundquerschnitt bei Verkehrclast (n =  6) 

1
: 1,00 4- 1,84 =  2,84 m '

=  2,03 m,
S F  =  1,004- 4--11,04 6

SSt = 1,06 4- -- 28,20 = 1,06 4- 4,70 = 5,76 „
/ ;  =0,939 4- 1,00-0,97» 4-0,384 4-4,70-0,52*

=  0,939 4- 0,940 4- 0,384 4- 1,270 =  3,43 m‘ 
3,43 .W 0,84 6 =  24,4 m».

Durch die Koppelung ist das Trägheitsmoment und da
mit die Biegesteifigkeit auf das 3,5fache gestiegen.

Auf Grundlage der Theorie der echten Hängebrücken 
werden nun für den Verstcifungsbalkcn für halbseitige 
Vcrkchrslast, die annähernd die ungünstigste Laststellung 
darstellt, die größten positiven und negativen Momente er
mittelt (Abb. 25). Dafür erhalten wir folgende Spannungen;

+ M%= + 11 900 tm:
11 9 0 0

= 4- 7000 t/m2, a. = -  = -  490 t/m2,o° 24,4

max. Moment 
11500 

° eu ~ 1,69
min. Moment 

9900
■Md  _ 9900 tm:

+ w - = +  405 t/m2.°cu = -  i j ß -  = - 5850 t/m2, Oh 
Die Zugspannung von 40,5 kg/cm2 in der Betonplatte, zu 
welcher noch die aus Schwinden hinzukommt, müssen

p - K  t/m.
aj

b)

c)

Durchgehende ¡/erkehrs/ast

i Antimefrische Last p~i 10,2^

i»
/  IS  \

Fl^  fu
gungsmomentebf 
rdieBruchlasf j

Durchbiegungen 
'für die Bruchlast

Abh. 25. Abb. 26.

wir durch Vorspannung überlagern. Die Spannung aus 
Schwinden ist geringer als früher, weil die Koppelung erst 
erfolgt, wenn die Platte sdion weitgehend erhärtet ist 
und die Vorspannung durchgeführt werden kann, und 
ferner, weil der Stahlquerschnitt klein ist im Verhältnis 
zum Betonquerschnitt, so daß er der Schwindung keinen 
großen Widerstand entgegensetzt. Für die Zugspannung 
aus Schwinden dürften 10 kg/cm2 genügen. Insgesamt 
müssen wir die Platte mit etwa 50 bis 60 kg/cm2 Vor
spannen. Die Vorspannung erfolgt nadi dem Verfahren 
C 2. Nach erfolgter Koppelung werden die Stahlbeton
platten durdi nachträglich betonierte Stege auch mit den 
Querträgern gekoppelt, so daß sich deren Trägheits
moment entsprechend vergrößert. Durch die Druckspan
nungen werden zugleidi die Zugspannungen der Stahl
betonplatte infolge der örtlichen Biegungsmomente über
lagert.

Bei 750 m Krümmungsradius des Kabels ergibt sich 
Hg = 750 • 46,0 = 34 500 t und für p = 1 2 t / m H p = 8210 t, 
also insgesamt H g+ = 43 710 t.

Es ist noch die Frage der Bruchsicherheit der vorge
spannten Versteifungsbalken zu erörtern. Wir haben schon

darauf hingewiesen, daß bei den vorgespannten Trägern 
keine Proportionalität zwischen Belastungen und Span
nungen besteht. Bei den echten Hängebrücken liegt außer
dem noch eine nichtlineare Differentialgleichung zugrunde. 
Infolgedessen ist eine Untersuchung des Sicherheitsgrades 
hier von ganz besonderem Interesse.

Wir steigern die Lasten von g =  46 t/m auf gj =  46-1,7 
=  78 t/m und von p = 12 t/m auf pi = 12 • 1,7 = 20,4 t/m 
und ermitteln die Biegemomente für einseitige Verkehrs
last. Hierbei ist zu beachten, daß die Differenz gi — g. 
die nach der Montage aufgebracht wird, im Gegensatz zu 
g Biegemomente im Verstcifungsbalkcn hervorruft, weil 
das Kabel sich dehnt. Wir müssen deshalb der Berechnung 
der Bruchsicherheit eine durchgehende Belastung von g 
= fei — g) +  Pi/2 = 32 + 10,2 = 42,2 t/m und eine anti
metrische Belastung von ± p j l  — 10,2 t/m zugrunde legen. 
Obwohl die durchgehende Last von p/2 = 6 t/m auf 
42,2 t/m, also auf das 7fache, und die antimetrische Last 
auf das l,7fache gestiegen sind, ergeben sich nach Abb. 26 
für die Momente der Bruchlast günstige Werte. Zwar 
wachsen die positiven Momente von 11900 tm auf 
18 650tm, also auf das l,57fache an, aber die maßgeben
den negativen Momente, die in der Stahlbetonplatte Zug
spannungen hervorrufen, gehen von 9900 tm auf 9350 tm 
zurück, so daß die Stahlbetonplatte in keiner Weise ge
fährdet ist.

Die Spannungen für die Bruchlast betragen für
max. Moment M g = lS650tm;

, 18 650 j , ,  „ IS 650 , „
°eu = +  T 6 9  = + 11000t/m‘-°to  =  -  24,4 = 7 ’
min. Moment = — 9350 tm,

°‘ » = -  W  =  -  5540 t/m2; f;i>o =  +  245° =  +  3 841/™2-

Dies bedeutet, daß bei der Bruchlast sowohl für den Stahl 
wie für den Beton die Spannungen unter den für die 
Gebrauchslast zulässigen Werten bleiben. Daraus darf man 
aber nicht etwa den Schluß ziehen, die zulässigen Span
nungen für die Vcrstcifungsbalken zu erhöhen. Die redu
zierten Spannungen stellen jetzt eine Sicherheit gegenüber 
Material- und Konstruktionsfehlern dar. Der Versteifungs
balken kann infolge seiner niedrigen Spannungen aus 
St 37 hergestellt werden.

Abschließend sei bezüglich der Sicherheit festgcstcllt, 
daß bei fehlender Linearität beim Haupttragwerk die Be
rechnung vor allem für den Bruchzustand durchgeführt 
werden sollte und die Berechnung für die Gebrauchs
lasten lediglich als Ergänzung zu betrachten ist.

Bei dem Versteifungsbalken der Hänge- und Stab
bogenbrücken dagegen, bei welchen dieser nur die A uf
gabe hat, die ungleichmäßig verteilten Verkehrslasten 
durch Biegemomente in eine etwa gleichmäßig verteilte 
Last umzuwandeln, damit sie von den keine Biegesteifig
keit besitzenden Kabeln oder Stabbögen übernommen 
werden kann, kann man sich auf die Berechnung des Gc- 
brauchslastenzustandes unter Einhaltung der zulässigen 
Beanspruchungen beschränken. Dies um so mehr, als mit 
einer Steigerung der Verkehrslasten auch in Zukunft nicht 
zu rechnen ist, weil den heutigen Verkchrsbelastungen 
schon eine mit Autos und Lastwagen voll gedrängte Fahr
bahn entspricht.

Der Stahlbedarf für die obige Hängebrücke ist außer
ordentlich gering, nämlich einschließlich der Kabel, Lager 
und der Rundstahlbewehrung nur 19 000 t. Das sind, be
zogen auf die Grundfläche der Brücke, nur 19 000/600-32 
= 0,98 t/m2. Trotz der schlanken Versteifungsbalken be
tragen die Durchbiegungen infolge der Verkehrslasten nur 
d — 1/315 bei halbseitiger und (5 = 7/500 bei durchgehender 
Belastung.

Um an Stahl zu sparen, wird für die Pylonen Stahl
beton vorgesehen. Die Pylonen sind in der Brückcnrich- 
tung unten gelenkig gelagert (Pendel). Die Gelenke liegen
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verdeckt unter der Fahrbahn. Es ist aber auch möglich, 
die Pylonen am Fuße cinzuspannen, wenn die früher be
schriebene Her.stellungsmethode benutzt wird, vgl. [2],

Projekt VI. Stabbogenbrücke mit 315 m Spannweite 
(Abb. 27). Pfeilhöhe 37,5 m, Höhe des Versteifungsbal
kens h  = f/90 = 3,50 m.

Dieses Projekt entspricht in seiner Spannweite der 
neuen Hängebrücke Köln-Mülheim, es soll zeigen, daß 
man auch große Spannweiten mit Stabbogenbrückcn bei 
geringen Stahlmcngen herstellen kann.
Versteifungsträger, Querschnittsgrößen:
Stahl: Fe

26,50-0,15 =  0,40 m* 
+  8-0,75-0,06 = 0 ,3 6 ,,  
+  8-3,50-0,012 = 0 ,3 4 „

1,10 m* 
+  0,10 „

s t

0,40-0,00 =  0,00 m3 
+  0,36-3,50 =  1,26 „ 
+  0,34-1.75 =  0,59 „

0,34

Rundstahl

:’F .  =  1,20 m!,

Beton: F b
2 ■ 0,61 • 0,5 =  0,61 m* 

+  4 -0 ,5 3 -0 ,5 =  1,06 „ 
+  11-0,24 =  2,64 „
+  5,5-0,24 =  1,32 „
+ 11,1-0,20 = 2,22 „

+  0,10-3,87 =  0,39 „ 

S S t  =  2,24 m". 
2,24

n' =  ü o  =  1,87 m- 
s t

0,61-3,80 =  2,32 m1 
+  1,06-3,76 =  3,98 „ 
+  2,64-3,85 =  10,18 „ 
+  1,32-3,85 =  5,08 „ 
+  2,22 • 3,99 =  8,87 „

' 3f  +  0.1, )

=  0,35 m‘ 
+  0,40 ■ 1,87" =  1,40 „ 
+  0,36-1,63. =  0,96 „ 
+  0,10 ■ 2.00* =  0,40 ,.

3,11 m*.

lb

0,61*
0,61 ■ =  0,019 m<

+  1,06 0,53=
12 = 0,025

l F b =  7,851 S S t  =  30,53 m=, 0,044 m‘.

*!f> =
30,53 
7.85 '

3,87 m.

Damit ergibt sich für den V erbundquerschnitt m it n =  6

S  F =  1,20 +

SSt = 2,24 +

w  = W 2 =eu  2,90

7,85

30,53

=  1,20 +  1,31 =  2,51 m*

=  2,24 +  5,06 =  7,30 m*

7,30 „
=11 =  +51 =  2|9°  m'

0,044
6

1,93 m*. 5,62,W b o — - j 6 =  26,8 ms für die Randspannung,

U + u - 5'62 6 =  34,6 ms für die Berechnung der zen- 
irischen Spannungen.

a) Berechnung des Versteifungsbalkcns. Für die Ver
kehrslast p =  12t/m ergibt sich bei einseitiger Belastung 

max. Moment = +18 300 tm, 
min. Moment = — 17 300 tm und H p/„ — 1900 t.

Damit erhält man für den Verbundquerschnitt 
18 300Stahl: cr„„ =

Beton: o-.b o

1,93 
17 700 
26,8 

17 700

= + 9500 t/m2,

=  + 655 t/m2 (Randspannung), 

=  510 t/m2 (zentrischer Zug).bm 346
Da die Verkoppelung erst nach Aufbringen der. Eigen- 
gcwichtslasten erfolgt, muß der Schub H g (Eigengewicht) 
von dem Stahlbalken und den vorgespannten Seilen auf
genommen werden. Um die Stahlbetonplatte von den 
zentrischen Zugspannungen zu befreien, müssen wir sie 
durch Seile unter Druckvorspannung in Höhe von 51 kg/cm2 
setzen. Hinzu kommen noch die Schwindspannungen, die 
mit 15 bis 20 kg/cm2 in Rechnung gestellt werden können, 
da die Verkoppelung erst in einem späteren Zustand, d- h. 
bei hohen Druckfestigkeiten, erfolgen kann. Bei Fb 
= 7,85 m2 benötigen wir eine Vorspannkraft 

Z »  7C0 • 7,85 -  55C0 t.
Die zum Vorspannen der Fahrbahnplatte verwendeten Seile 
werden nach der Verkoppelung wieder frei und dem A b
bau entsprechend laufend in den Verbundträger eingebaut. 
Sie übernehmen einen Teil des Eigengewichtsschubcs, der 
bisher von dem Stahlträger übernommen worden war. Bei 
dieser schrittweisen Ummontage ändert sich die Länge des 
Versteifungsbalkens nicht, und infolgedessen bleibt auch 
die Vorspannung voll erhalten. Zum Eigengewidhtsschub

160001
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kommt noch Z = 5500 t, weil die Vorspanndruckkraft des 
Betons im Stahlbalken eine gleich große Zugkraft hervor
ruft. Es entsteht also Hg + Z  = 21 500 t, wovon wir 
11 500 t durch vorgespannte Seile und 10 000 t durch den 
Versteifungsbalken aufnehmen. In letzterem ergibt sich

eine zentrische Zugspannung ae = = 9100 t/m2. Seine
Biegespannung ist oeu = 10 260 t/m2, so daß sich 2 a e = 
19 360t/m! ergibt. Die Spannungsdifferenz 21 000—19 360 
= 1640 t/m2 wird benötigt, um die zusätzlichen Biege
spannungen für Eigengewicht und die Längsspannungen 
aus Verkehr zu decken.

Die Seile spannen wir mit = 8 t/cm2 vor. Der not-

wendige Seilquerschnitt ist dann F — -g — 0,145 ni“.
Wir ermitteln nun die zentrischen Zugspannungen der 
Zuggurte.

Erstes Stadium, vor der Verkoppelung, J ig = 16000t. 
Von der Seilkraft von 11 500 t stehen zunächst nur 11 500 
—5500 = 6000 t zur Verfügung, also müssen 16 000 
—6000 = 10 000 t durch den Stahlträger aufgenommen

10 000
werden, dessen zentrische Zugspannung ae = —
=  9100t/m2 beträgt.

Zweites Stadium, nach der Verkoppelung. Bei durch
gehender Verkehrslast ist H  = 3900 t ,  also ist insgesamt 
H g + Z + H p = 16 000 + 5500 + 3900 = 25 400 t wirksam. 
Davon werden von den Seilen 11500 t aufgenommen. Auf 
den Stahlbalken entfallen 16000 +• 5500 —11 500 = 10 000 t, 
ae = 9100 t/m2, wie beim Stadium 1.

Um die Spannungen aus Verkehrslast (Hp = 39001) 
zu bestimmen, bilden wir den ideellen Querschnitt

F, = 1,20 + 1 31 + 0,145 i l f ’ = 2,51 + 0,11 = 2,62 m2.

St 52, o„

21 ■ 10°

3900
2,62 = 1490 t/m2,

2 o e = 9100 + 1490 = 10 590 t/m2; 

Seile: o? = 1490 =  1140 t/m2,

80C00 + 1140-81 140 t/m2; 
14Q0
- , =  249 t/m2 = 25 kg/cm2.

2 J a s.

Beton: ab =

Der Stabbogen besteht aus zwei Hohlquerschnitten aus 
St 52 mit Fe = 1,08 m2. Zentrische Druckspannung

oe =  ^ 1 ^  =  18 400 t/m2.

Da der Bogen mit dem Versteifungsbalken verbunden 
ist und er dessen Verbiegungen folgen muß, kommt hierzu 
noch eine Biegespannung, die sich aus der des Verstei

fungsbalkens annähernd zu ae = 9500 = 2450 t/m
berechnet, entsprechend 2  oe =  20 850 t/m2.

Der gesamte Stahlbcdarf (St 52, Seile, Rundstahl, Lager 
und Verankerungsplatten) beträgt für die 495 m lange

1 1 0 0 0
Brücke etwa 11000 t, 
Brückenfläche.

das Smd 495-30,2 735 kg/m2

Projekt VII. Gerberbrücke mit 120 m — 400 m — 
120 m Spannweite, 6,50 m Konstruktionshöhe in Feldmitte 
(Abb. 28).

Bei durchlaufenden Brücken und Gerberträgern ist das 
Vorspannen und das Verkoppeln der Stahlbetonfahrbahn 
mit den Stahlträgern besonders lohnend. Durch das Vor
spannen wird ein wesentlicher Teil des Eigengewichts bei 
mehrfach erhöhten Spannungen abgetragen und dadurch 
das Eigengewicht vermindert; durch das Koppeln wird die 
Querschnittsverminderung wieder ausgeglichen. Sobald 
die Seitenöffnungen klein sind im Verhältnis zur Mittel
öffnung, so daß in ihnen im wesentlichen nur negative 
Momente auftreten, bei geringen Schwankungen durch die 
Verkehrslasten, sind bei Vorspannung und Koppelung die 
Gerberträger zu bevorzugen, weil die Vorspannung leichter 
durchzuführen ist und sich außerdem die Seile nicht über 
die gesamte Brückenlänge erstrecken.

a) Berechnung des Einhängeträgers mit Y =  160 m. Mit 
Rücksicht auf die große Spannweite muß der Stahlträger 
oben eine durchgehende Stahlplatte erhalten, auf welcher 
die Stahlbctonplatte hergestellt werden kann. 
Querschnittsgrößen:

Stahl:

4 — 20 +  6.12 0,018 =  0,44 m*

+  19,20 • 0,036 =  0,69 „
+  18,60 • 0,030 =  0,56 „
+  5,40 - 0,020 =  0,11 „

Die Spannung ob im Beton ist eine Zugspannung, die von 
der Druckvorspannung abgeht. Bei halbseitiger Verkehrs
last sind die zentrischen Zugspannungen kleiner, dafür 
treten die schon erwähnten Biegespannungen des Ver
bundträgers hinzu.

Die größte Seilspannung ist
of =  8000+ 115 = 8115 kg/cm2.

Der Einfluß der Verkehrslasten ist gering und beträgt 
nur 1,4 %. Es handelt sich also im wesentlichen um eine 
ruhende Belastung, so daß wie bei vorgespannten Stahl
betontragwerken die zulässige Spannung im Gebrauchs
lastenzustand mit 55 % der Zerreißfestigkeit angesetzt 
werden kann (ae2= 16 000 kg/cm2, o fIul =  8800 kg/cm2.

Steigert man die Lasten bis zum Bruch, so entsteht 
v (Hg + H p) =  1,7 (16 000 + 3900) » ; 34 000 t Im Bruch- 
zustand fäilt die Betonplatte aus, zur Verfügung stehen nur 
St 52 Fe = 1,20 m2; Z =  Fe as  =  1,20 • 36000 = 43200 t, 
Seile F* = 0,145 m2; Z = F f of = 0,145 • 135000 =  19600 t.

2 Z  = 52800 t.
Die Bruchsicherheit liegt also erheblich über dem vor
geschriebenen Wert.
Stabbogen (vgl. Abb. 27).

+  R undstahl
1,80 m* 

= 0,12 „
¿’ Fe =  l,92m !, 

Je
0,44 (* 7 ^ ! +  0,09*) =  1,39 m1

+  0,69 • 3,25* =  7,30 „ 
+  0,56 ■ 2,84* =  4,50 „ 
+  0,11 • 2,98* =  0,98' „ 
+  0,12 ■ 2,97= =  1,06 „

15,23 m‘,

Beton: F b S t

18,60-0,18 =  3,35 m* 3,35 • 6,18 =  20,7 m’

St

0,44-3,16 =  1,39 m*

+  0,69 • 0,00 =  0,00 „
+  0,56 • 6,09 =  3,42 „
+  0,11 • 6,23 =  0,68 „

+  0,12-6,22 =  0,75 „ 

S S t  =  6,24 m*,

'lc ~  1,92 — m‘

6,00 -0,12 =  072 0 ,72-6 ,29=  4,6 „
tjb =  6,22 m.

4,07 m*, 25,3 m*,

Damit erhalten wir für den Verbundquerschnitt bei Ver
kehrslast (n = 6):
S F  =  1,92 +  ~  4,07 =  1,92 +  0,68 =  2,60 m* 

6

S S t  =  6,24 +  - 25,3 =  6,24 +  4,22 =  10,46 m* 
6

rji — 4,02 m,

/ f =  15,23 +  1,92 -0,77* +  0,68 • 2,202 =  15,23 +  1,14+3,30 =  19,67 m«.

Die Durchbiegung des Einhängeträgers bei p = 1 0 t/m ,
i

Mp = 10 -  = 32 000 tm, ist

H.S +  P ' 16 000 + 3900 = 19 900 t.
d 5 32 000 • 160
l ' 48 21 • IO6 • 19,67

_ L < _ L
770 500
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und zwar ohne Berücksichtigung der Bogenwirkung, wo
durch sich noch eine Ermäßigung von einigen Prozenten 
ergibt. •

Bruchmoment bei Vorspannung mit Seilen: Zugkraft 
der Seile Z = S800 t. = 1050 cm2, o f  = 8,35 t/cm2. Es 
ergibt sich * = 4,40 m.

Druckkraft:
D b  =* .07  - 3000 =  12 200t M Br =  12200-1,82 =  22200tm
D c l  =  0,11-36000 =  3960 t  3 960-1,83 =  7 050 „
D e l =  0,56-36000 =  20200 t 20200■ 1,69 =  34100 „
DL, l  =  1,76-4-0,018-36000 =  4550 t 4550-0,88 =  4 0 0 0 ,,
D e i  =  0,12-36000 =  4320 t 4320 -1 ,82=  7 8 7 0 ,,

D  = 45230 t,
Z ugkraft:
Z e ,  =  4 -4.40 ■ 0,018 • 36000 =  11400 t  
Z,, 2 =  0,69-36 000 =  24 900 t
Seile 8 8001

11400-2,20 =  25 OSO 
24900-4,40 =  109600 
8800-4,20 =  37000 ,

Z  =  45100 t, M ßr  =  246900 tm .

Das Eigengewicht beträgt g = 31 t/m, 
die Verkehrslast p = 10 t/m,

g +  p = 41 t/m.

Bruchsicherheit 246 900 
V ~  130000 ~

Da die Stegflächen klein im Verhältnis zu den Gurtungen 
sind, genügt dieser Wert. Die Berechnung für den Ge
brauchslastenzustand erübrigt sich, vgl. Projekt I.

b) Berechnung der Kragträger. Die obenlicgende, in
folge der negativen Momente auf Zug beansprudite Stahl
beton-Fahrbahnplatte muß gesondert (Verfahren C 2) vor
gespannt werden, und die Verkoppelung mit dem Stahl
träger darf erst nadr Aufbringen sämtlicher Eigcngewichts- 
lastcn erfolgen. Infolgedessen kann die Stahlbctonplatte 
nicht direkt auf die obere Stahlplatte des Stahlhohlkastcns 
aufgelegt werden. Daraus ergibt sich die in Abb. 28 dar
gestellte konstruktive Durdibildung. Zwischen der Stahl- 
platte und der Bctonplattc bleibt ein 1,20 m hoher Hohl
raum, der es gestattet, die Stahlkonstruktion zu unter
halten. Die Stege der Stahlträger sind für die Auflage
rung der Betonplatte herangezogen. Da die obere, auf 
Zug beanspruchte Stahlbetonplatte nur im Gebrauchs- 
lastcnzustand, nicht aber im Bruchzustand wirksam ist, ist 
die Berechnung auf Bruch maßgebend. Auf der Unter
seite ist der Stahlträger zwecks Materialersparnis durch 
eine 1,6 m starke Betonplatte verstärkt.
Berechnung der Bruchsicherheit.

Die neutrale Faser liegt bei * = 2,5 m.
Druckkräfte:
D h =  18-1,6 - 3000 =  86500t M  Br =  86 500 • 1,65 =  143000tm
D e l  =18,6-0,03-36000 =  20100 t  20100 - 2,50 =  50000 „
D t,., =4-2 ,5 -0 .02-36000  =  7200t 7200-1,25 =  9000 ,
Rundstahl 0,25 - 36000 =  9000 t  9000-1,65 =  15700 „

D  =  122800 t,
Zugkräfte:
Z c l  =4-12 ,1 -0 ,02-36000  =  34 800 t
Z e ., =  1S-0,08-36000 =  51 600 t
Z e g =  0,3-36000 =  10800t
Seile 22000 t
Rundstahl 0,10-36000 =  3600 t

Z =  122SOOt,

= 168 000 tm, zusammen M, 
Sicherhe it is t

s  + P ' 

1 43S 500

: 668 000 tm. Die Bruch-

= 2,15.668 000
Da v = 1,9 genügt, könnte ’ der Querschnitt entsprechend 
geschwächt oder die Konstruktionshöhe um etwa 1 m ver
mindert werden. Ein Nachweis der Spannungen für die 
Gcbrauchslasten erübrigt sich, einerseits wegen der hohen 
Bruchsicherheit, andererseits weil im Gebrauchslasten

zustand die obere Betonplatte mitwirkt. Die Spannungen 
infolge Verkehrslast sind niedrig, wie schon aus dem Ver
hältnis von Mp zu Mg + p hervorgeht.

Projekt VIII. Zweigleisige Eisenbahn-Balkenbrücke mit 
100 m — 300 m — 100 m Spannweite (Abb.29).

Größere Eisenbahnbrücken mit vollwandigen Stahl
trägern sind in neuerer Zeit nicht gebaut worden, es 
wurden Fachwerkträger großer Konstruktionshöhe ver
wendet. Abb. 29 zeigt, daß man bei Koppelung der Stahl
träger mit Betondruckplatten und bei gleichzeitiger Vor
spannung mit geringen Konstruktionshöhen (Z/30) aus- 
kommen kann.

Die vorliegende Brücke ist der einfacheren Berechnung 
und der einfacheren Vorspannung wegen als Gerberträger 
ausgebildet. Es ist jedoch auch ohne weiteres möglich, 
einen Durchlaufträger zu bauen.

Das Sdiotterbett ist durchgeführt und in einer 80 cm 
starken Stahlbetonplatte eingebettet. Hierdurch ergibt sich 
ein erhöhtes Eigengewicht, das in dynamischer Hinsicht 
günstig ist. Trotzdem ist der Materialverbrauch wegen 
der Verwendung hochwertiger Seile mäßig.

1. Berechnung des durch Seile vorgespannten Einhänge- 
trägers mit l =  170 m Spannweite. Konstruktionshöhe des 
Stahlhohlkastens 10 m, Stärke der Betonplatte 0,8 m.

a) Querschnittsgrößen.
Stahl:

2-10-0,02
9-0,04
9,4-0,04

St
-- 0,400 m5 0,400 ■ 5,0 =  2,00 m- 
= 0,360 „ 0,360 -10 =  3 60

Je

=  0,384 „ 0,384 -0  =  0,00 „
2(1,0 4-0,4 +  0.4)

• 0,06 =  0,216

Rundstahl

_________  0,216-10,4 = 2 ,24  „

1360 m5
0,140,, 0,140-10,3 =  1 ,44 ,,
1,500 m5. 9,28 m3,

>le = 9,28/1,500 =  6,18 m.
Beton:

F b St
9-0,4 =  3,6 m5 3,6-10,2 =  36,8 m3
5-0,4 =  2,0 „ 2,0-10,6 =  21,2 ..

5,6 m5,
V erbundquerschnitt:

+  0,36 -3 ,8 2 '=  5,3 „ 
+  0,384-6,185 =  14,7 „ 
+  0,216-4,225 =  3,8 „

+  0,140 • 4,125 =  2,4 „ 

30,1 m‘

Pb'-
58,0 
5,6 = 10,35 m.

58,0 m3,

?F- =  1,5 + - t-5 ,6 =1,500 +  0,935 =  2,435 m5o
2' St =  9,28 +  - -  5S,0 =  9,28 +  9,68 

6 : IS,96m3

18,96 „ „„
1,1 =  2+35 =  m-

;.- =  30,1 +  1,5 • 1,62= +  -¿-3,60 • 3,405 +  \  3,803 =  30,1 +  3,9 +  6,9 +  4,8 =  45,7 m*. 6 6
« ? „„  =  5,85 m3; 

. 45,7
3,00

6 =  91,4 m3;

lVeo  =  15,25 m 3;

45.7
W'bm  = ^ h  6 =  108 m3.2,55

b) Berechnung für Verkehrslast. 
M  = 69200 tm,Stoßzahl cp = 1 + — 60

=  1,12

34800 - 6,05 =  210000 „ 
51 600-11,25 =  580000 „ 
10800-12,10= 130800 „ 
22000-12,10 =  265000 „ 

3600-12,50 =  45000 „

M Br =  1438 500 tm,

Das Eigengewichtsmoment wurde zu Mg 500 000 tm er

rechnet, das Verkehrslastmoment zu Mp =  -g (4002 — 2602)

p   ' 170 (1 + g/p) + 150
(pMp — 77 500 tm, 

oeu= + 13 250 t/m2, Randspannung obo = 835 t/m2, 
oeo — — 5100t/m2, mittlere Druckspannung 

°bm = — 715t/m2.
Die Randspannung und die mittlere Druckspannung sind 
wegen Vernachlässigung der Gewölbewirkung etwa 2 bis 
3 % zu ungünstig.

c) Berechnung der Bruchlast.
Eigengewicht der Brücke 
Beton 5,6 • 2,4 = 13,5 t/m 
Schotter 6 • 0,4 • 2 = 4,8 „
Stahlkon- . - n
struktion ”
Sonstiges 0,7 „ Mg = 34

cp Mp = 77500tm 
1702

8 = 122000 tm

Mg + p = 199 500 tm.34,0 t/m,
Seile (tragen sich selbst) 1,2 t/m.
Die neutrale Faser liegt bei voller Plastizität .v = 8,5 m 
von unten.
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■300,00
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Druckplatte

Materialverfei/ung
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100,00-
Längsschnitt Koppel träger

Variante •■DurcMaufenderTräger 
(Konstruktionshöhe inEeldmitte S.OOtn,)

■300,00-

BetonSeitenöffnung erstreckt. Auch hier ist die obere Beton
platte mit der Stahlkonstruktion gekoppelt und muß des
halb gesondert vorgespannt werden, damit sie für die 
negativen Verkchrslastmomente frei von Zugspannungen 
bleibt. Bei der Berechnung der Bruchsicherheit muß sie 
außer acht bleiben. Die Berechnung für den Gebrauchs
lastenzustand ist ohne Interesse.

Um die gesonderte Vorspannung der oberen Stahl
betonplatte durchführen zu können, wird diese zunächst 
auf den Stahlträgern beweglich gelagert. Da für die obere 
Platte des Stahlhohlträgers sehr viel Material erforderlich 
ist, werden zwei Stahlplatten im Abstand von 2,0 m aus
geführt. Die Rollen werden unter der oberen Stahlplatte 
angeordnet. Die Seile, mit deren Hilfe die durch die 
Stahlplatte verstärkte Betonplatte vorgespannt wird, liegen 
direkt unter der Betonplatte, auf der gesamten Länge des 
Kragträgers in einer Geraden. Sie verbleiben im Bauwerk

23,6m=, 92,7

Verbundquerschnitt für n = 6 (Vcrkchrslast)

2?F =2,40+ .̂ 23,6 = 2,4+ 3,94 =6,34 m= j y

2  St =  19,33 +  '  92,7 =  19,33 +  15,45 =  34,78 m» | 6
6 *

]e =  64,6 +  2,40 • 2,60* +- -y  18,0 • 4,45! +  3,6 • 7,75= +  - :

64,6 + 16 ,2  +  59,2 +  36,0 +  22,0 =  198,0 m‘, 

36,3 m=, W b „  =  6 • 36,3 =  220 m=, W b u  ( m)

26,2 m=, W b  0 =  6 =  188 m*. W b 0 (m )
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Druckkräfte:
Beton

Stahl

3,6-3000 
2,0-3000 
0,216-36000 
0,140-36000 
0,36-36000 
0,15-0,4-36000

=  10800 t 
=  6000 t 
=  7800 t 
=  5000 t 
=  13 000 t 

2200 t

Z ugkräfte:
D  = 44800  t,

0,S5-0,4-36 000 =  12 200 t 
0,384-36000 =  13800 t
Seile =  18800 t

A ln  =  10800-1,70= 18300 tm 
6000-2,10= 12 600 „ 
7800-1,90 =  14 800 „ 
5000-1,80 =  9000 „ 

13000-1,50= 19 500 „ 
2200-0,75= 1600 „

12200-4,25 =  52000 
13800-8,50= 117000 
18800-8,00 =  150000

M ß r =  394 800 tm.

Bruchsicherheit v = = 1,98.

Z =  44 8001,

394J300 
199 500

Querschnitt der Seile 0,18 m2.
2. Berechnung der Kragträger. Um an Stahl zu 

sparen, wurden die Kragträger durch eine untere Betou- 
druckplatte verstärkt, die sich auf die gesamte Länge der

und wirken mit bei der Aufnahme des Bruchmomentes. 
Der Verbundträger wird außerdem noch durch einen zwei
ten Strang Seile, die in Form eines Hängewerks abgebogen 
werden, vorgespannt.

a) Querschnittsgrößen.
S tah l: Fe
Oberste S tahlplatte 0,60 irr 
Zweite Stahlplattc 0,60 „
U ntere Stahlplattc 0,40 „
Stege 2 • 13 • 0,02 =  0,52 „ ; 0,52 • 6,5 -  3,67

St
0,6 • 13 =  7,80 m3 
0,6-11 = 6 ,60  „ 
0,4- 0 = 0,00 „

Rundstahl, 
obere Bctonplatte 
Rundstahl 
untere Bctonplatte

2,12  m* 

0,20 „ 
0,08 „

Je
0,6 • 5,25= = 
0,6 ■ 3,25= = 
0,4 ■ 7,75= =

0 .5 2 ^ + 1 ,1 5 .)

= 16,5 m- 
= 6,3 ,. 
= 24,3 „

= 6,1 „

0,2 0 - 1,00 

0,08 ■ 13,3

= 0,20 , 

-- 1,06

0,20 • 6,75=: 

0.08 • 5,40= =

9,1 „ 

2.3 .,

2,40 m=,

ne --

19,33 m=, 64,6 m*,

19,33
2,40 =  8,05 m.



Mp = 18 --------^ —J =  110 000 tm,

<pMp =  1,10 • 110 000 = 121 000 tm. 
oca= -  3340 t/m2, abu = -  545 t/m2, ab u(m) = -  453 t/m2

° e o  -  +  4 6 3 0  t /m 2 ' °fco =  +  6 4 5  f/ m 2 ' a fco(m ) =  +  8 1 0  t/m 2
Die Spannungen aus Verkehr sind gering (größte Stahl

spannung 463 kg/cm2), weil durch die Betonplattcn das 
Trägheitsmoment ]i des Verbundquerschnittes gegenüber 
dem des Stahlbalkens von 64,6 m* auf 198,0 m4 gesteigert 
wurde. Infolgedessen erübrigt sich auch eine Berechnung 
der Durchbiegung.

Um die Zugspannungen in der oberen Betonplatte aus 
Verkehr zu beseitigen, muß 

= diese mit 82 kg/cm2 vorge-
3  § spannt werden. Hierzu kommt
t- h noch die Sdrwindspannung,

für die wegen der weitgehen- 
p/nT r , den Erhärtung vor der Kop-
j~ pelung etwa 18 kg/cm2 genü-

T§ gen. Wir erzeugen deshalb
  in  der oberen Betonplatte

Ä p l l l f l i i  7  vor <4er Koppelung eine
u l  Druckspannung von 100 kg/

tiP l§ f |t |iP  - cm2 und nehmen die Koppe-
~ ............... iung erst nach Aufbringen

aller Eigengewichtslasten vor. 
c) Ermittlung der Bruchsicherheit. Hierbei bleibt die 

obere Betonplatte, abgesehen von den Rundstahlcinlagen, 
außer acht. Die beiden Scilstränge für die Vorspannung 
der oberen Betonplatte und des Verbundquerschnittes er
halten E5 = 0.22 m2, die beim Bruch mit etwa 10 t/cm2 be
ansprucht sind. Demnach ist die Seilkraft Z = 2200 • 10 
= 22 000 t. Neutrale Achse bei voller Plastizität x  = 3,90 m 

von unten.
D rudrkraft

18-3000 =  540001, itfRr =  54000-2,90 =  157000 tm
0,4-36000 =  14400 1 14400-3,90 =  56000 „
0 3  • 0,52-36 000 =  5600 t 5600-1,95= 11000 „
0,20-36000___________ =  7200 t  7200-2,90 =  21000 ,

Zugkraft 
13200t 
21600t 
21600 t 

29CO t 
22000 t

13200-4,55 =  60 000 
21600-9 ,10= 197000 
21600-7,10 =  153000 

2900-9,45 =  27000 
22000-8,60 =  190000

0,7-0,52-36000 
0,6-36000 
0,6-36000 

Runcistahl 0,08-36000 
Seile

865 000 tm.
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Es ist g>Mp =121 0C0 tm,
Mg wurde zu 290 000 „ ermittelt, zusammen

Mg+p = 411 000 tm.
rv  d  u ■ u u -x S65 000Die Bruchsicherhcit v — —— = 2,10411000
ist reichlich, deshalb könnte der Stahlquerschnitt noch ge
schwächt werden. Man könnte aber auch die Spannweite 
des Einhängeträgers von 160 m auf 150 m verringern, wo
mit es möglich wäre, die Konstruktionshöhe des Stahl
trägers von 10,0 m auf 9,0 m zu ermäßigen. Würde man 
den Gerberträger durch einen statisch unbestimmten Durch
laufträger ersetzen, so könnte man bei geringer Verstär
kung des Stützenquerschnittes die Konstruktionshöhe in 
Feldmitte sogar auf 8,0 m herabsetzen, vgl. Abb. 29. 
Dieses Projekt zeigt, daß man bei der Koppelung starker 
Betonplatten mit Stahlplatten und bei gleichzeitiger Vor
spannung der Verbundträger auch bei Eisenbahnbrücken 
große Spannweiten mit schlanken Vollwandbalkcn über
brücken kann.

Projekt IX. Mit Seilen vorgespannte flache Bogen- 
brückc, Spannweite I =  250 m, Pfeilhöhe f  = 15 m, Abb. 30.

Im Bauingenieur 24 (1949) S. 308 habe ich das’Problem 
der flachen, auf Kies oder Sandböden gegründeten Bogen- 
brückcn behandelt und gezeigt, daß man trotz der großen 
Spannweiten die zulässigen Bodenpressungen und Rei
bungszahlen einhalten kann, wenn man die Gewölbe durch 
unterhalb der Fahrbahnplatte angeordnete Seile vorspannt, 
durch welche annähernd die Hälfte des Gcwölbcschubcs 
übernommen wird. Abb. 30 zeigt die Anwendung auf einen 
weitgespannten Stahlbogen, bei dem der Aufbau voll
ständig aus Stahlbeton hergcstellt ist. Dies bedingt zwar 
gegenüber einer Ausführung aus Stahl ein gewisses zu
sätzliches Eigengewicht, dafür fallen aber die Unter
haltungskosten weg.

Der Krümmungsradius des flachen, nach einer Parabel
2502geformten Zweigelenkbogens beträgt R — , c = 5 20 m.o • 15

Die sog. Kühnheitszahl l2/f besitzt die außerordentliche 
Größe von 4160 m. Der Stahlhohlkasten hat eine Qucr- 
schnittsflächc von 1,592 m2.
Der Gewölbeschub aus Eigengewicht beträgt H g = 18 800 t, 
der aus Verkchrslast H p =  5 100 t

Hg+p = 23 900 t.
Hiervon werden Z = 13 000 t durch das obenliegcndc 
Zugband übernommen, so daß nur 10 900 t auf die Fun
damentfläche einwirken. Die Seile sind in beiderseitigen 
Gegengcwichtsblöckcn verankert, die mit Hilfe von Krag
armen auf den Fundamenten gelenkig gelagert sind. Sie 
üben auf die Fundamente einen flußseitig gerichteten, dem 
Gewölbeschub entgegengesetzten Schub aus und erhöhen 
zugleich das Gewicht des Fundamentblockes. Die ungün
stigste Reibungszahl in der Fundamentfläche bei Ver
nachlässigung der Erddruckkräfte ergibt sich zu p = 0,45, 
und die größte Bodenpressung liegt unter 5,5 kg/cm2.

Für die Herstellung der Gegengewichte sind kleine 
Hilfsfundamentc notwendig. Diese sind als Hohlkästcn 
ausgcbildct, sie werden entsprechend dem Anwachsen der 
Vorspannkräfte ausbetoniert. Die Auflagerdrücke auf die 
Hilfsfundamentc sind immer klein. Durch untergesetzte 
hydraulische Pressen kann außerdem jederzeit die Größe 
der Auflagerdrücke gemessen werden. Für die Ausbildung 
des Endzustandes bestehen zwei Möglichkeiten.

Man kann nach durchgeführter Vorspannung, die hier 
keinen zusätzlichen Einflüssen wie Kriechen usw. aus
gesetzt ist, dem Auflagerdruck auf die Plilfsfundamente 
eine beliebige Größe geben. In diesem Falle ist der Bogcn- 
aufbau von dem Fundamentkörper wie bei Abb. 30 durch 
eine Fuge zu trennen. Man kann aber auch durch die 
Vorspannkraft das Gegengewicht von den Hilfsfunda
menten abheben und gegen die Gewölbeaufbauten ab
stützen, zugleich die Vorspannkraft über 13 000 t steigern

und damit in der Betonfahrbahn Vorspannungen er
zeugen. In diesem Falle ist zwischen Gegengewicht und 
Fahrbahn keine Fuge nötig. Um die Temperaturbewegun
gen der Fahrbahn zu ermöglichen, müssen die abstützen
den Säulen in der Nähe der Fundamente als Pendel aus- 
gcbildet werden. Fahrbahn und Gegengewichte bewegen 
sich bei Temperaturänderungen um das Maß coTl/2 in 
waagrechter Richtung um die Fußgelenke der Kragarme. 
Wegen der Schräglage der Kragarme sind damit auch kleine 
senkrechte Bewegungen verbunden.

Die größten Durchbiegungen des Bogens bei durch
gehender Verkehrslast betragen 0,15 m = U1670 und bei 
halbseitiger Last 0,24 m = 7/1040.
F. Anwendung von Koppelung und Vorspannung auf die 

Fachwerkträger.
Die gekennzeichneten Konstruktionsprinzipien lassen 

sich selbstverständlich auch auf Fachwerkträger übertragen, 
wobei sich noch der Vorteil ergibt, daß die Diagonalkräfte 
infolge des Eigengewichts wesentlich geringer sind, weil 
die Seile den größten Teil des Eigengewichts tragen. Der 
Verlauf der abgeminderten Eigengewichtsquerkräfte ist in 
Abb. 31 dargestellt. Es ist aber nicht zu verkennen, daß 
in ästhetischer Beziehung die den Fachwerkverband schnci-

denden Seile störend wirken. Bei großen Eisenbahn
brücken sollte man diesen Nachteil in Kauf nehmen, ins
besondere weil sich hierbei wesentlich schlankere Träger 
erzielen lassen.

G. Schlußwort.
1. Die obigen Darlegungen habengezeigt, daß mandurch 

eine Koppelung dei Stahlträger mit den Stahlbeton-Fahr
bahnplatten, bzw. im Bereich der negativen Momente mit 
besonderen Betondruckplatten, wegen der Vergrößerung 
der Trägheits- und Widerstandsmomente wesentliche Vor
teile und größere Spannweiten bei schlankeren Trägern 
erhalten kann. Durch die Koppelung einer Betondruck- 
plattc mit Stahlträgern rückt die neutrale Faser des Quer
schnittes an die Bctondruckplatte heran. Die Folge ist, 
daß die Stahl- und Betonspannungen der gedrückten 
Zone nicht ausgenützt werden können, wodurch die Vor
teile vermindert werden.

Durch das Vorspannen des Verbundquerschnittes mit
tels hochwertiger Seile wird dieser Nachteil beseitigt, weil 
dadurch die Spannungen in der Druckzone vergrößert und 
die der Zugzone herabgesetzt werden. Zweckmäßig wird 
die Größe der Vorspannkraft so gewählt, daß beide Rand
spannungen ausgenützt sind.

Da die Seile beim Bruch des Balkens, d. h. beim 
Plastischwerden des Verbundquerschnittes, eine etwa drei
mal höhere Spannung haben als St 52 bzw. eine 4,5mal 
höhere als St 37, ergibt sich durch die Verwendung der 
Seile eine erhebliche Gewichtsverminderung, die zu einem 
Teil dazu ausgenutzt wird, die Stahlbeton-Fahrbahnplattcn 
stärker auszuführen und damit eine hochwertigere und 
haltbarere Fahrbahn herzustellen.

Da die Seile beim Bruch des Balkens (Plastischwerdcn) 
nur mit 2/a ihrer Zerreißfestigkeit ausgenützt sind, ist 
gegenüber dem Einsturz des Bauwerkes eine zusätzliche 
Sicherheit gegeben. Von großer Bedeutung ist ferner die 
Tatsache, daß die Seilspannungcn durch die Verkchrs- 
lasten kaum beeinflußt werden und damit die gefährlichen 
Verbiegungen der Seile bei gleichzeitig hohen Zugspan
nungen fast vollständig wegfallen.

Die Vorspannung mittels Seilen hat den weiteren Vor
teil, daß zwischen Stahlträgern und Stahlbeton ein ein
wandfreier Verbund geschaffen wird, weil die Haftspan
nungen zwischen Stahl und Beton durch die Vorspannung
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wesentlich abgemindert werden und in den Stahlbeton
platten auch bei ungünstigster Verkchrslaststellung und 
bei Berücksichtigung der Schwind- und Kriediwirkungen 
keine Zugspannungen auftreten. Wenn man Stahl und 
Beton erst nach der Vorspannung der Stahlbetonplatten 
koppelt, kann man sogar noch weitgehendere Druckvor
spannungen erhalten und bei Trägern aus St 37 erreichen, 
daß die im Bereich der negativen Momente auf Zug bean
spruchten Stahlbeton-Fahrbahnplatten erst aufreißen, wenn 
der Stahl die Streckgrenze erreicht, ein Zustand, der als 
die ideale Lösung des Verbundes bezeichnet werden kann.

2. Obwohl die Fahrbahnplatten nur geringe Biege- 
steiflgkeit besitzen, besteht während des Vorspannens der 
ebenen Platten keine Knickgefahr, weil das Eigengewicht

dem Abheben entgegenwirkt. Davon kann man sich 
leicht durch eine einfache Rechnung oder einen kleinen 
Versuch überzeugen. Ein Knicken wird jedoch möglich, 
wenn die Krümmung der Unterlage eine bestimmte Grenze 
überschreitet; im allgemeinen erübrigt sich eine derartige 
Knickbcrcchnung.

3. Bei den Zahlenbeispielen wurde die Bruchlast unter 
der Annahme etwa 2facher Sicherheit errechnet. Wenn 
man dagegen die vorl. Richtlinien für die vorgespannten 
Stahlbetontragwerke mit 3fachcr Sicherheit für den Beton 
zugrunde legt, müssen etwas geringere Spannungen ein
gesetzt werden.

(Die in d ie se r A rbeit beschriebenen K onstruktionen sind  zum P aten t 
angem eldct.)

K urze  T echnische B erichte.
Eine W asserentnahm e unter G letschereis  

in  den französischen Alpen.
Für die Kraftwerkskette Bellcville-Albertville vom 

Qucllgebiet des Dorinet bis zur Einmündung des Doron 
in die Isère ist durch Einbeziehung des Trc-la-Teie-Glet- 
schers am Fuße des Montblanc und durch den Bau einer 
30 m hohen Gewölbereihenstaumauer am Auslauf des Gi- 
rotte-Sees ein weitgehender energiewirtschaftlichcr Aus-

0
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Nicht minder ungewöhnlich und interessant ist die 
Einbeziehung des Tr6-la-Tete-Gleischcrs in das Zufluß
gebiet der Talsperre, die durch die Besonderheit der 
Höhenverhältnisse nur durch Anordnung der Entnahme
sperre unter dem Gletscher selbst möglich war (Abb. 2 
und 3). Nachdem durch Stollen die morphologischen Ver
hältnisse unter dem Gletscher festgestellt waren, wurde eine 
solche Stelle des unterglazialen Gletscherbachcs aus
gesucht an der für eine 7 m hohe Entnahmemauer ein 

seitliches Widerlager vorhanden war. 
Die Höhe von 7 m ergab sich

Schnitt A  -B
Achse Ableitungsstollen

Sfohlplatten
' w/ ä

^ r ,  . 0 s s u n g  
y Boi

Einzugsgebiete Hache
km* %

Tre - ta - Tête T7,2 VS
Bon- Nan t V 27
Stausee V.l 12
Verschiedene *5 1}
Z usammen SS,a 100
Belleville (Pumpe) W
Total St'd

i m , 67 
\J19JVj30

11,00
Abb. 1 .

gleich geschaffen worden. Dadurch, daß in Trockenjahren 
der Trc-la-Tete-GIetscher etwa 54 Mio. m3 und das übrige 
Zuflußgcbict 16 Mio. m3 und in nassen Jahren der ersterc 
44 Mio. m3 und das letztere 30 Mio. m3 liefern, ist hier ein 
geradezu idealer Überjahresausgleich geschaöen worden. 
Dieses Dargebot von mindestens 70 Mio. mVJahr wird in

Abb. 2.

Sperrmauer 
1311.00-

Sperrmauer unter 
Gletschereis

Abb. 3.

einer für die Hochalpen einzigartigen Weise zu 70°/o in 
der Girotte-Talsperre mit 50 Mio. m3 Nutzinhalt konzen
triert, womit praktisch allen Ansprüchen der Stroment
nahme Rechnung getragen werden kann (Abb. 1). Über 
die Gewölbereihenstaumauer am Girotte-See wurde bereits 
berichtet (vgl. Bauingenieur 24 (1949) S. 316).

aus der für die Schieberkammer erforderlichen Höhe 
(Abb. 2). Durch Ausnutzung des dadurch ermöglichten Ge
fälles von 6,5 m konnte der Durchlaßquerschnitt für den 
Fall katastrophaler Abschmelzverhältnisse relativ klein ge
halten werden. Der Überlauf wurde als Zweischwellenüber
lauf ausgebildct. Die vordere 30cm tiefer liegende Schwelle 
stellt den normalen Überlauf zur Speisung des Zuleitungs
stollens dar, während die hintere mit Stahlplatten ge
sicherte Überlaufschwelle den eigentlichen Hochwasser
überlauf bildet. Damit für den Fall katastrophaler 
Schmclzwassermcngen eine Unterdrucksetzung des Stollens 
auf jeden Fall vermieden wird, ist dieser noch mit den 
aus Abb. 3 ersichtlichen, unter dem Gletschereis liegenden 
Heberüberlauf ausgerüstet, an den sich eine entsprechende 
Absturzrinne anschließt. Das Stollcnstück zwischen der 
Entnahmemaucr und dem Hcberüberlauf weist eine Ab- 
setzrinne für das Geschiebe auf, die durch eine Schützen
öffnung gespült werden kann, die Länge dieser Rinne ist 
175 m, ihre Breite 2,4 m und die Tiefe steigt allmählich von 
0 auf 6 m. Die Leistung des Pleberüberlaufs beträgt 6m 5/s.

Saugheber werden im Talsperrenbau bekanntlich dort 
nicht gern angewandt, wo mit Vereisungsgefahr irgend
welcher Art gerechnet werden muß. Es klingt daher zu
nächst verwunderlich, daß man hier ausgerechnet unter 
einem Gletscher einen Saugheber angeordnet hat. Ent
sprechende Untersuchungen haben aber ergeben, daß schon 
von etwa 30 m Abstand von der Außenseite ab die Luft
temperatur unter dem Gletscher überall 0° ist und daß das 
Gletscherwasser unter dem Gletscher niemals gefriert. Im 
Sommer erwärmt sich die Lufttemperatur sogar auf 2° C 
und diejenige des Gletscherwasscrs auf 0,5° C. [Nach 
Schweiz. Bauzeitung 66 (1948) S. 684 und Le Génie Civil 
125 (194S) S. 3S5-] F. T ö 1 k e , Karlsruhe.
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feld IV—V dargestellt sind. Der Steg 568.12 der Pfosten 
läuft über die ganze Pfostenhöhe durch. Abb. 3 zeigt einen 
der Obergurtknoten mit dem sorgfältig versteiften Pfosten V, 
dem zugehörigen Querrahmen und dem Anschluß des 
oberen Windverbandes. Man beachte besonders die Kon
struktion im Endfeld des Hauptträgers, wo die beiden 

Gurtungen zusammenfließen, so 
daß man nicht mehr von „Stä
ben“ reden kann.

Der Bogengurt weist 5 und 
__ der Untergurt 6 Montagestößc 

auf. Die Endstücke wogen 38 t, 
bei einer Länge von rd. 22 m. 
Es mußten etwa 45 000 Mon
tageniete geschlagen werden.

Die Schwellen der Eisen
bahngleise liegen unmittelbar 
auf den Längsträgem. Der Fahr
bahnrost ist deshalb besonders

Abb. 1. Gesamtübersicht der neuen Eisenbahnbrücke über den Albcrt-Kanal bei d 'H iren tals . ausgebildet worden. Die
außergewöhnlich große zur 
Verfügung stehende Bauhöhe

a  300-15

-  600 —1 S”  300-12

Abb. 2. Stabquerschnitte in Brückenmittc. 
a) Obergurt, b) U ntergurt, c) Pfosten.

V ierendeel-Träger b ei d’Herentals.
Es ist bekannt, daß in Belgien, insbesondere über den 

Albert-Kanal, zahlreiche Brücken mit Vierendeel-Trägern 
vorhanden waren, die zum größten Teil dem Kriege zum 
Opfer gefallen sind. Über die belgischen Viercndeel-

Brücken ist in dieser Zeitschrift wiederholt berichtet
worden, man vgl. I h l e n b u r g :  Bauingenieur 15 (1934)
S 308 und Bauingenieur 18 (1937) S. 521, S c h l e i c h e r  : 
Bauingenieur 19 (1938) S. 334 sowie R a s b c r g e r  : Bau

ingenieur 22 (1941)
S. 28S. Ausführliche 
Veröffentlichungen fin
det man vor allem in 
L’Ossature Métallique 
1934 und 1936. ü b e r 
die Berechnung der 
Rahmenträger vgl. man 
V i e r e n  d e e l :  Cours 
de Stabilité.

Eines der bemer
kenswertesten Ersatz
bauwerke ist die neue 
zweigleisigeEisenbahn- 
brücke über den 
Albert-Kanal bei d’Hé- 
rcntals, deren Mittel
öffnung 89,54 m Stütz
weite besitzt, während 
die beiden Neben
öffnungen je 33,20 m 
Stützweite haben. Die 
Abb. 1 zeigt eine An
sicht des fertigen Bau
werkes.

Der Obergurt des 
Vierendeel-Trägers 

folgt einer Parabel 
mit 12,80 m Pfeil (l/i 
der Stützweite). Die 
Feldweite des Haunt- 
trägers ist 8,14 m. Die 
durch Biegemomente 
wechselnden Vorzei
chens belasteten Gurte 
des Vierendeel-Trägers 
bestehen aus zwei-

.. .  ,  . ... , wandigen Querschnit-
A bb. 3. Pfosten des \icrendeel-Tr.igers . . .  ■ ... \  i n  n

m it O bergurtknoten, Querrahmen j  ( 1 ..
und Anschluß des oberen W indverbandes für das Hauptträger

Abb. 4. Querschnitt der neuen Brücke.

machte cs möglich, die Längsträger auf die Querträger zu 
setzen, vgl. den Brückenquerschnitt Abb. 4. Die Quer
träger haben ein Stegblech 1440.15, die Längsträger ein 
solches von 880.10.

Das Gesamtgewicht der rund 160 m langen Eisenbahn
brücke beträgt 1228 t, davon 114 t für die Auflager. Auf 
die überdeckte Grundfläche (ohne die von den Fußwegen 
überdeckte Fläche) bezogen, entspricht dem ein Stahlgewicht 
von 1070 kg/nr. (Nach L’Ossature Métallique 13 (1948) 
S. 523—528.) Fcrd. S c h l e i c h e r ,  Düsseldorf.

W irkung der R anunung von Pfählen  
in  w eichen Ton.

Z u s a m m e n f a s s u n g  : Der Bericht beschreibt die 
Ergebnisse von Versuchen, die gemacht wurden, um die 
Ausdehnung von Störungen festzustellen, die beim 
Rammen von Pfählen in eine weiche glaciale Secton- 
ablagerung in Detroit (Mich.) entstanden. Die Er
gebnisse zeigen, daß die natürliche Struktur des Tons 
nahe an den Pfählen merklich gestört wurde, daß aber 
das Maß der Störung auch nicht annähernd einem völ
ligen Durchkneten im Laboratorium gleichkommt. In 
einem Abstand von etwa dem doppelten Pfahldurchmesser 
war der Ton innerhalb einer Pfahlgruppe nur geringfügig 
gestört. Der durch die Störung eingcleitete Vorgang der 
Konsolidierung war nicht so stark, daß er eine Setzung 
der Bodenoberfläche verursacht hätte.

E i n l e i t u n g  : Der Bericht gibt einen Rückblick bis 
1932. Damals veröffentlichte A. C a s a g r a n d c  seinen 
Aufsatz „The Structure of Clay and Its Importance in 
Foundation Engineering“ in Journal Boston Soc. of Civ.
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Engrs., April 1932, und wies darauf hin, daß gewisse 
Tonarten, z.B. in der Nähe von Boston, eine wesentlich 
größere Zusammendrückung erfahren, wenn sie gestört, 
d. h. durchgeknetet werden. Die Zusammendrückungs
versuche an solchen gänzlich durchgekneteten Tonproben 
aus dem St. Lorenz-Strom-Tal zeigten zum erstenmal die

Ein Teil der Bohrungen wurde drei Wochen nach dem 
Rammen (der Einfachheit halber = 1 Monat gesetzt), 
andere elf Monate nach dem Rammen gemacht. Eine 
Bohrung lag direkt am Pfahlmantel, die anderen mitten 
zwischen den Pfahlgruppen. Es bedeutet A die erste 
Bohrung, P I  und P l i  die Bohrungen nach etwa einem

Hit—4)— (b— (J>eC
W i  i  ¡I-̂ ¿)— -Q— 0- —

! •  i i i !
<j5g

J  I

<t>— -<p

é -  —<b—■ <t>— d> —<£>- 
[/-!„! 1 I >A

~ )̂—'S -- ( | )—'(•)— —(p— -f*)— -f| )—
Zwischenraum

je  1,092m. = 7,37m. 
Abb. 1. Lage der Probebohrungen.

größere Zunahme der Zusammendrückungsfähigkeit. Man 
folgerte daraus, daß beim Rammen von Pfählen in weiche 
Tonlagen eine ausreichende Störung dieser Lagen ent
stehen könne, so daß die Bodenoberfläche sich unter dem 
Eigengewicht des Bodens setze und die Verwendung der 
Pfähle eher schädlich als nützlich sei. Man nahm da
mals an, daß der Ton in der Nachbarschaft des Pfahles 
vollständig durchgeknetet würde, etwa bis zu einem A b
stand des eineinhalbfachen Pfahldurchmessers; dadurch 
könnten z. B. Gebäude auf Pfählen die doppelten 
Setzungen erleiden wie Flachgründungen auf demselben 
Untergrund. Obwohl C a s a g r a n d e  selbst warnte und

Wasserspiegel 
+17S

Bohrung 4 
Bohrung P-l 
Bohrung P-n 
Bohrung C-1 
durchgeknetet

Druckfestigkeit (  beim Druckversuch mit unbehinderter 
Seitenausdehnung)

Abb. 3. E rgebnisse von D ruckunlersuchungen m it unbehinderter 
S e itenausdehnung an Proben aus ve rsch iedenen  P robebohrungen, 

ungestö rt und v ö llig  du rchgeknetet.

Monat und 11 Monaten, C I  und CI 1,  die mitten 
zwischen den Pfählen. Abb. 2 gibt einen Querschnitt 
des Geländes. Der Abstand der Pfähle betrug etwa 1,2 
bis 1,6 m. Die Pfähle hatten einen Durchmesser von 
25 cm an der Spitze und 40 cm am Kopf. Beim Rammen

Abb. 2. B odenquerschnitt in der N ähe der Pfähle.

riet, ausführlichere Versuche abzuwarten, wurden seine 
vorläufigen Schlüsse weitgehend hingenommen. Einige 
Ingenieure glauben sogar, daß Rammen in weichem Ton 
immer schädlich sei und vermieden werden müsse.

Nun bot ein Bauvorhaben Gelegenheit, meßbare Auf
schlüsse über die knetende Wirkung des Ffahlrammens 
zu bekommen. Abb. 1 zeigt den Grundriß des Funda
mentes eines Verbindungsbauwerks, die Pfahlstellungen 
und die Angabe der Probebohrungen (A, P I ,  P l i ,  CI ,  
C l l ) .  Vor dem Rammen wurden Wassergehalt und 
A11 e r b «  r g ’ sehe Grenzen der Bohrproben fcstge- 
stellt. Nach dem Rammen wurden an Proben aus den 
zusätzlichen Bohrungen dieselben Eigenschaften bestimmt.

i Bohrung P-n
■ Bohrung P-1
■ Bohrung 4

a) nahe am Pfahl

a Bohrung C-11 « i, - 
-1 p  .

b) inmitten 
derlfahlgruppe

Wassergehalt in % vom Trockengewicht
Abb. 4. N atü rlicher W asserg eh a lt der Proben aus versch iedenen  

P robebohrungen.

hob sich der Boden um etwa 60 cm. Die Probeentnahme 
und die von den Bohrkemen gemachten Aufnahmen 
werden in dem Bericht ausführlich beschrieben. Wesent
lich ist nur, daß die Proben dabei wenig gestört wurden 
und sogar die blättrige Struktur der einzelnen Schichten
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bis auf eine ganz schmale Randzone erhalten blieb. Bei 
Druckversuchen mit unbehinderter Scitenausdehnung 
ergab sich, daß ungestörte Proben etwa die achtfache 
Last trugen wie nach der Durchknetung. Die Lagen in 
größerer Tiefe (der gleichmäßige weiche blaue Ton) 
waren weniger empfindlich gegen Störung. Abb. 3 und 4 
•zeigen übersichtlich das Ergebnis der Versuche durch 
Aufzeichnen der Auswertung eines Druckversuches mit 
unbehinderter Seitenausdehnung und des Wassergehaltes 
der Proben aus den verschiedenen Bohrungen. Man 
sieht daraus, daß durch das Pfählerammen eine gewisse 
Verdichtung eingeleitet wurde. Der Wassergehalt dicht 
an den Pfählen nahm mit der Zeit ab. Daraus muß man 
schließen, daß das Wasser aus der gestörten Zone lang
sam wegsickerte; vermutlich bewegte sich das Wasser 
horizontal von der Störungszone am Pfahl zu der größe
ren ungestörten Bodenmasse zwischen den Pfählen hin.

Als Ergebnis der Versuche wurde etwa folgendes fest
gestellt: Auf dem untersuchten Gelände hatte das Ram
men der Pfähle nicht die schädliche Wirkung, die auf 
Grund der Versuche an ungestörten und durchgekneteten 
Proben und der Theorien der Verdichtung vorausgesagt 

. war. Der Boden am Pfahl war nicht gänzlich durch
geknetet, sondern konnte höchstens „halbgestört“ genannt 

.werden. Der Boden mitten zwischen den Pfählen war 
überhaupt nicht gestört. Die Rammung löste auch keine 
vertikale Fließbewegung des Porenwassers aus, sondern 
nur ein seitliches Wegsickern. Wenn also die Brücken
gründung durch Rcibungspfählc statt durch Pfähle mit 
Spitzenwiderstand getragen worden wäre, brauchte man 
nicht anzunehmen, daß die Verdichtung eine Setzung der 
Bodenoberfläche verursacht hätte. Die Annahme, daß 
die Setzung infolge der vertikalen Wasserbewegung aus 
dein Ton fortschreiten könnte, wurde nicht bestätigt. 
Deshalb ist es auch zweifelhaft, ob der störende Einfluß 
der Pfahlrammung selbst bei Reibungspfählen im Ton 
schädlich wäre. Es ist im Gegenteil wahrscheinlich, daß 
die Pfähle günstig wirken. Auf jeden Fall ist die Stö

rungszone beschränkt auf wenige Zentimeter in der Nähe 
des Pfahles, und die Hauptmasse des Tones bleibt 
augenscheinlich ungestört. Außerdem wirkte die Ver
änderung der Bodenstruktur offensichtlich festigkeits
erhöhend auf den Ton, und ein Teil der vorübergehen
den Verminderung erholte sich mit der Zeit. Schließlich 
beobachtete man keine allgemeine Feuchtigkeitszunahme 
in der gesamten Tonmasse.

Für die Praxis ist es wichtig, daß wir durch diese 
ernsthafte Nachprüfung einer an sich interessanten und 
damals epochemachenden Erscheinung der gerechten 
Einschätzung dieser Einflüsse nähergekommen sind, wo
bei vor allem festgehaltcn werden muß, daß solche Bau- 
stellenvcrsuche trotz der Systematik des Vorgehens in 
erster Linie ö r t l i c h e  Bedeutung haben, weil sie je  
n a c h  B o d e n a r t  sehr verschiedene Ergebnisse brin
gen können. In allen Fällen, in denen die tonigen A b
lagerungen sandiger, durchlässiger oder durch Zwischen
lagerung dünner Sandschichten voneinander getrennt 
sind, liegen die Verhältnisse noch günstiger, so daß die 
störende und Setzungen auslö'sende Wirkung der Pfahl
rammung wohl in .jedem Fall nachgeprüft, aber auch 
nie überschätzt werden darf.
[Nach A. E. C u m m i n g s ,  G. O. K e r k h o f f und R. B.

P c c k :  „Effect of Driying Piles into soft Clay", in
Prot. Amer. Soc. Civil Engineers 74 (1948) Nr. 10,
S. 1553-63.] ' W. L o o s ,  Karlsruhe.

D ruckfehlerberic litigung.

Zu dem Aufsatz K. H o e n i n g : Berechnung versteifter 
Hängebrücken, Bauingenieur 24 (1949) Heft 10, Auf S. 294 
muß es richtig heißen
in Gl. (3 b) ©in (1/2 -f £) co statt ©in (L/2 — f) tu,
in Gl. (4f) (L/2 — |)  statt (L - £ ) .

1 0 0  Ja h re  H olzm ann.

Anläßlich des 100jährigen Bestehens erschien eine 
vorzüglich ausgestattete Festschrift (Philipp Holzmann AG. 
im Wandel von hundert Jahren, 1849—1949. Bearbeitet 
und herausgegeben von Dr.-Ing. H. M c y e r -  
F I e i n r i c h .  414 S., Gr. 20x27,5 cm, mit 236 Abb. und 
10 Buntbildcrn). Nicht die übliche 
Festschrift, wie wir sie von ähnlichen 
Anlässen gewöhnt sind: Des planenden 
Architekten oder Ingenieurs wird zwar 
bei den Ingenieurbauwerken häufig 
gedacht, doch nicht sehr oft finden 
die ausführenden Unternehmer eine 
gerechte Würdigung und selten deren 
Mitarbeiter. Das LIolzmann-Buch 
nennt nun unzählige Techniker und 
Kaufleute, nicht nur die führenden 
Männer, sondern Mitarbeiter aller 
Grade. Viele Namen kehren oftmals 
wieder, so daß man die Laufbahn des 
einzelnen verfolgen kann.

Ende 1849 gründete Johann Philipp 
H o l z m a n n  (Abb. 1) eine Bau
unternehmung, die seinen Namen einst 
in alle Welt tragen sollte. 1865 traten 
die beiden Söhne Joh. Philipp und 
Wilhelm, denen der Vater eine sorg
fältige Ausbildung hatte zuteil werden 
lassen, in das Baugeschäft ein. Joh.
Phil. I T o l z m a n n d .  J. gab das Ge
setz des Flauscs „Stets das Ausgezeich
netste und möglichst Vollkommene 
zu leisten“. Es würde hier zu weit 
führen, auf die verschiedenen Gesellschaftsformen ein
zugehen, die schließlich zur heutigen Aktiengesellschaft 
führten.

Das Holzmann-Buch gibt viele wertvolle Beiträge zur 
Geschichte der Bautechnik. Es schildert die Anfänge des

Abb. 1. Joh. Philipp Holzmann, 1805—1S70.

jungen Unternehmens bei Eisenbahnbauten in der Um
gebung von Frankfurt/M. Wir erleben die Entwicklung 
von der primitiven Erdarbeit zur modernen, mechani
sierten Baustelle. Die Bilder von repräsentativen Hoch
bauten geben einen umfangreichen Ausschnitt der neueren 

deutschen Baugeschichte und die 
Brückenbilder die Anfänge des mo
dernen deutschen Brückenbaus.

1867 begann die Ausführung der 
Frankfurter Kanalisation; Kanalisation 
und Wasserversorgung überwanden 
einen Zustand der deutschen Städte, 
den wir uns heute kaum mehr vor
stellen können. Das Jahr 1871 ver
zeichnet die Übernahme der Unter
mainbrücke in Frankfurt/M. Die 
Druckluftgründung begegnet uns 1877 
beim Bau der Wettstein-Brücke in 
Basel und 1882 bei der Straßenbrücke 
über den Rhein bei Mainz.

Für die Zeit von 1895 bis 1917 wer
den 41 große Strom- und Flußbrücken 
erwähnt, darunter allein 7 Rhein
brücken. Die Pfeiler dieser Brücken 
wurden mit allen bekannten Grün
dungsarten hergestellt, in 82 Fällen 
mittels Druckluftgründung.

Die Arbeiten am Nord-Ostsee- 
Kanal ab 1889 führten zu einem 
großen Geräfepark, der dann für die 
weitere Betätigung der Unternehmung 
ausschlaggebend wurde. Es folgten 

große Baggerungen für die Weichselregulierung usw. 
Erwähnt sei der Bau des Spreetunnels in Berlin- 
Treptow, erstmals unter Verwendung eines Vortrieb
schildes mit Preßluft (1894). Zu den bedeutendsten 
Leistungen auf dem Gebiete des Tiefbaus gehört der
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Elbtunnel in Hamburg, ebenfalls erbaut als Unterwasser
tunnel mit Schildvortrieb und Preßluft (1907). Ein großes 
Betätigungsfeld brachte der Ausbau der deutschen 
Wasserstraßen sowie der Bau der Talsperren, Hafen
bauten mit Kaianlagen, Schleusen und Trockendocks.

Eine große Bedeutung für das Unternehmen hatte 
immer der Hochbau, der sich zugleich als unerschöpfliche 
Quelle für alle Arten von Bauhandwerkern erwies. Schon 
frühzeitig wurde auch eine Reihe eigener Fabrikations-

Abb. 2. Ennskraft werk Staning.

betriebe angcglicdcrt, wie Ziegeleien, Holzschncidcrcicn, 
Steinbrüche usw. Auf dem Gebiete des Ingenieurhochbaus 
und Wohnungsbaus wurde der Stahlbeton immer wichtiger.

Besonders lehrreich ist es, die Entwicklung von Bau
methoden und Baumaschinen zu verfolgen. Um die Jahr
hundertwende begegnen wir der ersten Betonmisch
maschine; etwa gleichzeitig werden die ersten Beton- 
brückcn unter Eisenbahn
gleisen erbaut, wurden die 
Stahlspundwand und der
Löffelbagger eingeführt. Die 
Taucherglocke wurde in
größten Abmessungen an
gewendet. Daneben traten die 
Grundwasserabsenkung, die 
Verwendung von Seilkranen 
zur Förderung des Erdaus
hubs usw. Erwähnt sind die 
Einführung und Weiterent
wicklung des Franki-Pfahles 
und des gleislosen Betriebes 
im Erdbau, des Gießturmes 
und des Pumpbetons und
schließlich die Stahlbeton
konstruktionen aus Fcrtig- 
teilcn.

Das Buch erinnert an die 
Teilung von Bauaufträgen 
und deren Übernahme durch 
mehrere Firmen in Arbeits
gemeinschaft (etwa von 
1926 ab).

Von 1933 ab gewann der 
Straßenbau größteBedeutung 
(Alpenstraße, Autobahnen), 
was mit erheblichen W and
lungen im Erdbau verbunden war. Auch die Herstellung 
der Betonfahrbahndecken brachte viel Neues. Kaum zu 
übersehen sind die Brückenbauten, die in diesem Zu
sammenhänge erstellt wurden, und die u. a. eine Wieder
belebung des Werksteinbaus zur Folge hatten.

Mit dem Bau des Westwalls begannen jene Maßnahmen, 
die allmählich zu immer schwereren Eingriffen in die 
Freiheit der Bauunternehmungen wie des einzelnen 
führten; bedeuteten die „Einsätze“ des Jahres 193S doch 
die erste Stufe der kommenden Kriegswirtschaft.

Der große Umfang des Geschäftes im Ausland ver- 
anlaßte die Gründung zahlreicher Tochtergesellschaften 
von Holzmann in vier Erdteilen, die Werte für weit über 
1 Milliarde Goldmark geschaffen haben. Den Arbeiten
an der Bagdadbahn, Hochbauten und Bewässerungs
anlagen in der Türkei folgten Bauten in den anderen 
Staaten des Orients, in Deutsch-Ostafrika usw. Lesens
wert ist es hier zu verfolgen, wie die Baumethoden von 
den äußeren Einflüssen bestimmt und wie Klima, Lebens

bedingungen und Gesund
heitsverhältnisse ausschlag
gebend wurden, wie z. B. 
die schwarzen Arbeiter in 
Deutsch - Ostafrika sonder
barerweise nicht an den 
Schubkarren zu gewöhnen
waren, sondern es vorzogen, 
den Erdboden in Körben auf 
dem Kopf zu tragen. Eine 
besondere Blüte erreichte das 
Baugeschäft in Südamerika 
(Hafenbauten, Hochhäuser, 
Wasserkraftwerk Rio Negro).

Ein besonderes Kapitel 
des Buches ist dem Kaufmann 
gewidmet, dessen Mitarbeit 
nach außen hin gewöhnlich 
noch weniger in Erscheinung 
tritt als die des Technikers. 
Ausführungen über die innere 
Organisation der Firma, die 

Finanzierung sowie die Verwaltung von Baugeräten und 
Baustoffen gestalten die Lektüre des Buches ungemein 
anregend.

Die Schilderungen des Schlußkapitels über die Lage 
nach dem Zusammenbruch dürften für die meisten Bau
firmen in ähnlicher Weise gelten. Es ist bemerkenswert, 
daß die Verluste von H. durch die eigentlichen Kriegs-

a d b . j. ataaion uuenos Aires.

handlungen geringer sind als die durch die Enteignungen 
der Nachkriegszeit und die Beschlagnahme des Äüslands- 
besitzes.

„Diejenigen, die dieses Buch zur Hand nehmen, 
finden darin Erinnerungen an eine stolze Vergangenheit, 
den Niederschlag einer harten Gegenwart und die Hoff
nung auf die Zukunft“ (H. j. A b s  im Vorwort). Die 
Bauwelt wird der Philipp Holzmann AG. für diese 
Festschrift dankbar sein.

F. S c h l e i c h e r ,  Düsseldorf.

Für den Inhalt verantw ortlich: Professor Dr.-Inp. F.
Dessaucr Straße 6-S. —

6 . Co., Deutsche Zentraldruckcrei A.-G., Berlin SW  11. 
- Heidelberg
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Bitumen • Schutzanstriche 
Für BETON • EISEN DACHPAPPE

I  WUNNERSCHE BITUMENWERKE s.*.».* ®UNNAiwJ

F I XSF

VDM-HALBZEUG WERKE G.M.B.H.
ABT.  B A U W E S E N  F R A N  KF  U RT (M) - H E D D E R N H £ IM

Erfahrener Konstrukteur
und sicherer Statiker

insbesondere für Stahlbetonarbeiten (Diplom -Ing .), von Bauunter
nehmung einer norddcutsdien G roßstadt gesuclit. Bewerbungen 
m it ausführlichem Lebenslauf und Nachweis bisheriger Tätigkeit 
unter Angabe der Gehaltsansprüche erbeten unter B au 1 0 8  an 

den Springer-V erlag, Anzeigen-Abteilung, Berlin \V 35.

Stahlbauingenieur
30—40 Jahre, der flott konstruieren kann und in der Lage 
ist, selbst größere Aufträge zu bearbeiten, wird von west
deutscher Stahlbaufirma gQSudit. Bei gut. Leist. Dauerstellg.

Bewerbungen m it L iditbild, Lebenslauf und Zeugnisabschriften erb. 
unter B au 1 0 7  an den Springer-V erlag, Berlin W  35, Anz.-Abt.

DER BAUINGENIEUR A Kl 7  K 1 r  T? t t t24 (1949) HEFT 12 A N  ¿ L I G E N  III

p)it ¡eUi(,cH an:
'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 bfälle ) 6-14 mm 0
FR. RUFUS LUCK, Inh.:Erich Rothämel, (15a}5teinbach-HalIenbg.(Thür.)

Schmidt-
Tydisen

Derrick-
Kranbau

Hamburg24B
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