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Arbeitstagung am 8. Dezember 1 9 4 9  in Hannover.

Zu r  E r ö f f n u n g  einer A rbeitstagung  „Stahlverbund- 
B auweise“ führte H err Prof. D r.-Ing. A . D örnen , Dort- 
m ung-Derne, etw a folgendes aus:

Z u  dieser Tagung hat der D eutsche S tahlbau-V erband 
im E invernehm en m it dem  D eutschen A usschuß fü r S tahl
bau geladen. D ie starke B eteiligung ist ein Beweis, daß 
die Z usam m enkunft einem B edürfnis entspricht. Ih r Zweck 
ist, alle interessierten Kreise ü b e r das zu  unterrichten, 
was an E rkenntnis und  E rfah rung  bereits vorliegt. W ir 
wollen uns der E inladung entsprechend heute in erster 
Linie mit dem B alken auf zwei S tü tzen  befassen. W eiter
gehende Problem e, w ie sie der durchlaufende Balken, 
R ahm enkonstruktionen usw. m it sich bringen, sollen einer 
zweiten T agung Vorbehalten w erden. V orträge u n d  Refe
rate der ersten Tagung sollen  vo rh er gedruckt werden, 
dam it die zw eite darauf au fbauen  kann. (Bem.: DER 
B A U IN G E N IE U R  freu t sich, die Ergebnisse der Tagung 
— w enn auch teilweise n u r stark  g ekü rz t oder im knappen 
A uszug — hier darste llen  u n d  so den Lesern der Z eit
schrift verm itteln zu können.)

Für die neue M ethode ist zunächst die Bezeichnung 
„Stahlverbund-B auw eise“ gewählt. M an kann  nicht sagen, 
daß sie eben  schön ist. A b er vielleicht finden wir heute 
einen besseren N am en. Bei dieser M ethode w ird  m it dem 
G rundbaustoff S tahl für bestimmte: Zwecke ein zweiter 
Baustoff verbunden . D as ist an uncl fü r sich bei anderen 
Bauweisen nichts N eues. Ich erinnere an den S tahlbeton.

D er B eton ist zw ar ein hervorragender Baustoff, so 
lange e r n u r auf D ruck beansprucht w ird. Z ugbean
spruchungen aber kann  er in nennensw ertem  A usm aße

Anwendung und Bedeutung
V on M in.-Rat D r.-Ing.

V on jeher h a t sich der M ensch bem üht, die Baustoffe 
ihren Eigenschaften entsprechend zu benutzen , u n d  es ist 
schon ein typisches K ennzeichen der Bautechnik in  der 
B lütezeit des A ltertum s, Baustoff, K onstruktion  und 
Form in sinnvolle Ü bereinstim m ung zu bringen. A ber 
m ehr als in jener Zeit, die im w esentlichen n u r  die von 
der N atu r dargebotenen Baustoffe kann te  und  nach dem 
G efühl form te, w urde das Streben nach m atcrialgcrcchter 
V erw endung zu einer fundam entalen  V erpflichtung des 
Ingenieurs, als die künstlichen Baustoffe e rfunden  w ur
den und  die W issenschaft der S tatik  das G efühl des In
genieurs fü r die A bm essung und  le id e r auch oft für die 
Form verdrängte. A b er andrerseits füh rte  das intensive 
Bem ühen um  im mer bessere K onstruk tionen  auch dazu, 
die Eigenschaften der Baustoffe wissenschaftlich zu er
forschen un d  zahlenm äßig zu definieren und neue B au
stoffe zu entw ickeln. A uffa llend  spät findet m an jedoch 
erst eine brauchbare Lösung für das u ralte  Problem  der 
m angelhaften Z ugfestigkeit der billigen. Baustoffe der 
Steine und Erden. Ü b er 2000 Jahre w ar m an diesem 
Problem  aus dem W ege gegangen und  ha tte  sich dam it 
begnügt, im G ew ölbe die einzige M öglichkeit zu sehen, 
mit dem natürlichen Stein g rößere  S tützw eiten zu über- 
brücken. Diese Feststellung ist um so bem erkensw erter, 
als der Mensch schon in der Steinzeit durch die Verbin-

nicht aufnehm en. Er ist daher der gegebene Baustoff 
für G ebilde, die wie bei S teinbauten, G ew ölben, M auern 
usw. nu r oder überw iegend auf D ruck beansprucht 
w erden. A ls m an dazu überging, in  B eton auch zug
beanspruchte Bauteile herzustellen, m ußte m an einen 
zw eiten Baustoff, d er auch . Z ugspannungen aufnehm en 
kann, einbauen, eben Stahl. D er die Stahleinlagen um 
hüllende B eton scheidet dam it als eigentlich tragend aus.

G rundsätzlich andere Erw ägungen veranlassen uns, 
dem Stahl fü r bestim mte Zwecke einen anderen  Baustoff 
anzugliedern. B austahl ist e in  W erkstoff, d er Z ug  und  
Druck in  gleicher W eise aufnehm en kann. W ir kennen 
seine guten Eigenschaften und  beherrschen sie in  Berech
nung  und  V erarbeitung. Zudem  können  w ir sie w ährend 
der B earbeitung un d  auch am fertigen Bauw erk, auch im 
Betriebe laufend zerstörungsfrei prüfen. D er Baustoff 
Stahl ist teuer. K ann m an nun  fü r bestim mte Zwecke 
einen billigeren Baustoff verw enden, so w ird dam it die 
W irtschaftlichkeit der S tahlbauten  erhöht. D as is t heute 
von besonderer B edeutung, weil die Preise fü r B austahl 
in  den letzten Jahren  um 120 % gestiegen sind. W enn 
man daher zu r A ufnahm e von  D ruckbeanspruchungen 
den schon an  u n d  fü r sich billigeren B eton verw endet, 
so w irkt sich das heute um so günstiger aus, w eil B eton 
in der gleichen Zeit n u r um etwa 60 %  im Preise 
gestiegen ist.

M an ist aber nicht auf B eton allein angewiesen. Es 
ist durchaus möglich, auch auf andere Baustoffe, z .B . 
G las oder H olz, zurückzugreifen. Ich darf indessen den 
H erren  Referenten durch w eitere A usführungen  nicht 
vorgreifen. W ir w ollen in die T agesordnung eintreien.

der Verbundträgerbauweise.
H am pe, O ffenbach/M ain.

dung des gelochten Steins mit dem H olzstiel und  der 
Mensch der B ronzezeit in  der V erbindung des hohlen 
T ierknochens mit dem darum  gewickelten B ronzeband  
eine m aterialgcrechte V erbindung zw eier Stoffe zu r E r
zielung einer besseren W irkung vorgem acht hatten. U nd  
schließlich w urden auch im H ausbau  seit langer Z eit 
Lehm mit S troh  o d e r T ierhaaren, also nur druck- und  
n u r zugfeste Baustoffe, zu einer biegungsfesten E inheit 
verbunden , w om it doch eigentlich, w enn auch in  prim i
tiver Form , das Problem  der V erbundbauw eise im Prinzip 
längst gelöst war. A b er es m ußte doch w ohl erst das 
Schweißeisen und  der B eton nicht n u r erfunden, sondern  
so weit verbreitet w erden, daß  1849, also vo r 100 Jphren, 
ein G ärtner auf den heute so einfach erscheinenden G e
danken kom m en konnte, daraus den ersten E isenbeton 
zu machen. M o n i e r  hat d ie  Entw icklung seiner E r
findung w ohl kaum  geahnt. A b er der Stein w ar ins 
Rollen gebracht und  im H erbst 1949 hat m an in  Paris 
drei Tage lang un ter Teilnahm e des französischen S taats
präsidenten  den Erfinder gefeiert u n d  dabei die gew al
tige Entw icklung von  dam als b is heu te  aufgezeigt. M an 
sollte annchm en, d aß  in  dieser langen Z e it w ohl alle 
M öglichkeiten aus der V erb indung  Stahl mit B eton er
schöpft w orden  w ären. A b e r die Tatsachen zeigen, daß 
wir noch lange nicht am E nde sind.
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D er allgemeine und  immer stärker w erdende Zw ang 
zu W irtschaftlichkeit auf allen G ebieten h a t dazu geführt, 
die Verbundba.uweise des S tahlbetons kritisch zu  betrach
ten m it dem Ergebnis, daß  sehr w ohl noch technische 
V erbesserungen m it einer erheblichen E rsparnis an  B au 
stoffen un d  K osten möglich sind. D er eine W eg dazu 
ist der vorgespannte Beton, den  der S tah lbeton  allein 
geht. D er andere ist die V erbundträgerbauw eise, bei d e r 
S tahlkonstruktionen m it S tah lbeton  zu einer tragenden 
Einheit verbunden  w erden un d  die uns h ier beschäftigen 
soll. ICO Jahre sind  S tahlbau und  S tah lbeton  getrennt 
und  manchmal auch gegeneinander marschiert. Bei der 
V erbundträgerbauw eise müssen sie m iteinander arbeiten, 
w enn sic das Feld nicht einem neuen F irm entyp über
lassen wollen.

Z unächst möchte ich eine allgemeine Frage berühren  
und  zur D iskussion stellen. Sic betrifft die endgültige 
Bezeichnung der Bauweise, die in  der Regel in  d e r  V er
b indung  einer S tahlkonstruktion  m it einer S tah lbeton
konstruk tion  besteht. Sie n u r V erbundbauw eise zu nennen, 
ist nicht möglich, weil cs sich dabei um den O berbegriff 
aller V erbindungen aus m ehreren Baustoffen oder aber 
auch aus m ehreren K onstruktionselem enten aus verschie
denen B austoSen handelt. W enn die V erb indung  aus 
2 Baustoffen besteht, w ie z. B. beim  S tahlbeton, ist es 
einfach, daraus ein D oppchvort zu  b ilden. W enn aber 
2 K onstruktionselem ente aus verschiedenen Baustoffen 
verbunden  w erden, w obei das eine E lem ent bereits in  
sich eine V erbundbauw eise darstellt, w ird d ie  Sache 
schwierig. D enn die Bezeichnung S tahl-S tahlbeton w ird 
kaum  in Frage kom m en u n d  auch die Bezeichnung Stahl- 
V erbundbauw eise w ird  verm utlich W iderspruch auslösen. 
Ich sehe daher n u r den  W eg, d ie Bezeichnung „V erbund
trägerbauw eise“ anzuw enden, weil diese noch erträglich 
lang ist, und  in  dem W ort „T räger“ zum  A usdruck 
komm t, daß  zwei in  sich selbständige K onstruktionsele- 
mente, also im w eiteren Sinne bereits 2 T räger zu einem 
System verbunden  w erden.

W arum  V erbundträgerbauw eise? Diese Frage ist 
leicht zu beantw orten , w enn m an sie um dreh t und  auf
spaltet in  die beiden G egenfragen, w arum  nicht S tahl
beton  und  w arum  nicht S tah l?

W arum  nicht S tah lbe ton?  D er Zweck jeder V erbund
bauw eise is t zunächst eine bessere u n d  wirtschaftlichere 
A usnutzung  der Baustoffeigenschaften, als es bei der h o 
m ogenen Bauweise aus einem Baustoff möglich ist. M an 
kann  daher sagen, daß  bei einer V erbundbauw eisc ein 
teurer Baustoff in dem U m fange durch  einen billigen 
Baustoff ersetzt w ird , in  dem  dessen Eigenschaften den 
A nforderungen  gerade noch genügen. M an kann  es aber 
auch so ausdrücken, daß  bei der V erbundbauw eise hoch
w ertige teure Baustoffe n u r in  dem  U m fange m it einem 
billigen Baustoff verbunden  w erden, in  dem dessen m an
gelhafte Eigenschaften den A nforderungen  nicht genügen. 
Die D efinition w ird  verschieden ausfallen, je nach dem, 
o b  sie vom  S tahlbau oder vom  S tah lbetonbau  herkom m t. 
Einig sind sich aber sicherlich beide, daß  durch die V er
b indung  billiger gebaut w erden soll, als cs mit dem einen 
oder anderen Baustoff allein  möglich ist.

Bei der S tahlbetonbauw eise können  w ir zw ar die 
Stahleinlagen so anordnen  u n d  auf den Bereich beschrän
ken, in  dem w ir die hohe Zug- und  Schubfestigkeit des 
Stahls benötigen, w ir können  aber den  B eton nicht n u r in  
der D ruckzone verw enden, sondern  müssen zu r H erstel
lung des V erbundes auch die Zugzone dam it füllen. 
D araus ergibt sich der bekannte M angel dieser Bauweise, 
daß  in  der Z ugzone Risse entstehen, weil der B eton 
keine ausreichende Zugfestigkeit hat. D ieser M angel w ird 
durch das Schw inden des B etons noch verstärkt. D ie 
Folge w ar eine H erabsetzung der Stahlspannungen, also 
eine nicht befriedigende A usnutzung dieses hochwertigen 
Baustoffes. V on der S tahlbctonseite ist m an diesem 
Problem  durch die V orspannung des B etons m it Erfolg

zu Leibe gegangen. D a m an  zunächst noch in  den  alten 
M ethoden  befangen w ar un d  glaub te, die Stahleinlagen 
nu r im gespannten  Z u stan d  einbetonieren  zu  dürfen  und  
den üblichen S tahl verw enden  zu können , w aren die E r
gebnisse nicht befriedigend. H eute  is t m an zu dem Span
nen der Stahleinlagen im erhärte ten  B eton gekom m en u n d  
zu  sehr hochw ertigem  S tah l übergegangen. D am it hat 
m an das N aheliegende zum  Schluß  doch noch gefunden, 
und  w enn nicht alle Zeichen trügen, m uß  m it au ß er
ordentlichen Erfolgen dieser Bauw eise gerechnet w erden.

D er andere hauptsächlich vom  S tah lbau  kom m ende 
W eg ist die V erbundträgerbauw eise. H ier is t das ideelle 
Z iel, S tahl und  B eton so  zu verb inden , d aß  d ie  D ruck
zone allein  aus B eton u n d  die Zugzone allein aus Stahl 
besteht, also die Q uerschnittsunterteilung sich möglichst 
dem  Spannungsbild  an paß t. A b e r auch h ier s ind  Z uge
ständnisse nötig, weil d e r  Ü bergang  der Z ugkräfte von  
d er einen zu r anderen Z o n e  nicht im  m ateriallosen Raume 
möglich is t u n d  weil die V erw endung  einer sich selbst 
tragenden S tah lkonstruk tion  durch den  F o rtfa ll der B e
toniergerüste so erhebliche V orteile bietet, daß  auf die 
theoretisch ideale B austoffunterteilung verzichtet w erden 
m uß. D ie V erbundträgerbauw eise spart also gegenüber 
dem Stahlbpjpn den B eton  in  der Zugzone, verm eidet 
dadurch die R issebildung im B eton, sie w ird  leichter und  
spart erheblich an Schalung und  G erüsten. A ußerdem  
gestattet sie bei B alkenbrücken größere Stützw eiten u n d  
geringere B auhöhe als der gew öhnliche S tahlbeton. Sie 
w ird  sich daher besonders bei D eckbrücken von  m ittlerer 
un d  größerer Stützw eite un d  auch b e i g roßen  H öhen  
un ter der Brücke als w irtschaftlich erweisen.

W arum  nicht S tah l?  Diese Frage is t einfacher zu be
antw orten. D a  w ir z. B. F ahrbahnp la tten  oder Speicher
decken nicht aus S tah l machen können , sondern  dafür 
S tah lbeton  verw enden, m uß dieser so viel wie irgend 
möglich von  den D ruckkräften aus dem  H aupttragw erk  
aufnehm en, um ihn  m öglichst vielseitig auszunutzen. 
W enn w ir es bisher b e i S tahlbrücken als unabänderliche 
Tatsache gelten ließen , d a ß  die F ahrbahn  zw ar erhebliche 
Spannungen infolge d e r  an sich nicht gew ollten festen 
V erb indung  m it dem  H aup ttragw erk  aufnahm , aber w ir 
tro tzdem  so dim ensionierten, als w enn diese M itw irkung 
nicht vo rhanden  w äre, so können  w ir nun  bei Dcck- 
brücken in  V erbundträgcrbauw eisc die F ahrbahnplattc  
als B estandteil des H auptsystem s betrachten. W ir machen 
also endlich das glleiche, was beim  P lattenbalken im 
S tah lbeton  schon lange üblich ist.

A b er auch d ie  V erbundträgerbauw eise h a t einen 
Januskopf, w enn es sich um  durchlaufende K onstruk tio 
nen handelt, bei denen  der B eton in  die Zugzone gerät.

A u f 2 Punkte sei noch hingew iesen. K önnen die V or
teile der Bauweise m it S t 37 oder S t 52 vo ll ausgenutzt 
w erden, oder m üssen w ir zu  höherw ertigem  S tahl ü ber
gehen?  Ich g laube das erstere. D abei möchte ich aber 
auch d ie  Frage stellen , kann nicht schon durch V erb in 
dung von St 37 m it S t 52 in  der S tah lkonstruk tion  allein 
ein V orteil erzielt w erden?

D er zweite P u n k t betrifft die Frage, was kann  und  
m uß geschehen, um  den S tahlbrückenbau von  den viel 
zu schweren u n d  viel zu kom plizierten Fahrbahnausb il
dungen zu  befre ien?  D enn darüber besteht kein  Zweifel, 
daß  diese oft fü r die G esam tbaukosten  entscheidend sind. 
D er Beton- u n d  S tahlbeton-B rückenbau b ietet die M ög
lichkeit einer einfachen un d  unm itte lbar befahrenen F ahr
bahnplatte , w ovon heute schon in  großem  U m fange G e
brauch gemacht w ird. D er S tahlbrückenbau m uß daher 
nach m einer A nsich t versuchen, nicht n u r bei einfachen 
D eckbrücken in  V erbundbauw eise eine einfache unm ittel
bare  befahrene P latte anzuw enden, sondern  auch bei 
durchlaufenden B alken im Bereich der negativen M o
m ente, v o r allein aber auch bei T rogbrücken. H ier handelt 
es sich dann freilich um die um gekehrte P roblem stellung, 
nämlich d a ru m , d ie  P latte tro tz  ihrer Lage in  der Z ugzonc
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des H auptsystem s von  Z ugspannungen  und  von  Zug-, 
Schwind-, K riechrissen freizuhalten . W enn das gelingt, 
können  die hohen  K osten fü r  Tonnenbleche, Buckcl- 
bleche, Bclagstahl, fü r die Isolierung, Schutzschicht und  
Kleinpflaster oder auch A sphaltdecke durch wesentlich ge
ringere K osten fü r die einfache S tahlbctonplatte ersetzt 
w erden. A uch d ie  U n terhaltung  w ird  b illiger und  den 
U nterhaltungskosten  für B etonbrücken angenähert.

Z u  der Forderung, auch bei T rogbrücken einfache 
S tahlbetonplatten  anzuw enden, veranlassen verschiedene 
G ründe. Einm al w issen wir, d aß  die b isher üblichen Iso
lierungen der F ah rbahn  keinen dauernden  Schutz gew äh
ren, sondern  nach etlichen Jah ren  so versprödet sind, daß  
die Feuchtigkeit durchschlägt und  zu r R ostb ildung  führt. 
Ferner hat die E rfahrung  gezeigt, daß  der B eton auch bei 
gemischtem V erkehr sehr w o h l unm itte lbar befahren w er
den kann. W ozu  also noch die V erschw endung der viel
schichtigen un d  schweren alten  Fahrbahnausb ildungen?

Leichte F ahrbahnp lattcn  aus ebenen Blechen mit auf- 
geheftetem  B eton oder A spha lt halte ich für bedenklich, 
weil es sich h ier um  eine zw eidim ensionale V erbindung 
handelt, bei der eine V erm eidung von  Zug-, Schwind-, 
Kriech- u n d  Tem peraturrissen durch V orspannung in  bei
den R ichtungen kaum  möglich ist, solange w ir dafür kei
nen geeigneten Q uellbeton  besitzen. D ie Sache w äre er
träglicher, w enn w enigstens eine K ontrolle au f Risse mög
lich wäre. A ber auch die w ird  ausgeschlossen, bevor nicht

größere Schäden en tstanden sind. Ich kann daher v o r
läufig n u r einem V erbund  zwischen S tahl un d  B eton in 
möglichst schmalen Flächen, also praktisch eindim ensional, 
das W o rt reden, w eil hier die V orspannung möglich ist 
und  jeder R iß im  B eton auf d e r  U nterseite durch die 
K alkspatausscheidungen sichtbar w ird. Ein A uspressen 
der Risse beseitigt dann  ohne viel M ühe etwaige Schäden. 
Ich schließe sinngem äß die F orderung  an , daß  alle nicht 
fest mit dem  B eton verbundenen  Flächen der S tah lkon
struk tion  ganz allgemein so w eit vom  B eton entfernt 
b leiben müssen, daß  sie sachgemäß gepflegt w erden 
können.

W ir stehen am A nfang  der Entw icklung dieses G renz
gebietes zwischen S tahl und  S tah lbeton . Es ist daher 
verständlich, w enn w ir tasten  und  vielleicht noch manch
mal daneben  tasten. D as veran laß t mich zu der Bitte, 
n icht n u r vertrauensvoll m it dem S tah lbeton  zusam m en
zuarbeiten, sondern  allgemein die W eiterentw icklung als 
eine gemeinschaftliche A ufgabe zu  betrachten u n d  nicht 
gleich jede neu erscheinende Lösung zum  Patent anzu- 
m clden. Patente könnten  die Entw icklung eher hemmen 
als fördern  u n d  fast immer beruh t eine neu  erscheinende 
Lösung auf der V orarbeit u n d  den A nregungen  vieler 
anderer. W ichtiger ist, daß  w ir b a ld  genügend Ingenieure 
haben, d ie  sich in  Stahl und  Stahlbeton gleich gu t aus
kennen un d  das Letzte aus der V erbindung der beiden 
Elem ente herausholen.

Die Baustoffe der Stahlverbund-Bauweise.
V on Prof. D r.-Ing. K urt G aede, Techn. Hochschule H annover.

Die folgenden A usführungen  beschränken sich auf den 
Baustoff Beton. D ieser h a t in den letzten Jahren  eine 
starke technische Entwicklung erfahren. A ußerdem  sind 
die K enntnisse über seine Eigenschaften vertieft w orden. 
D er S tahlbauer kom m t nu n  durch die S tahlverbund-B au
weise in  so enge F üh lung  mit dem Baustoff Beton, daß 
er einiges über ihn  w issen m uß, w enn er erfolgreich Vor
gehen will. Ich möchte behandeln: 1. die K om ponenten 
des Betons un d  die zu erw artenden Festigkeiten, 2. F ra
gen der V erarbeitung, 3. die Raum- und Form änderungen 
des Betons.

1. K o m p o n e n t e n  d e s  B e t o n s .  Zem ent: Für 
S tahlbeton und die Stahlvcrbund-Bauw eisc komm en prak 
tisch n u r die N orm enzem ente in Frage, die die Vorschriften 
der D IN  1164 erfüllen. G enorm t sind 3 Sorten: Portland-, 
Eisenportland- und  H ochofenzem ent. Die Festigkeitseigen
schaften der drei Sorten sind praktisch gleich.

A lle  drei Sorten, PZ, E PZ un d  H O Z , w erden in je 
drei G üteklassen  geliefert, die verschieden hohe Festig
keiten haben. A ls K ennzeichen w ird  die N orm endruck
festigkeit P»8 benutzt, also die Druckfestigkeit von  Zem ent
m örtelprism en 4 - 4 - 1 6  cm, und  zw ar im A lter von 28Tagcn. 
Danach is t die Prism cndruckfcstigkcit

P->8 =  225, 325, 425 kg/cm2 
fü r FZ, EPZ, H O Z  225, 325, 425

F ü r die Zuschlagstoffe ist vor allem zu fordern, daß 
die K ornzusam m ensetzung zweckmäßig ist. W ichtig ist 
eine ganz bestimmte V erteilung der K orngrößen. A ls m aß
gebend fü r die B etongüte gilt die Druckfestigkeit Was 
der W ürfel von  20 cm Seitenlange in  28 Tagen, weil dann 
in der Regel das B auw erk in B enutzung genomm en w ird. 
Die Festigkeit nim m t in der Regel noch bis zum A lter von 
3 Jahren  zu, und  zw ar um 10—50 c/o und mehr. Es ist also 

W.2S =  120, 160, 225, 300kg/cm s 
fü r die B etongüten B 120, 160, 225, 300.

Die V orausberechnung der Festigkeit basiert auf dem 
sog. Zem ent-W asser-V erhältnis Z/W.  Es ist

Wn =  Pn • <l> (Z  W ), z. B. Pn • 0,75 [Z / W  -  0.5).

N u n  liegt Z /W  in  der Regel zwisdien 1 und  2,5 und  damit 
0 , 3 P „ < W n < 1 . 5 P „ .

Es kom m t vor allem darauf an, Z /W  möglichst g roß  zu 
machen, was m an erreichen kann 1. durch viel Zement,
2. w enig W asser oder 3. beides gleichzeitig. A us w irt
schaftlichen un d  technischen G ründen ist ein Ü berm aß an 
Zem ent unerwünscht, weil der Beton dann stark  schwindet 
und  kriecht.

W asser. D ie W asserm enge ist möglichst herabzusetzen. 
D ie zu r E rzielung der gewünschten K onsistenz des Frisch
betons notw endige W asserm enge läß t sich genügend genau 
vorausberechnen. M an ist also in der Lage, die zu  er
w artende B etongüte mit großer Sicherheit vorauszu
bestimmen.

2. B a u a u s f ü h r u n g .  Es m uß laufend überwacht 
w erden, ob der B eton auch so  hergestellt w ird, wie fcst- 
gclcgt ist. D as geschieht durch G üteprüfungen. D ie Z u 
schlagsstoffe sind in  zwei und  u. U . drei getrennten 
K örnungen anzuliefern, der W asserzusatz durch A usbreit- 
versuch immer w ieder zu kontrollieren und  Probcw ürfcl 
für die G üteprüfung  anzufertigen.

Entscheidend ist ausreichende V erdichtung, d. h. V er
dichtung so weit, daß  praktisch keine Luftporen im 
Frischbeton verbleiben.

Eine der wichtigsten V erbesserungen in  der B etonher
stellung ist die E inführung der V ibration in  die Beton- 
technik. Durch mechanische und  elektrom agnetische R ü tt
ler w ird  d e r  Frischbeton in erzw ungene Schwingungen 
versetzt. D adurch w ird selbst ein verhältnism äßig w asser
arm er „erdfeuchter“ B eton in einen leicht verschieblichen 
Z ustand  gebracht un d  weitgehend' verdichtet. M an hat 
diese G eräte als Innen-, Oberflächen- un d  Schalungs
rü ttle r gebaut. D ie eingebaute Leistung beträgt 0,2 bis 
10 PS bei 1200—9000 W echseln/M in. D er wesentliche 
N utzen  besteht in der H erabsetzung des W asserzusatzes 
un d  dam it der V ergrößerung des Z'VF-Verhältnisses. M it 
diesen M itteln ist auf der Baustelle mit Sicherheit die 
B etongüte B 300 und in Betonw erken B 450 und B 600 
erreichbar.
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3. F o r m ä n d e r u n g e n  v o n B e t o n .  Jeder S tahl
beton-V erbundkörper ist ein statisch unbestim m tes G e
bilde, bei dem die Spannungsverteilung durch G leich
gew ichtsbedingungen nicht allein bestim m t ist, sondern  auch 
durch die Form änderungen beeinflußt wird. M an m uß 
deshalb  für die verbundenen Stoffe etwaige V olum en- 
u n d  Form änderungen kennen und  auch den  Zusam m en
hang zwischen V erform ungen und  Spannungen. D ie V er
hältnisse fü r den B eton sind h ier viel kom plizierter als 
fü r Stahl, fü r den  außer der W ärm edehnung n u r  die 
elastischen V erform ungen infolge von  Spannungen in 
Frage kommen.

a) Lineare W ärm edehnung. D iese ist 10—14 • 10'“/°  C, 
also ungefähr wie bei Stahl. W esentliche Spannungen 
treten n u r bei ungleicher E rw ärm ung u n d  bei gewissen 
statisch unbestim m ten S tützungen auf.

Abb.
Linie

1. Spannungs-Dchnungs- 
für kurzzeitige Belastung.

Abb. 2. Elastizitätsmodul 
für Gebrauchsspannungen.

b) Schw inden und  Q uellen. D ie gelartige N a tu r er
heblicher Teile des erhärteten  Zem entes füh rt zu Q uellen 
und  Seilwinden bei W asseraufnahm c bzw. -abgabe. Im 
Trocknen befindlicher B eton schw indet um etwa 0,3—1 u/oo, 
und  zw ar in etw a 3 Jahren.

c) Treiben. D er erhärtete Zem entstein vergrößert in
folge verschiedener chemischer V orgänge, insbesondere 
durch B ildung von  Sulfatverbindungcn (sog. G ipstreiben) 
sein V olum en. W egen der dabei eintretenden Fcstigkcits- 
abnahm e verm eidet man treibende Zem ente. Es sind  Be
strebungen im G ange, diese Erscheinung zum A usgleidi 
des Schw indens und  Kriechens und  zum V orspannen des 
B etons zu verw enden. Die bei uns unternom m enen V er
suche haben  noch nicht zu befriedigenden Ergebnissen 
geführt. W ir haben dem gem äß noch mit nichttreibendem  
Zem ent zu rechnen. O b die Q uellzcm cntc B edeutung ge
w innen w erden, kann zur Z eit noch nicht beantw ortet 
werden.

d) Form änderungen bei Belastung, u)  Kurzzeitige Be
lastung. Druck- und  Zugversuche an prismatischen Be
tonstäben  ergeben die o-s-Linie A bb. 1. Bezeichnet man 
tg cp, — E\,  so ist in der üblichen Form  0 : =  fT E,.  N u r
ist hier Ei nicht die H o o k e  sehe K onstante, sondern ein
von  abhängiger W ert. Vernachlässigt m an die schraf

fierte Fläche, so kann 
man m it ausreichender 
G enauigkeit m it einem  
festen E-W ert rechnen, 
der für eine mittlere 
Spannung a erm ittelt 
ist. Es ist üblich, einen 
solchen E-W ert für

Kriechen eKr

es
t e/ast. Dehnung

*  |
1 2 

Zeit
3Jah

Abb. 3. Dehnung als Funktion der Zeit, lässigen Spannungen
fcstzusetzen und  für 

die Berechnung des B ruchzustandes einen zw eiten, w esent
lich kleineren W ert.

Diese E-W erte sind  nun außerdem  noch abhängig von 
der Betongüte. Für die früher für S tah lbctonbauten  
übliche G üte B 120 gelten etwa £  =  210 000kg/cm s für 
die G ebrauchsspannungen und  E =  140000 kg/cm a für

Spannungen in  der N ähe des Bruchs. Bei besseren Be
tonsorten  liegen die E-W erte wesentlich höher. A b b . 2 
zeigt E  für die G ebrauchsspannungen.

ß )  L angdauernde B elastung. W ird  ein B etonstab z. B. 
im A lter von  28 Tagen belastet, so  verkürzt er sich um 
E([ =  o/E. Läßt m an d ie  Last w eiter unverändert w irken, 
so beobachtet m an etwa drei Jahre lang  eine ständige 
Zunahm e der V erkürzung. D iese V erkürzung ist zum Teil 
durch das Schwinden beding t, doch genügt dies keines
wegs, um  d ie  G esam tverkürzung zu erklären. Es m uß 
noch ein durch die B elastung hervorgerufener B eitrag h in
zugekom m en sein. Diese seit e tw a 20 Jah ren  erkannte 
Erscheinung ist das sog. K r i e c h e n  des Betons. Nach 
A bb . 3 setzt sich die beobachtete G esam tverform ung zu 
sam m en aus der elastischen Z usam m endrückung sel, dem 
Schw inden ss  und  dem  Kriechen eKr. Je nach dem  Z e it
punkte, zu  dem die B elastung aufgebracht w ird , je nach 
der B etonzusam m ensetzung un d  dem Feuchtigkeitsgehalt 
des B etons ist das Kriechen verschieden groß . M an kann  
es bei B elastung im A lte r v o n  28 Tagen zu eKr =  2 — 4 ■ e e 
annehm en. Es hande lt sich som it um erhebliche zusätz
liche V erform ungen, die z. B. zu einer w eitgehenden 
K räfteum lagerung in einer au f D ruck beanspruchten S tahl
betonstütze führen, und  zw ar zu einer M ehrbelastung des 
Stahls u n d  zu  einer starken E ntlastung des B etons, A bb . 4.

Auch bei auf B iegung beanspruchten  V erbund trägem  
ergibt sich eine U m lagcrung der Spannungen. D a das 
Kriechen n u r durch lang andauernde B elastung hervor
gerufen w ird, w ird es besonders bei solchen B auw erken 
von  B edeutung sein, bei denen das Eigengewicht ü ber
w iegt gegenüber den N utzlasten.

D en Einfluß des Kriechens kann man durch verschie
dene M aßnahm en einschränken:

1. D urch V erw endung eines zement- u n d  w asser
arm en Betons, wie er durch vorzügliche K ornverteilung 
des Zuschlags erreichbar ist (durch großen  A nte il des 
G röß tko rns w ird  der B eton „konsolid iert“ , so d aß  sich die 
Zuschlagkörner wie in einer Straßendecke nach dem  M aka- 
dam -Prinzip gegeneinander stü tzen  un d  ein in sich stand
festes G erüst bilden),

2. V erdichten durch R ütteln,
3. langes Feuchthalten des B etons u n d
4. späte Belastung.
y) O ft w iederholte B elastung. Bei allen B austoffen ist 

die Festigkeit bei häufig w iederholten  B elastungen w esent
lich kleiner als bei ein- q, 
mal m onoton gestei
gerter Belastung. Das 
gilt auch fü r den Be
ton. Es m uß w eiter 
daran  erinnert w erden, 
daß  B eton bei häufig 
w iederholter B ean
spruchung ständig zu
nehm ende plastische 
V erform ungen erleidet, 
die den K riechverfor
m ungen ähnlich sind.
Diese schon vo r län 
gerer Zeit entdeckte Tatsache ist gegenüber dem Kriechen, 
also der V erform ung bei gleichbleibender Belastung, 
etwas aus dem Gesichtsfeld gekomm en. Sie bedarf jedoch 
ebenfalls sorgfältiger Beachtung, vo r allem, wenn die S tahl
verbund-Bauw eise z. B. fü r E isenbahnbrücken m it ihren 
viel g rößeren  veränderlichen Lasten benu tz t w erden soll.

Z u l ä s s i g e  B e a n s p r u c h u n g e n :  M an w ird
sich bei der Stahlvcrbund-B auw eise w ohl bis auf w eite
res an die allgemein für die S tahlbeton-B auw eise vorge
schriebenen Beanspruchungen halten, vo r allem an D IN  
1045: Bestimm ungen fü r B auw erke aus S tah lbeton ; D IN  
1075: B erechnungsgrundlagen fü r massive Brücken.

Die neue Bauweise b ietet som it manche noch unge
löste Problem e, auch von  der Seite der Baustoffe, Eine

Stahl

Zeit
JJahre

Abb. 4. Spannungen in einem Stahlbcton- 
körper als Funktion der Zeit.
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der wichtigsten Forderungen ist die nach der H erstellung 
eines vorzüglichen B etons. D ie Stahlverbund-B auw eise 
stellt an die A usführenden  ungew öhnlich hohe Ansprüche. 
N ur w enn sie erfüllt w erden, ist der erhoffte Erfolg ge
sichert. D arum  ist zu wünschen, daß  S tahlbau und  B eton
bau  hier Zusam m enarbeiten zu gegenseitigem N utzen und 
zum N utzen  von  B auherrn  und  A llgem einheit.

Prof. D örnen : D er S tah lbau  hat es mit seinem B au
stoff doch w ohl in m ancher Beziehung leichter, da ihm

die V erantw ortung für dessen G üte durch die H üttenw erke 
abgenom m en w ird. W ir müssen trachten, die Eigenschaften 
des neuen B undesgenossen gu t kennen zu lernen. H err 
Prof. G  a e d  e hat einen Schwächepunkt der neuen B au
weise bereits berührt, das ist der hochw ertige und  zuver
lässige Beton, den man nam entlich für dynamisch b e 
anspruchte Bauwerke braucht. In diesem Zusam m enhang 
ist interessant, daß  die B undesbahn die A bsicht hat, 
schon im Jahre 1950 einige Brücken nach der Stahl
verbund-Bauw eise auszuführen.

Schubsicherungen.
V on R egierungsbaudircktor Dr.-Ing. W ilhelm  K lingenberg, Offenbach a .M .

F ür die V erbundkonstruk tionen  stellen die Schub
sicherungen ein sehr wichtiges B auelem ent dar. W as für 
zusam mengesetzte S tahlträger N iete, Schrauben und  
Schw eißnähte und  fü r H olzträger N ägel oder Leim 
bedeuten, das sind  fü r V erbundträger die Schubsiche
rungen. D abei ist das N eue, daß  nicht zwei gleichartige 
Baustoffe zu  verb inden  sind, sondern  zwei verschiedene, 
nämlich S tahl u n d  Beton. A b er in  jedem  Falle w erden 
durch die Schubsicherungen erst die einzelnen Teile zu 
einem gem einsam en Q uerschnitt von  hoher Biegesteifig- 
keit m iteinander verbunden . Sie müssen daher die 
zwischen Stahl- und  B etonquerschnitt auftretenden Schub-

N u llin ie ' \

r
-TC*

AbschluBwinkel f/u/Hnie

Abb. 1. a) Stahlbcton-Plattenbalken, b) daraus abgeleiteter Verbundträger 
mit Schubsicherung aus Halteisen.

kräfte m it der vorgeschriebenen Sicherheit aufnehm en und  
eine gegenseitige Bewegung beider Q uerschnittsteile ver
hindern.

Für die V erbundkonstruk tionen  haben  sich zwei A rten  
von Schubsicherungen herausgebildet, nämlich H afteisen 
und D übel, auf die ich im folgenden näher eingehen 
möchte.

1. H a f t e i s e n  : Bei der B etrachtung der W irkungs
weise v o n  H afteisen geh t m an zw eckmäßig von  einem 
S tahlbeton-P lattenbalken aus. A bb . 1 a veranschaulicht 
einen solchen, bei dem in üblicher W eise die im Z uggurt 
nach den  A uflagern  zu nicht m ehr benötig ten  Z ug
arm ierungen un ter 45° aufgebogen w erden, um die Schub
kräfte w eitgehendst aufzunehm en. Zum  Zusam m enhalt 
des Zug- un d  D ruckquerschnitts u n d  zur A ufnahm e der 
durch die aufgebogenen S tähle noch nicht voll gedeckten 
Schubkräfte sind lotrechte B ügel angeordnet. E rsetzt man 
n un  den Teil des B alkens, der im Zugbereich, also u n te r
halb der N ullin ie  liegt, durch einen Stahlträger und 
schweißt alle die in  der N ullin ie  abgeschnittenen Bügel 
und  aufgebogenen S tähle an den O berflansch des S tahl
trägers an, so ist es einleuchtend, daß  alle an der 
B erührungsfläche vorhandenen  K räfte ordnungsgem äß an
geschlossen sind. A us dieser A nschauung ist ersichtlich, 
daß  es sich hierbei nicht — wie etw a bei genieteten oder 
geschweißten T rägern — um eine V erbindung handelt, 
bei der nu r die K räfte in einer Achse berücksichtigt zu 
w erden brauchen, sondern  daß  es sich um K räfte in zwei 
Achsen handelt, die sich zu H auptzug- und  H auptdruck
spannungen zusam m ensetzen.

In der Praxis hält m an sich nun  nicht genau an  die 
A rt der A rm ierung, wie sie im  S tahlbeton-P lattenbalken 
in der D ruckzone vorhanden  ist. M an sieht meistens von 
den kurzen lotrechten B ügelenden ab und  erhöht dafür 
die A nzahl der Schrägeisen. W ie aus A bb . 1 b ersichtlich 
ist, w erden diese zweckmäßig so angeordnet, daß  sich von 
der unteren  A bbiegung  des einen zur oberen A bbiegung  
des nächsten Schrägeisens die etw a un ter 45° liegende 
H auptdruckspannung cinstellen kann, d ie  die U m lenk- 
krafte aus den A bbiegungen der Schrägeisen übernim m t. 
D as letztere m uß sich bei den oberen A bbiegungen 
zw angsläufig einstellen, bei den  unteren dagegen nicht, 
da hier die D ruckkraft D  auch mit H ilfe der H aftspannung 
unm ittelbar in den Flansch übertragen w erden kann. Dies 
hat dann zur Folge, daß  die untere U m lenkkraft des 
Schrägeisens teilweise durch das Ende der Schw eißnaht 
aufzunehm en ist. D ieselbe sollte deshalb reichlich bemessen 
und  sorgfältig ausgeführt w erden. Nach Vorschlag von 
M a i e r - L e i b n i t z  [1], der schon 1940 Versuche an 
derartigen V erbundträgern  vorgenom m en hat, em pfiehlt 
es sich, an den Enden des Trägers je einen kräftigen 
A bschlußw inkel auf dem oberen Flansch anzuordnen.

Solche Schubsicherungen aus schrägen H afteisen gew ähr
leisten eine gleichmäßige Ü berleitung der Kräfte aus dem 
Stahlträger in den Stahlbeton. Sie sind besonders zweck
m äßig bei V erbundträgern  mit hohen V outen. D ann  ist 
nämlich genügend H öhe vorhanden , um sie richtig zu 
entwickeln, und  die H auptspannungen  verlaufen noch 
etw a un ter 45°. Sind dagegen keine oder nur niedrige 
V outen vorhanden , so w erden die H afteisen schon durch 
die A usrundungen  sehr flach, und  auch die D ruckhaupt
spannungen verlaufen in der N ähe der O berkante des 
V erbundträgers flacher. Es w erden dann die an den 
Schw eißnähten übertragenen Schubkräfte erst durch Zug 
in Richtung nach dem A uflager zu geleitet, um dann in 
Druck nach der entgegengesetzten Richtung umgesetzt zu 
w erden. A bgesehen von  dem unnötig  langen W eg bei 
der K raftübertragung kom m en dabei die auf Z ug  b ean 
spruchten Stähle in  einem B eton zu liegen, der fast parallel 
dazu auf Druck beansprucht w ird, was einen W iderspruch 
in sich darstellt und  zu Schäden führen kann.

Die dargestellte Schubsicherung hat ferner die Schwäche, 
daß  sie nu r in einer Richtung wirksam ist. In  den 
Bereichen, in  denen  infolge V erkehrslast die m aßgebende 
Q uerkraft das Vorzeichen wechseln kann, sind deshalb 
Schrägeisen nach beiden Richtungen anzuordnen . D es
gleichen treten  aus Schwinden des B etons an  den T räger
enden Schubkräfte auf, die denen aus lotrechten Lasten 
entgegengesetzt gerichtet sind und  die sehr g roß  w erden 
können.

Ich gebe nun  ein kurzes Beispiel für die Berechnung 
von Schrägeisen. Es sei:

T die an  der B erührungsfuge pro  E inheit der T räger
länge zu übertragende Schubkraft, 

a der A bstand  der H afteisen,
Q die Q uerkraft,
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SB das statische M om ent des B etonquerschnitts, bezogen 
auf d ie  Schwerachse des V erbundquerschnitts, 

j v das T rägheitsm om ent des V erbundquerschnitts.

Q ■ SB
D ann ist T =  — ------

Jv
Bei A ttfbiegung des Schrägeisens un ter dem W inkel a 
zerlegt sich diese K raft in zwei K om ponenten

w obei Z  die von  den Schrägeisen aufzunehm ende Z ug 
kraft ist. Z  m uß vom  R undstah l durch H aftung  in  dem 
B eton übergeleitet w erden, w obei d ie  zulässige H aft
spannung nach D IN  1075 nicht überschritten w erden darf. 
A ußerdem  erhält das Schrägeisen am Ende den üblichen 
H aken.

2. D ü b e l :  Bei dieser A rt der Schubsicherung w er
den auf dem O berflansch des S tahlträgers in  regelm äßigen 
A bständen  kurze Knaggen oder D übel — m eist durch 
Schw eißung — befestigt, die in  den B etonquerschnitt 
hineinragen, eine gegenseitige V erschiebung von  S tahl und  
B eton verhindern  und  die an der Berührungsfläche auf
tretenden Schubkräfte übertragen. Sind diese K naggen so 
biegesteif ausgebildet u n d  entsprechend an den  S tah l
träger angeschlossen, daß  sie diese K räfte durch gleich
m äßige B elastung ih re r lotrecht zum  Träger stehenden 
Fläche auf denselben ohne Ü berschreitung der zulässigen 
S pannungen übertragen  können , so nenn t m an sie starre 
D übel, im anderen Falle weiche D übel (A bb. 2).

s ta rre  Dübel r/eiche Dübel

Abb. 2. Spannungsdiigram für starre und weiche Dübel.

Beim w e i c h e n D ü b e l  kann  nicht m ehr eine gleich
m äßige V erteilung der zu übertragenden  Schubkraft auf 
die lotrechte Fläche des D übels angenom m en w erden. 
D a er h ierzu  nicht biegesteif genug ist, w ürde er sich ver
biegen, w enn er nicht im B eton eingespannt w äre. Es 
kom m t also die S pannung aus der E inspannung hinzu. 
D ie genaue Spannungsverteilung hängt dabei von  dem 
V erhältnis der Biegesteifigkeit des D übels zu r Festigkeit 
des B etons ab . Ich b in  verschiedentlich der A uffassung 
begegnet, daß  m an die aus der E inspannung eines weichen 
D übels im B eton entstehenden zusätzlichen K räfte ver
nachlässigen könne mit dem H inw eis, daß  man dies bei 
N iet- u n d  Schraubverbindungen auch tue. D abei w ird 
jedoch übersehen, daß  beim  V erbund träger der S tahl
dübel nicht durch Stahl, sondern  durch Beton, also ein 
M aterial viel geringerer Festigkeit eingespannt w ird. Die 
A m erikaner schlagen deshalb für weiche D übel auf G rund  
von  Versuchen eine erhebliche H erabsetzung  der nu tz
baren H öhe des D übels vor. Im übrigen bevorzugen sie 
weiche D übel, besonders solche aus C -Stahlstücken, weil 
sie leicht anzubringen sind, bei der E inbringung der 
P lattenarm ierung w enig stören, un d  den B etonquerschnitt 
vo r A bheben  vom  S tahlquerschnitt schützen.

In  D eutschland und  anderen L ändern  E uropas b evo r
zugt m an dagegen s t a r r e  D ü b e l ,  weil sie zuver
lässiger sind  un d  größere Schubkräfte übertragen  können. 
Das A bheben  der B etonplatte m uß durch zusätzliche 
Bügel oder Schrägeisen verh indert w erden. W ie eingangs 
erw ähnt, sind D übel vorzugsw eise zu verw enden, w enn 
die S tahlbctonplatte unm itte lbar auf dem S tahlträger liegt, 
oder w enn n u r niedrige und  flache V outen (N eigung 
etwa 1 :3 ) vo rhanden  sind. Ist der B eton dann  en t

sprechend arm iert, so kann  fü r die k leinen D rucküber- 
tragungsflächen der D übel m it einem dreiachsigen S pan
nungszustand  gerechnet w erden, fü r den ähnlich wie bei 
W älzgelenken aus B eton nach D IN  1075 eine erhöhte 
Spannung (%  ■ W 28) zulässig ist.

A b b . 3 veranschaulicht die einfachste Form  eines V er
bundträgers m it starren  D übeln  in  V erb indung  m it je 
einem Bügel zum  Festhalten der Platte. V ergleicht man 
diese K raftübertragung m it der bei V erw endung von 
schrägen H afteisen, so erkenn t m an sofort, daß  der starre 
D übel zw ar einen härteren  Eingriff in  den  B eton
querschnitt bedeute t, daß er andererseits aber eine direkte

Spannungsfrajektorien

Abb. 3. Verbundträger m it starren Dübeln.

K raftübertragung auf kürzestem  W ege sicherstellt und  
Schubkräfte nach beiden R ichtungen übertragen  kann. 
A u f A b b . 3 ist durch Pfeile angedeutet, wie die vom  
D übel übertragene D ruckkraft unm itte lbar in  die P latte 
ausstrahlt.

Z u r V eranschaulichung sind d arun te r die Spannungs- 
tra jek torien  eines B iegebalkens dargestellt. D ie Linie a—a 
entspricht der Lage der Ü bergangsfläche vom  S tahlträger 
zum  B eton. Liegt sie hoch, so verb leiben  im B etonquer
schnitt starke, flach liegende D ruckspannungstrajektorien , 
die durch die D übel d irek t in  den S tahlträger übergeleitet 
w erden können  und  außerdem  schwache, fast lotrechte 
Z ugspannungen , die durch lotrechte oder auch schräge 
Bügel aufzunehm en sind. Liegt die Ü bergangsfläche d a 
gegen tiefer nach der T rägerm itte zu, so zeigen die 
Spannungstrajektorien , daß  die in  A bschnitt 1 dargestellte 
Schubsicherung durch schräge H afteisen  mit sich ein
stellenden schrägen D ruckkeilen dem S pannungsb ild  am 
besten gerecht wird,

Ich gebe nun ein 
Beispiel fü r die Be
rechnung eines star
ren  D übels (A bb.4).
M an nim m t zweck
m äßig geeignete 
D übelabm essungen 
an  und  berechnet 
daraus die erfor
derlichen D übelab 
stände. F ür das 
Beispiel w urde ein 
rechteckiger D übel 40 - 6 0 -1 6 0  mm m it 7 mm Q uerkehl- 
nähten  angenom m en.

PjcKw =  2 • 0.7 • (16 - 1 ,4 )  =  20,44 cm1,

(5.4S -  4,0’) =  113,7 cm«.

^ « h w v i r - = 4 2 ,i cm -
Legt m an für das Beispiel entsprechend der G üte des 
verw andten Betons eine zulässige B etondruckspannung 
von  % •  W 28 =  125 kg/cm* zugrunde, so b e träg t die 
T ragkraft eines D übels

D  =  125 • 16 • 6 =  12 000 kg.
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D er A nschluß hat nunm ehr aufzunchm en
D  -  12000 kg ; M  =  12000 • 3 =  36000 cmkg,

36000
ö =  i =  855 kg/cm 2,

12000 , 
r  =  20,44" =  587 kS/cm •

G esam tspannung: o =  ]/8552 +  5872 =  1037 kg/cm 2.
Zulässig nach D IN  4101 o =  0,75 ■ 1400 =  1050 kg/cm2. 
A us D  =  T ■ a erg ib t sich der D übelabstand .

W ie aus dem Beispiel hervorgeht, setzt sich die B e
anspruchung der Schw eißnähte aus Scherspannung und  
B iegespannung zusam m en. Im vorliegenden  Falle läß t sich 
die letztere einfach berechnen, da es sich um D übel von 
rechteckigem G ru n d riß  handelt. Bei anderen D übelform en, 
z .B . unsym m etrischen oder ü b e r Eck aufgeschweißten 
W inkeln ist das schon schwieriger. In  der Schweiz sieht 
man deshalb  von  der Berücksichtigung der B iegebean
spruchung ab und  erm äßigt dafür die zulässige Scher
spannung der Schw eißnähte ( rzul =  750 bei statischer 
bzw . 450 kg/cm 2 bei dynam ischer B eanspruchung aus 
H auptkräften). D ieser W eg is t zw ar sehr einfach, er
scheint m ir aber bedenklich, weil der Ingenieur das G e
fühl verliert, daß  h ier B iegekräfte anzuschließen sind. So 
habe ich schon gesehen, daß  sehr steife und  breite Recht- 
cckdübel auf einen dünnen  unausgesteiftcn O bergurt auf
geschweißt w urden. D as K ippm om ent des D übels kann 
dabei keinesfalls von  dem breiten  dünnen  Flansch gleich
mäßig aufgenom m en w erden, sondern  es w ird  sich eine 
starke Spannungsspitze über dem Steg cinstellen. In 
einem solchen Falle m üßte entw eder der obere Flansch 
ausgesteift oder eine andere D übelform  gew ählt w erden.

3. D ü b e l  m i t  S c h r ä g e i s e n :  Ich hatte  bereits 
darauf hingew iesen, daß  bei der V erw endung von  D ü
beln besondere Bügel vorzusehen sind, um ein A bheben 
der P latte vom  S tahlträger zu verm eiden und  um zu
sammen mit der P lattenbew ehrung die V oraussetzung 
für den dreiachsigen Spannungszustand  im B eton zu 
schaffen. Vielfach o rdnet m an diese nicht lotrecht, son
dern schräg an , um sie gleichzeitig mit zu r A ufnahm e der 
Schubkräfte heranzuziehen. Sie so llten  dabei aber nicht 
lose durch den D übel hindurchgesteckt, sondern  m it dem 
D übel oder dem Flansch verschw eißt w erden, um einen 
Schlupf zu verm eiden. Bei dieser K om bination besteht 
naturgem äß eine gewisse U nklarheit, wie die Schubkraft

F f
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weiche Dübel s ta rre  Oübel
untersuchte Dübetformen

Abb. 5. Amerikanisüic Versuche mit Dübeln. Untersuchte EKibelformcn.

auf D übel un d  Schrägeisen zu  verteilen ist. D ie Schweizer 
schlagen auf G ru n d  von  Versuchen vor, 75 %> den D übeln  
und 25 %  den Schrägeisen zuzuw eisen. D abei haben sie 
jeden D übel m it 2 Schrägeisen von 10 mm 0  versehen.

4. D ü b e l f o r m e n :  W ir haben bereits gesehen, 
daß die D übel klein und  gedrungen sein sollen, um den 
dreiachsigen Spannungszustand  im B eton zu  gew ähr
leisten. Sie sollen ferner möglichst biegesteif sein, nach

beiden Richtungen w irken un d  einen einw andfreien A n 
schluß an  den S tahlträger ermöglichen. Sie sollen ferner 
in V erbindung m it Bügeln oder Schrägeisen ein A bheben  
der P latte vom  S tahlträger verm eiden. Es g ib t nun  eine 
große Z ahl von  D übelform en, die diesen A nforderungen  
m ehr oder w eniger genügen.

A bb . 5 zeigt die D übelform en, die am erikanischen V er
suchen zugrunde lagen, sowie die A nordnung  der V er
suchskörper [2]. T rotzdem  die Versuche ergaben, daß  die 
starren  D übel g rößere Schubkräfte übertragen können 
als die weichen D übel, haben die A m erikaner eine ge
wisse V orliebe fü r den weichen C -S tahl-D übel. In ter
essant ist dabei, daß  dieser D übel eine größere Schubkraft 
aufnehm en kann, w enn er der Schubkraft mit dem Rücken 
zugew andt ist. D as erklärt sich daraus, daß  der C-Stahl 
m it dem von  ihm  eingeschlossenen un d  dabei auf Druck 
beanspruchten B etonkörper einen örtlichen V erbundkörper 
bildet.

A bb . 6 veranschaulicht D übclform en, die bei den 
Schweizer Versuchen verw endet w urden  [3]. Es handelt 
sich um kupierte T räger bzw . lotrecht aufgeschweißte
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Abb. 6. Schweizer Versuche mit Dübeln.

W inkel. D abei hat der große D übel L 100'100-12 infolge 
seiner g rößeren Druckfläche zw ar die größte D übelkraft 
übertragen, hat dabei aber wesentlich geringere B eton
spannungen aufnehm en können. Dies zeigt, daß  der drei
achsige Spannungszustand bei der Ü bertragung der D übel
kräfte nu r vorhanden ist, w enn die Druckfläche des ein
zelnen D übels im V erhältnis zum gesamten B etonquer
schnitt klein bleibt. D ie Schweizer Versuche erstreckten 
sich im übrigen nicht nu r auf Versuchskörper m it D übeln , 
sondern  auch auf solche mit angeschweißten H afteisen. 
A bb . 7 zeigt D übelform en, die in Kürze in der M aterial- 
p rüfanstalt S tu ttgart untersucht w erden sollen, u n d  zw ar 
im Zusam m enhang mit den geplanten V ersuchsbrücken 
Petershagen und  Sonnenberg. T yp  a zeigt den schon 
mehrfach erw ähnten Rechteck-Dübel mit lotrechtem Bügel, 
T yp b  den gleichen D übel m it einem kräftigen schrägen 
Bügel, der nicht n u r gegen A bheben  sichern, sondern  
auch selbst Schubkraft übertragen soll.

Beim T yp c ist nicht jeder einzelne D übel m it einem 
Bügel versehen, sondern  je 2 D übel sind durch je 2 Bügel 
m iteinander verbunden , so daß  die Bügel in  der R u n 
dung durch Leibungsdruck noch zusätzlich Schubkraft auf
nehm en können. Beim T yp d  handelt es sich um einen 
genieteten oder geschweißten V ollw andträger, bei dem 
das Stegblcch über die O bergurtw inkel hinausragt. In 
die dadurch gebildeten Ecken sind schräge Bleche als 
D übel eingeschweißt und  an dem vorstehenden Stegblech 
sind außerdem  schräge H afteisen angebracht. D iese A n 
ordnung bietet bei V ollw andträgern  manche V orteile, dem 
jedoch der N achteil gegenübersteht, daß  die unteren 
A rm ierungseisen der P latte, sow eit sie nicht aufgebogen 
w erden, durch Löcher im vorstehenden Stegblech h indurch
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gezogen w erden m üssen; es sei denn, daß  genügend hohe 
V outen vorhanden  sind. T yp  e stellt einen kupierten  
Träger als D übel dar, um den A nschluß  an die Schweizer 
Versuche zu  geben.

Diese Zusam m enstellung ist noch keinesfalls erschöp
fend. Es g ib t also eine Fülle von  möglichen D übel
form en, und  es ist deshalb sehr zu begrüßen, daß  durch 
w eitere Versuche die einzelnen Form en gegeneinander ab 
gew ogen w erden, um eine im Interesse der W irtschaftlich
keit notw endige N orm ung vorzubereiten.

Typ.„£
¡ 1  r/P -» d "

h H H i
I S E

7yp.„ i

fH H H
7yp-,,c

Abb. 7. Dübelversuche in Stuttgart.

5. E i n f l u ß  d e s  A u s m a ß e s  d e r  V e r b u n d 
w i r k u n g  a u f  d i e  S c h u b s i c h e r u n g e n .  Es ist 
bekannt, daß  man es bei der H erstellung von  V erbund
konstruk tionen  durch A bsteifung des Stahlträgers w äh
rend  des Erhärtens des B etons in  der H and  hat, die V er
bundw irkung  außer auf die V erkehrslast (p) auch au f das 
Eigengewicht (g) auszudehnen. D urch Stützensenkung 
oder -hebung kann man darüber hinaus noch beliebig 
V orspannung erzeugen. Diese V ariationen sind auf die 
Schubsicherung von  erheblichem  E influß un d  sollen des
halb  abschließend noch kurz  gestreift w erden:

a) V e r b u n d  f ü r  g +  p.
H ierbei ergeben sich große Schubkräfte, die eine en t

sprechend große Z ahl von  Schubsicherungen erfordern. 
D ie G rundbeanspruchung  derselben aus Eigengewicht 
schützt sie jedoch w eitgehend vor W echselspannungen

aus V erkehrslast und  stellt außerdem  eine große Reserve 
für die Ü bertragung  der entgegengesetzt w irkenden 
Schw indkräfte dar. D ieser Fall ist deshalb  noch am 
ehesten fü r Schubsicherungen geeignet, die nur in einer 
R ichtung wirksam sind.

b) V e r b u n d  n u r  f ü r  p.
D iese A rt der A usführung  w ird  im B rückenbau oft 

gew ählt, w eil sie die besonders über Flüssen' lästige A b 
stü tzung  der T räger verm eidet. Sie ergibt kleinere Schub
kräfte u n d  bed ing t rechnerisch w eniger Schubsicherungen, 
ist also auch darin  einfacher in  der A usführung. N eben  
der geringeren E rsparnis an M ateria l hat sie jedoch zur 
Folge, daß  die Schubsicherungen w eitgehend Wechsel- 
bcanspruchungen ausgesetzt sind, also nach beiden Rich
tungen w irksam  sein müssen, u n d  daß  für sie die E r
m üdungstragfähigkeit m aßgebend ist. F ür diese A rt der 
V erbundkonstruk tion  ist noch folgendes zu beachten: 
Auch w enn die V erbundw irkung  nur für V erkehrslast v o r
gesehen ist, w enn also die Stahlträger w ährend  des 
B etonierens nicht abgestü tzt w aren, tr itt die volle V er
bundw irkung  für g +  p autom atisch ein, w enn die Span
nung  im S tahlträger ü ber den elastischen Bereich hinaus 
ansteigt. D ie V crbundkonstr.uktion w ürde in solchen 
Fällen also eine erhebliche R eserve gegen Bruchgefahr 
bieten, w enn die Schubsicherungen so reichlich bemessen 
sind, daß  sic zusätzliche Schubkräfte aufnehm en können. 
M an erhöht also hierbei die Bruchsicherheit des ganzen 
Baues wesentlich, w enn man die Schubsicherungen reich
lich bem ißt.

U m gekehrt geht jede in der S tah lbetonplatte  ü ber V er
b u n d  aus g  +  p  hinaus künstlich erzeugte V orspannung  
beim  Ü berschreiten der Prism enfestigkeit des B etons oder 
der F ließgrenze des Stahles verloren . F ür die Bruch
festigkeit ist also in  jedem  Falle die V erbundw irkung  für 
g +  p w irksam , sofern die Schubsicherungen fü r diesen 
Fall ausreichen.

Prof. D örnen : Ihre A usführungen, H err D r. K lingen
berg, sind  für uns besonders w ertvoll, weil Sie als O b 
m ann der A rbeitsgruppe „V erbundträger“ des D eutschen 
A usschusses für S tahlbau w oh l den  besten  Einblick haben. 
A us Ihren A usführungen  geht hervor, daß  w ir auf dem 
G ebiete der Schubsicherung so w eit sind , daß  w ir unbe
denklich B alken au f zwei S tützen  nach der neuen  M ethode 
herstcllen können. M an m uß sich allerdings darüber k lar 
sein, daß  m an sehr vorsichtig m it der Schubsicherung 
um gehen muß. Sow ohl der B etonbau  als auch der S tah l
bau  müssen hier mit äußerster G ew issenhaftigkeit arbeiten. 
G anz besonders gilt dies für das A nschw cißcn der Schub
anker.

L i t e r a t u r  :
t .  Die Baute+nik 19 (1941) S. 265.
2. Proc. Amer. Soc. Civil Engineers 74 (1948) S. 287.
3. Schweiz. Bauzeitung 125 (1945) N r. 2—4.

Theorie der Stahl verbünd-Trag werke.
V on D r.-Ing. H erbert Fröhlich, O ffenbach/M ain.

D ie S tahlverbund-T ragw erke s ind  charakterisiert durch 
die beiden B auelem ente: Beton- oder S tahlbetondruck
platte u n d  biegesteife S tahlträger, die m iteinander schub
fest verbunden  sind und  als einheitlicher Q uerschnitt 
w irken. D ie B etonplatte übernim m t neben  der örtlichen 
Lastübertragung als zweite F unktion  die M itw irkung als 
Trägerobergurt. In A b b . 1 sind die drei M öglichkeiten 
fü r das Zusam m enw irken aufgezeichnet: S tahlträger
allein, Stahlträger und  B etonplatte ohne V erbund , aber 
mit gleicher Krüm m ung, u n d  S tahlträger un d  B etonplatte 
m it V erbund . D as Trägheitsm om ent beträg t auf den 
E lastizitätsm odul des B etons bezogen:

Ji — no ' Ist'
Ji = no • Jst + i ß  = i i  + 7ß  '
] s  — n 0 ’J s t  d" i ß  +  n o ' F s t  • s 2s t  +  p ß ’ Sß2 =  Jz  + 1 J j ■ >

m it n o =  -EStahl/£ Be»on un d  V  =  FStahl/f Bcton •
Z .B . fü r einen S tah lträger I  P  100 un d  eine 25 cm

starke B etonplatte sind  J2 =  1,04 u n d  J3 =  2,54, w enn
h  =  1,00 un d  n0 =  10 gesetzt w erden.

W eiter ist aus A bb . 1 zu entnehm en:
1. D ie B edeutung der Schubkraft, welche von  der V er

dübelung  zwischen P latte un d  T räger aufzunehm en ist,
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um das Z usam m enw irken beider Teile sicherzustellen. 
Bei nicht vollkom m ener V erb indung  tr itt in den N orm al- 
spannungcn an der Berührungsfuge ein Sprung auf, der 
mit der N achgiebigkeit der Schubverbindung wächst.

2. Eine Steigerung des T rägheitsm om entes beim V er
bundquerschnitt kann  bei festliegender G röße der Ein- 
zelträgheitsm om cnte, der Betonfläche und  der Z ahl n0

Abb. 1. Möglichkeiten für das Zusammenwirken von Platte und Träger.

nur durch V ergrößerung des Schw erpunktabstandes s  er
reicht w erden. Das weist auf die Zweckm äßigkeit von 
unsym metrischen Stahlprofilen  hin.

Die B erechnung geht von dem im S tah lbetonbau  üb 
lichen V erfahren aus, bei welchem die elastischen D eh
nungen beider Baustoffe gleichgesetzt w erden: £sta),i =  
f Beton- D araus fo lg t un ter A nnahm e des H o o k  eschen 
Gesetzes, daß  sich die Spannungen wie die E lastizitäts
maße verhalten  oSl/Est — aB/ E ßo . A nders ausgedrückt 
is t ost  =  n0 • oB , n0 =  Est/Eßo -  oSl/Oß , d .h .  das V erhält
nis der Spannungen ergib t sich aus dem V erhältnis der 
Elastizitätsm oduli.

W ie im S tah lbetonbau  kann die Berechnung durchge
führt w erden, indem  die D ehnungs- und  Biegesteifig
keiten auf den E lastizitätsm odul des Betons bezogen 
und dam it Fläche und  Trägheitsm om ent des Stahls mit 
n0 vervielfacht w erden.

Für S tahl ist das H ookesche G esetz erfüllt, für Beton 
kann es im Bereich der zulässigen Spannungen als aus
reichend gültig  angenom m en w erden. D er E-M odul des 
Betons hängt jedoch stark  von der D ruckfestigkeit ab, 
vgl. A bb. 2. D ie no-W erte liegen für die in Frage kom-

Abb. 2. Abhängigkeit E ß 0 und n0 = E ^ / E ß 0 von der Würfelfestigkeit W.

menden B etongüten zwischen 5 und  7. Bei einer S tahl
spannung von 700 kg/cmä w ird die entsprechende B eton
spannung bei n u =  7 gleich 100 kg/cm2. Die Bernouillischc 
H ypothese, nach der sich die D ehnungen wie die A b 
stände von der N ullin ie  verhalten, kann als ausreichend 
erfüllt angesehen werden.

W ährend die Stahlbetontheorie für die Bemessung 
vom B ruchzustand des B etons ausgeht (mit E — 
140 000 kg/cm2), kann  fü r S tahlverbund-T ragw erke von 
den zulässigen Spannungen ausgegangen u n d  der ta t
sächlich auftretendc höhere E-M odul des B etons zugrundc- 
gelegt w erden. Bei dem G ebrauchslastenzustand sind 
ausreichend genaue Spannungsw erte nu r zu erhalten, 
wenn die plastischen Eigenschaften des Betons berück
sichtigt werden.

Die tatsächliche Bruchsicherheit von V erbund trag 
w erken ergibt sich aus einem  n-freien Berechnungsver
fahren, ähnlich wie bei bew ehrten S tahlbetonsäulcn . D er 
Bruch kann eingeleitet w erden:

1. Durch Versagen der V erdübelung, d. h. entw eder 
durch örtliche Z erstörung des B etons an den V erbin
dungsm itteln oder durch Bruch der Schubsicherungen 
selbst, oder

2. durch Erreichen der F ließgrenze des Stahlträgers, 
w ährend  beim B eton die D ruckfestigkeit noch nicht er
schöpft ist, oder um gekehrt

3. durch Erreichen der Druckfestigkeit des Betons, 
w ährend die S tahlspannungen noch un ter der Fließgrenze 
liegen.

D er erste Fall w ird  an anderer Stelle behandelt. Die 
beiden anderen M öglichkeiten führen dazu, für die B e
rechnung der B ruchlast die volle Plastizität des S tah l
trägers zugrunde zu legen, w obei nach D i s c h i n g e r  
[1] der W ert v =  rd. 1,8 in Frage kom m t. D er Bruch 
tritt ein, w enn der gesamte S tahlquerschnitt m it der F ließ 
grenze as und  der B eton m it seiner Prism en - D ruck
festigkeit K b beansprucht w erden (A bb. 3).

D ie Lage der N ullin ie ist aus 2  N  =  0 durch P ro
bieren schnell zu erm itteln.

K t  ■ F B +  ■ F St =  ° s  ' F St ■
D as B ruchm om ent ergib t sich zu M b =  2  N  ■ y  (y  =  A b 
stand von der N ullinie) und  die Bruchsicherheit zu 

v = M b/Mg + tfp.
W ird  für den B eton höhere Sicherheit gefordert, so 

kann m an die B etonbruchspannung mit n u r 80 oder 90 °/o 
der Prism enfestigkeit K b ansetzen. D iese B erechnung 
für die Bruchsicherheit des Stahlverbund-T ragw erkes ist 
einfach. Sie hat den V orteil, daß  Schw inden und  Kriechen 
entfallen. Es ist noch 
darauf hinzuw eisen, 
daß  sich das B ruchm o
ment auch unabhängig 
von einer V orbelastung 
des Stahlträgers oder 
der B etonplatte ergibt 
und  daß  dann  die V er
dübelung die Kräfte 
aufzunehm en hat, , die 
dem Bruchlastenanteil 
der B etonplatte ent
sprechen. Bei der Schubsicherung ist außerdem  zu b e 
achten, daß  für diese u. U . die D auerfestigkeit m aßgebend 
ist, da je nach A rt der M ontage Schwell- oder W echsel
beanspruchung eintritt.

Im G egensatz zum Stahl besitzt der B eton E igen
schaften, die erst im Laufe der Zeit zur A usw irkung 
kommen. Nach T abelle 1 steigt die D ruckfestigkeit des 
Betons mit dem A lte r an, dam it auch der E-M odul. M it

T a b e l l e  1. A bhängigkeit des M oduls E ß0 
vom B etonalter.

Betonalter 7 Tage 28 Tage 45 Tage 90 Tage 6 Mon. 6 Jahre

£ßo

£ß0,28
0,76 1,00 1,06 1,11 1,18 127

"0 = 7,9 6,0 5.7 5,4 5,1 4,7

E ß 0i!H =  350 000 kg/cm:

steigendem  A lter nim mt der fü r die elastische Form 
änderung m aßgebende no-W ert ab, d. h. die N ullin ie des 
V erbundträgers rückt w eiter nach oben. A ndererseits ist, 
w enn der B eton vorzeitig belastet w ird, ein kleinerer 
E -M odul m aßgebend, was größeres n0 bedeutet.

Hvllink

beerhöh/trSkhefot 
fürdenßäxj

A bb. 3. Bruchzustand des 
Verbund trägers.
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Durch die feste V erb indung  des Betons m it dem 
Stahlträger kom m en noch zwei w eitere, m an kann sagen 
unangenehm e Eigenschaften des Betons zur A usw irkung: 
Schwinden und  Kriechen. Beide Form änderungen sind 
plastischer N a tu r u n d  verlaufen in A bhängigkeit von 
der Zeit.

D as Schw inden ist eine V erkürzung des unbelasteten 
Betons infolge A ustrocknung. W enn auch das Schw inden 
nicht beseitigt w erden kann, so kann es doch durch 
Feuchthalten des B etons hinausgezögert w erden, bis der 
B eton eine erhöhte Festigkeit aufw eist, um diesem E in
fluß  besser zu w iderstehen. Das Schw indm aß erreicht 
seinen E ndw ert erst nach 2—3 Jahren, w obei das G rö ß t
m aß im. Freien ungefähr 0,5 mm/m oder 1/2000 beträgt. 
Statisch w ird das Schwinden mit einem T em peraturabfall 
des B etons gleichgesctzt.

Das Kriechen tritt nu r un ter einer ständig  w irkenden 
B elastung auf. Bei A ufbringen  der B elastung erleidet 
der B eton eine elastische Form änderung; im G egensatz 
zum Stahl tritt jedoch kein B eharrungszustand ein, son
dern die Form änderung geht w eiter, bis sie nach 2 bis 
3 Jahren u. U . den 3—4fachen B etrag der elastischen 
F orm änderung  erreicht hat: D er B eton kriecht. A ls 
Kriechm aß, cpn o d e r auch m, w ird  das V erhältn is von 
plastischer zur elastischen F orm änderung bezeichnet. Für 
die K riecherscheinung b leib t das H ookcsche G esetz gül
tig, d. h. die Form änderungen infolge des Kriechens sind 
proportional den Spannungen.

Beide plastische Form änderungen lösen zusätzliche B e
anspruchungen aus, bei denen zu unterscheiden sind:

1. Prim äre S pannungen  als Folge des festen V er
bundes des Stahles m it dem schw indenden u n d  kriechen
den B eton, ohne Ä nderung  der äußeren  Kräfte.

2. Sekundäre Spannungen, n u r bei statisch unbestim m t 
gelagerten T ragw erken, w eil die durch Schw inden und 
Kriechen hervorgejpfenen Form änderungen äußere Z u 
satzkräfte au slö sen

Infolge dieser von  der Z eit abhängenden F orm ände
rungen ist die statische Berechnung der V erbundtragw erke 
nicht mehr stationär, sondern  von  der Z eit abhängig. 
Z um  G lück ergeben die B erechnungen, daß  der zeitliche 
V erlauf im einzelnen nicht m aßgebend ist, sondern  daß 
es n u r auf die Endm aße d e r  plastischen Form änderungen 
ankom m t, so daß  m an sich im allgem einen auf die B e
rechnung vor Beginn und  nach A bsch luß  des Schwindens 
und  Kriechens beschränken kann.

Die Schwind- u n d  K riechm aße erfahren beim S tahl
beton  durch die B ew ehrung eine A bm inderung. M an 
spricht dann  von  beh inderten  Kriech- un d  Schw indm aßen 
(Tabelle 2). A us diesem G runde ist in den amtlichen 
Bestimm ungen das Schw indm aß nach dem Bewehrungs-

T a b e l l e  2. B ehindertes Kriech- und  Schw indm aß
<Pni(nach D ischinger). ^ „ ¡ u n d  fs -
<Pn

n FS‘0 ‘ F =fb
o.co 0,05 0,10 020 030 0,50 1,00

r n = 0 'l n i ~ 0.C0 0,00 0,00 0,00 0,00 0,00 000

Tn = 1 Tn i = 1.03 0,93 0.86 0,77 0,69 0,56 0,39

Tn = 2 Vni = 2,CO 1,82 1,66 1.42 1.23 0,97 0,63

‘fn = 5 Tn i = 3,CO 2.67 2,40 1,97 1,67 1,26 0.78

?: II u- rni = 4,CO : 3,46 3,05 2,44 2,01 1.47 0,86

F ür den frei aufliegenden, einfachen Träger, der der 
U ntersuchung im G ebrauchslastenzustand zugrunde gelegt 
w ird , sind  je nach der M ontage, die in  A bb . 4 darge
stellten Extrem fälle zu unterscheiden.

Montage fall a Montagefall b  Zwischenzustand

grad grob abgestuft. D ie A bm inderung bedeutet, daß  
zw ar beim V erbund  mit dem biegesteifen S tahlträger ein 
geringeres Schwind- oder K riechm aß zur A usw irkung 
komm t, daß  aber unabhängig  davon sich die P latte und  
ihre schlaffe S tahlbcw ehrung in  einem E igenspannungs
zustand  befindet, der fü r den  B eton m it Zug- und  für 
die S tahlbew ehrung mit D ruckspannungen verbunden  ist.

T  ’ fh -6 -|
t.Auf Stahlträger allein

2 2 1
Mn d l  /J g S — 32

\ ms - % /  Mg‘ °

Z.UachAusrüstenaufZerbandträger 
a Eigengewicht

\C-0,625gl 

j r -  fg l

Mg-0 

'hVerkehrslast 

\ P V V
Abb. 4. Extremfälle für die statische W irkung des Verbundträgers.

M o n t a g e f a l l  a. D ie B etonplatte  w ird  nach A us
rüsten des Stahlträgers aufbeton iert. D ie  V erbundw ir
kung kann erst nach E rhärten  des B etons gerechnet w er
den, so daß  das Eigengewicht allein  vom  S tahlträger auf
genom m en w erden m uß. D er P la ttenbeton  ist m ithin 
nach Erhärten theoretisch spannungslos. A u f den V er
bundquerschnitt w irken die V erkehrslasten  u n d  nach
träglich aufgebrachte ständige Lasten. Infolge Schw indens 
treten im Laufe der Z eit Spannungen  auf und: d ie S tahl
träger erfahren daraus zusätzliche B eanspruchungen.

M o n t a g e f a l l  b . D urch M ontageunterstü tzung  
des Stahlträgers w ährend  des B etonierens u n d  E rhärtens 
der B etonplatte kann erreicht w erden, daß  Eigengewicht 
und  V erkehrslast auf den V erbundquerschnitt w irken. 
Dam it is t außerdem  die M öglichkeit geschaffen, der 
B etonplatte eine D ruckvorspannung zu geben, was ins
besondere bei einer unm ittelbar befahrenen  B etonplatte 
erwünscht ist, um die G efahr der R issebildung herabzu
m indern. A llerdings ist die V orspannung  nicht über die 
Spannw eite konstant, sondern  fällt an den T rägerenden 
auf N u ll ab.

Es ist zu beachten, daß  in  diesem M ontagefall im 
Laufe der Z eit durch das Kriechen des P lattenbetons 
un ter der ständig  w irkenden Eigengew ichtsbelastung eine 
U m lagerung der K räfte ein tritt, die zu einer A bm inde
rung der B etondruckspannungen und  zu einer E rhöhung

der Spannungen im Stahlträger führt. Infolge Schw in
dens des B etons tre ten  auch hier im Laufe der Z eit zu 
sätzliche B eanspruchungen auf.

A bb . 5 gibt den V erlauf der S pannungen fü r die 
M ontagcfälle a u n d  b. W ährend  im ersten Fall zw ar 
das M ontagegerüst gespart w erden kann, aber die V er
bundw irkung  nur für die V erkehrslast ausgenu tz t w ird.
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bringt der M ontagefall b eine größere Stahlersparnis. 
A llerd ings ist eine E rsparnis an Stahlgewicht nicht u n 
bedingt einer V erringerung der G esam tkosten gleichzu
setzen.

Für einfache V erbundträger sind im mer die folgenden 
Belastungszustände zu untersuchen, w obei sich bei teil
weiser M ontageunterstü tzung  Zw ischenzustände einstellen 
können.

M o n t a g e f a l l  a. (ohne U nters tü tzung ):
1. Ständige Last auf S tahlträger allein,
2. V erkchrslast auf V erbundträger,
3. E influß des Schw indens, A bschluß nach 2—3 Jahren,
4. ungleichm äßige Erw ärm ung.

M o n t a g e f a l l  b (mit U n ters tü tzung ):
1. Ständige Last auf V erbundträger kurz nach A us

rüsten des Tragw erkes, ohne Berücksichtigung des 
Kriechens,

2. V erkehrslast auf V erbundträger,
3. U m lagerung der ständigen Last infolge Kriechens 

des P lattenbetons, A bsch luß  des Kriechvorganges nach 
2—3 Jahren,

4. E influß des Schw indens, A bschluß nach 2—3 Jahren,
5. ungleichm äßige Erw ärm ung.
D ie b isher üblichen statischen U ntersuchungen sind 

also durch eine Rechnung zu  ergänzen, welche den 
plastischen Form änderungen  des B etons gerecht w ird.

D a in dem  S tah lbauhandbuch  1949/50 ein Sondct- 
kapitel über V erbundtragw erke enthalten ist, kann von 
der ausführlichen W iedergabe der d o rt behandelten  V er
fahren abgesehen w erden.

1. N orm alspannungen  ohne E influß des Kriechens 
und Schw indens. D a der B eton n u r geringe Z ugspan
nungen aufnehm en kann, w ird  man im allgem einen da
für Sorge tragen, daß  die N ullin ic  in  den  oberen Teil 
des Stahlträgers fällt. D urch die im Laufe der Z eit sta tt
findende A bm inderung  des no-W ertes, schiebt sich die 

N ullin ie  höher. A ußerdem  liegt 
die N u llin ie  an sich meistens 
höher, da die schlaffe S tahl
bew ehrung der B etonplatte, evtl. 
vorhandene Straßenbahnschienen 
un d  der bei schnellen B elastun
gen m itw irkende S traßenbelag 
in  der Regel vernachlässigt 
w erden.

In  A bb. 6 ist ein typischer 
V erbundquerscfinitt dargestellt. 
D ie auf das Elastizitätsm aß des 
B etons bezogenen W erte für

A bb. 7 ergeben sich aus dem V erhältnis der Biegesteifig
keiten mit der B edingung, daß  die Summe der beiden 
Einzelm om ente und  des M om entes der N orm alkraft gleich 
dem äußeren M om ent Ai sein m uß:

Jb
m Bp ~  T

J V
■Ai,

Msto =

L>„ =

n° ■ Jst
-  • A i .

•Ai,
mit m bo + M s t t + D - s  =  M .
D araus ergeben sich die R andspannungen nach der be
kannten  zw eigliedrigen Spannungsform el für B etonplatte 
und  S tahlträger g e tre rn t:

Bo/u '

°Stclu = +

Dp Mßp

f b
+

J b

Dp M stp
+

Jst

b,0 /U

o/u

Im M ontagefall a sind diese Spannungen des V erbund 
trägers der V orspannung  des Stahlträgers zu überlagern 
(A bb. 5).

2. E influß des Kriechens unter ständig w irkender Be
lastung, D urch das Kriechen des P lattenbetons [2] entstehen 
die in  A b b . 8 dargestellten U m lagerungskräfte, w obei die

\i--
Betonpiaffe Fg, Jg, Eg.

i°Sfu
Abb. 7. Kräfte 

und Spannungsdiagramm.

ö&
-

r

i V

A ^  
T%-

A + \

■j-4
Me,

Mst, ¿C'i

Sy
Ms,+Mŝ OtsJi

Abb. 8. Umlagerung der Kräfte 
infolge Kriechens des Platten

betons unter ständig einwirkender 
Belastung.

±.

rh  
§ 1

Stohftröop.r£X,Efr
Abb. 6. Querschnitts

abmessungen des Verbund
trägers.

Fläche un d  Trägheitsm om ent sind

F vo =  F B +  n ° F St '
n0 -/ i

1 +rtp-  fl 

1

7,o =  7ß +  n o ls f +  V sS
und die Lage der N ullin ie

e u ~  V b  j +  n o . f ,  s  V s t  i  q .  P o . f .

D ie N u llin ic  fällt bei weichem B eton (n0 =  co) mit 
der Schwerachse des S tahlträgers zusam m en; bei A usfall 
des Stahlträgers (no =  0) dagegen m it der Schwerachse 
der B etonplatte.

Die R andspannungen  sind m it H ilfe von  /,,0 aus der 
eingliedrigen Spannungsform cl zu berechnen

A iy

h o
bzw . u$t =  n.

Aiy

U m lagerungskräfte für sich im Gleichgewicht sein müssen, 
da keine äußere B elastung hinzutritt. D as M om ent in 
der B etonplatte sow ie die N orm alkraft verringern  sich 
durch die plastische Nachgiebigkeit, w ährend das auf den 
Stahlträger w irkende M om ent g rößer w ird. Im G renz
fall eines w eichen B etons ( < p n  =  o o )  m uß der S tahlträger 
allein das gesamte äußere M om ent A4 übernehm en.

D ie U m lagcrungskräfte lassen sich im V erhältnis zu 
den vor Beginn des Kriechens w irkenden K raftgrößen d a r
stellen m it H ilfe von  Beiw erten a t , a t , a s, welche sich 
in A bhängigkeit vo r den Q uerschnittsabm essungen, dem 
A usgangsverhältn is n„ und  von  dem K riechm aß q>n b e 
rechnen.

Mm  =  MBll • a , ,

M s , t  =  M St o 1« * -  
Dt = Dp • a , .

N ach der U m lagerung w irken insgesamt
Mß =  M Bo (1 cfj),
M5, =  Ai5(0( l 4 - a : ) ,

D  =  D 0 ( l - a , ) .
D ie zugehörigen Spannungen für B eton und  S tahl

träger sind

(y =  A bstand  der Faser von  der Schwerachse des V er
bundträgers).

Die Spannungen können  auch für B ctonplatte und 
Stahlträger getrennt erm ittelt w erden. Die K räfte nach

JBolu d-«s) j - -  (1 -  « i) b0/u ,

 L _Ą>. fl
stp/u ~ + ~Fst '

Ai,
a 3) T  - j ±  (1 +  a £) ao/u
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Die Spannungsanteile aus N orm alkraft und  M om ent 
infolge Kriechens sind also zu  erhalten, w enn die en t
sprechenden A usdrücke mit (1 — ch), (1 + a 2) und  (1 — as) 
vervielfacht w erden. Für die V erlagerung der N ullin ie 
aus dem Kriechen un ter ständiger Last ergibt sich

s 1 - U )  
eu >lst +  i +  n o . /t ' i +  u .

Die G röße der U m lagerung oder, besser gesagt, die 
Spannungen vor Beginn und  nach B eendigung des 
Kriechens zeigt A bb. 9, aus der ebenfalls die Senkung 
der N ullin ie  und  die Tendenz, das gesamte äußere 
M om ent auf den Stahlträger zu verlagern, deutlich zu er-

   sehen ist. Die obere
' ab < = r—rJ&r ... B etondruckspan

nung sinkt auf 3lt 
bis V» ihres u r
sprünglichen W er
tes ab, w ährend die 
S tahlzugspannung 

sich um 10 bis 20 %  
erhöht, je nach 
Q uerschnittsverhält
nis und  Kricchmaß.

3. N äherungsver
fahren für den 
K riecheinfluß bei 
ständig w irkender 
Belastung. Für V er
bundträger üblicher 
Q uerschnittausbil

dung w ird das folgende N äherungsverfahren für die 
Berechnung des Kricchcinflusses bei ständig w irkender 
Belastung vorgcschlagcn. Die von einer solchen N ähe
rungsrechnung zu fordernde G enauigkeit sollte in einem 
angemessenen V erhältnis zu dem G enauigkeitsw ert der 
G rundlagen stehen: Das Kricchmaß hängt erheblich von 
dem A lter des B etons ab, in welchem die D auerlast auf
gebracht w ird. Es hängt außerdem  stark  von den W itte- 
rungscinflüssen ab, denen der Beton unterw orfen  ist. Da 
diese E inw irkungen stark  veränderlich und  schwer voraus 
abzuschätzen sind, dü rfte  eine zu g roße F orderung  an den 
G enauigkeitsgrad einer K ricchberechnung zu weit führen 
und nur falsche V orstellungen wecken.

T a b e l l e  3. K ricchm aß </n .

%
Abb. 9. Spannungen vor und nach der Um- 

lagcrung. (Träger 2 u . 3 nach Abb. 11 b u. c 
für ein Kricchmaß *pn =  2.)

Zeile Lagerungsart Kriechmaß tfn

1 im W asser 1,00

2 in sehr feuchter Luft. z. B. unmittelbar über dem 
W asser, in Schwimmbädern u. a. 1,40 bis 2,00

3 in feuchter Luft. z. B. bei Flußbrücken, Bauten an 
der See usw. 1,75 bis 2,50

4 im Freien 2,00 bis 3,00

5 in trockener Luft, z. B. in trockenen Innenräumen 2,50 bis 4,00

maße mit der in  nebenstehender A bb ildung  (A bb . 10) 
angegebenen V erhältn iszahl k  vervielfacht w erden. Ist 
die E ndfestigkeit W m des B etons n icht bekann t, so darf 
sie angenom m en w erden bei Z em ent Z 225 zu 1,5-Was- 
bei Z em ent Z  325 zu 1,2-W as und  bei Z em ent Z 425  zu 
1,1-

W ie aus T abelle 3 zu entnehm en ist, w eisen die 
Kriechmaße bereits erhebliche U nterschiede auf.

Das vorgeschlagene N äherungsverfahren besteht nun 
darin , den Kriecheinfluß durch eine E rhöhung der Z ahl n 
zu erfassen. V on n hängen alle Q uerschnittsw ertc und  
dam it auch die Spannungen ab. D er dabei zugrunde zu 
legende n-W ert erg ib t sich in A bhängigkeit von  dem 
Kriech m aß (f >n zu

n =  n0 (1 +  (pn).
n0 ist der A usgangsw ert, d er fü r die B erechnung der 
elastischen Form änderungen m aßgebend  ist. Z. B. bei 
n0 =  7 u n d  q>n =  2 w ürde  der neue W ert n =  3 • 7 =  21 b e 
tragen. M it diesem neuen W ert n ist die B erechnung er
neu t durchzuführen.

Jvn =  Jb +  n Ist +  FB ■ s* • •

*u =  >lst+ *•
Die Spannungen sind  mit den früheren Form eln zu er
mitteln. Die A bw eichungen von  den theoretisch genauen 
Spannungsw erten  liegen bei K riechm aßen b is <pn =  3 im 
Rahmen der durch die Schw ankungen des K riechm aßes 
gegebenen G enauigkeit m it etwa 15 °/o D ifferenz für die 
Spannungen in der B erührungsfuge; für die R andspan
nungen ist der U nterschied weit geringer. Dieses N ähe
rungsverfahren  deckt sich für n 0 =  10 un d  <pn =  2 m it 
e inem am erikanischen Vorschlag [3], den  E influß  der p lasti
schen Form änderungen  durch den erhöh ten  W ert n =  30 
summarisch zu erfassen.

Für drei T ypen, V erbundträger mit symmetrischem 
S tahlträger (A bb. 11 a) mit hohem  unsym metrischem S tahl
träger (A bb. 11b) und  mit extrem hoher, bis zur N ullin ie

a, Träger 1
i h— im - 

J  I St

B Träger 2 c Träger 3

T abelle 3 g ib t die in den „Richtlinien für die Be
m essung von vorgespannten S tah lbeton teilen“, 4. Entw urf

vom  M ärz 1945 vorgeschla
genen K riechm aße fü r unbe- 
w ehrten Beton. A ls Erläute
rung ist dazu folgendes be
m erkt: „Die angegebenen
G renzw erte des Kriechmaßes 
gelten un ter der A nnahm e, 
daß die D auerlast zu einem 
Z eitpunk t aufgebracht w ird, 
in dem die W ürfelfestigkeit 

des B etons 75 °/o der Endfestigkeit erreicht hat. B elastet 
man zu  einem früheren oder späteren  Z eitpunkt, so treten  
größere oder kleinere Kriechmaße ein. D er E influß ist 
dadurch zu berücksichtigen, daß  die angegebenen Kriech

Fg-o.emi Fsf-aomi
Jff-OOOTSOrri 

rtj-f; Jv-0,0S7Svt 
7io-70; Jy-OJtK™?

-0.0130 Fß-cjsKrtA Tsrtmrri Fst-o,o9Z5vi
JB-0,00S30ei Jst-0,mi77} Je -01SUw3 Jst-0,05353 

rio-10; Jy-0,30$m* no-70; Jy-0,15SmA

fL - -0,7573 ¡1 -^-0 ,0855

Abb. 11. Abmessungen der untersuchten Verbundträger. (Längen in m.)

reichender V oute der B etonplatte (A bb. 11c) ist das V er
hältnis von genauer Lösung und  N äherung  untersucht. 
D ie von  n =  n 0 (1 + cpn) abhängigen S pannungen  und  
die in A bhäng igkeit von q>n berechneten genauen  W erte 
sind  in A bb . 12a —c aufgetragen. D ie N äherung  e rfaß t 
also  den  V erlau f der genauen S pannungen  recht gut. D ie 
A bw eichungen liegen für die in  Frage kom m enden K riech
w erte <pn — 2 —3 in den  durch die U ngenauigkeit bedingten  
G renzen. D ie A bw eichungen  betragen  z. B. fü r cpn = 2. 
n =  30, für T räger 1 bei aBo + 1 2 %  u n d  bei o5(u — 2 % , 
bei T räger 2 entsprechend +  15 °/o und  — 2 % .  bei T rä
ger 3 + 7  %  und  — 1 % .

D er V orschlag, den  Einfluß des Kriechens durch eine 
E rhöhung des n-W ertes zu erfassen, bedeute t an sich 
nichts anderes, als daß  der D i s c h i n g e rsche  ideelle
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Elastizitätsm odul des B etons fü r eine im Z eitpunkt 
t =  0 aufgebrachte Last fü r t  =  tn (A bschluß des Kriechens)

l /E g  =  (1 +  <Pn)lE Bo
der B erechnung zugrunde gelegt w ird. W ird  diese G lei
chung m it E st m ultip liz iert, d ann  ergibt sich die vorge
schlagene Form el fü r n . D a durch die summarische A b 
m inderung des B etonm oduls die Einzelvorgänge der U m 
lagerung nicht erfaß t w erden können  (wie sie z. B, bei 
D i s c h i n g e r  o d e r  F r ö h l i c h  [2] zum  A usdruck 
kom m t), ist es nicht erstaunlich, daß  A bw eichungen von 
den  genauen L ösungen vorliegen. D ie U nterschiede hän 
gen von  den Q uerschnittsverhältnissen ab und  wachsen 
mit steigendem  K riechm aß <pn , w ährend  fü r kleinere cpn 
ausreichende Ü bereinstim m ung vorhanden  ist.

einem tatsächlichen Kriechm aß fü r T rägerform  1 von 
<j9n =  1,8, fü r T räger 2 v o n  <pn =  1,6 u n d  fü r T räger 3 
<pn — 2,4 entsprechen. F ür den N äherungsw ert n  =  35 
und  q)n =  2,5 liegen die tatsächlichen K riechm aße bei 
<pn =  2,2, 1,85 u n d  3,0. D iese W erte liegen innerhalb  der 
nach T abelle 3, Z eilen  3 und 4 in  Frage kom m enden 
G renzen.

4. Einfluß des Schwindens ohne Kriechen. D urch das 
Schwinden des P lattenbetons en tstehen  im  V erbund- 
träger Zusatzspannungen, fü r deren Berechnung zwei 
W ege eingeschlagen w erden können : Die erste Berech
nungsart (A bb. 14) geh t von  der Betrachtung der E inzel
querschnitte aus m it den  B edingungen, daß  1. die Summe 
der Längenänderungen in  der B erührungsfuge gleich N u ll
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Abb. 12. Vergleich der Spannungen aus genauer und angenäherter Rechnung (t/m* bei M in tm).
a) Träger 1 mit n 0 =  6 und nQ 10. b) Träger 2 m it n 0 10. c) Träger 3 m it n 0 : 10.

D ie Z ah l n  m uß sich aus dem V erhältnis der Stahl- 
und B etonspannung an  der gleichen Stelle ergeben, also

n=1° B j ° S t  o-

W ird die genaue Lösung [2] in dieser H insicht ausgewertet, 
so ergeben sich die n-W erte von  T abelle  4 un d  A bb. 13.

T a b e l l e  4. W erte für n bei der genauen 
Lösung.

sein m uß, d .h . d aß  der V erbund  nicht zerstö rt w erden 
darf, u n d  2. daß  die A chsen der B etonplatte und  des 
S tahlträgers gleiche K rüm m ung erfahren.

r n Träger 1 
n0 =  6

Träger 1 
"0 =  10

Träger 2 
n0 =  l°

Träger 3 
"0 =  1°

0 6 ,0 10 10
l 12,7 20,7 21,5 18,0
2 17,8 31,7 37,8 26,2
3 25,0 47,0 573 34,8
4 34,2 653 84,7 46,5
7 68,5 .

D er erw ähnte amerikanische V orschlag [3], die plastische 
V erform ung des B etons m it n  =  30 abzugelten, füh rt nu r 
für den A usgangsw ert no =  10 zu tragbaren N äherungen.

D ie dem K riechm aß (pn entsprechende K räfteum lage
rung kann  also nach A b b . 13 näherungsw eise durch den 
W ert n  =  n0 (1 + <p„) erfaß t w erden. N ach T abelle 3 ist 
im allg. m it höchstens cpn =  3 zu  rechnen, in den meisten 
Fällen ist bei sachgem äßer B ehandlung des B etons ein 
Kricchm aß cpn =  2 als ausreichend zu  betrachten. Die 
entsprechenden W erte fü r n sind 

bei cpn =  2 3
n =  18 24 für n„ =  6,
n =  30 40 für n0 =  10.

W ird  bei no =  10 m it dem  N äherungsw ert n =  30 für
ein K riechm aß von  <pn =  2 gerechnet, so w ürde dies
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Abb. 13. Zusammenhang zwischen Kriechmaß tpn  und der Zahl n.

Zusam m en mit den G leichgewichtsbedingungen ergibt 
sich die innere Schubkraft in  A bhängigkeit vom  Schw ind
m aß es zu

F d« * F.
N .=  t 1

+
] ß  4" ] s t

D as V ersetzungsm om ent Ms =  N s - s  (N orm alk raft mal 
Schw erpunktsabstand der Einzelteile) verte ilt sich ent-
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sprechend den  Biegesteifigkeiten auf B etonplatte und 
Stahlträger.

Jb
M Bs =  M'

M •S fs = A L

Jb +  °o Ja

_ n° ] St  _
Jb  +  n o  I s t

Abb. 14. Durch Schwinden ausgelöste Kräfte und Spannungen.

Die Schw indspannungen sind

N .  M Bs ,

°Bo/u ' : ~ F ------- 1-

N .
° S to lu ~  p  +  

c S t

Jb

Msu
Jst

o/u 1

o/u •

D ie zweite B erechnungs
art (A bb . 15) geht auf 
M ö r s c h  [4] zurück, w o
bei die durch das Schwin
den ausgelöste Z ugkraft 
als außerm ittige D ruck
kraft auf den gesam ten 
V erbundquerschnitt ange

setzt w ird.
z = d  =  e b

und das M om ent Ms =  D  ■ sB 

D ie Schw indspannungen sind

Z  D  ■ sB 
°Bo/u ~ ~p~ ~  "p 7 (SB  ^  bo/uJ'

Abb. 15. Bercchnungsverfahren 
für die Schwindspannungen 

nach M ö rs c h . c£o ' Eß '

a Slolu ~

B  E v

D  ,n , y  +  n0 ■

Jv 0 

E*' SE 
J UO ■ (SS t  T  \ / u

Die G rößeno rdnung  der Schw indspannungen sowie 
ihren  V erlauf in  A bhängigkeit von  n 0 (d. h. von  d e r  Be
tongüte) zeigt A bb . 16. Es ist bem erkensw ert, daß bei 
sehr gutem  B eton die obere Spannung in  der B etonplatte 
von  Z ug  nach Druck Umschlagen kann. D as gleiche tritt 
ein, w enn die Steifigkeit der B etonplatte im  V erhältnis 
zum  S tahlträger stark ansteigt,

5. Schw indeinfluß einschließlich Kriechen. D ie stän
dig w irkenden Schw indspannungen w erden durch das 
Kriechen des B etons abgem indert. D ie genaue Lösung für 
den einfachen B alken füh rt auf eine ähnliche Rechnung 
wie fü r das Kriechen un ter ständ ig  w irkender B elastung. 
D ie durch Kriechen abgem inderten Schw indkräfte er
geben sich danach für den einfachen Balken un ter V er
nachlässigung einer etwa vorhandenen, schlaffen Beweh
rung  der P latte in  Längsrichtung zu:

N  =  

Mst =

■ Mb =

r
s - B -i +

B - X y - A

-1

ä2 — Xy

Xt +  A

B - X t - A  

X 2  —  X y
eh

X ]  —  X y

X 2  —  X y  

eh  ' -

eV 9’n  -I- X 2  +  A  j. e'-2 ■ Tn
- X y

eh T n

Die A bkürzungen  bedeuten 

X1/2 '

A  =  

B  =

r  =--

(A  +  Z ) ± ^ j { A - z y  +  4 e b } ,

E =  K y - Q y - A y - W y

z  =

<f>1 =

S V ■ A -  X y ■ (I> 2

■ A 2  - - < P y A y  '

y * ■ a 2

& y ’ A 2  - A y  '

X y • A 2

<I> y • A 2  - - 0 > 2 ■ A y

l ± -  4- -
1

i > y  A y  ’

 - W y A y

* & y  * A y  —  ^2  * A y

ferner

- X d

n° • l 'si j 
i

J b

■ + —

A y  =

L  A
S  ‘ F;

_ 1 _ _

Jb

"o • Jst

* B

b Jb 

Z 2  =  -

V «  =  —  
s

1

J b

X y = ~
<Pn

—V -, x, = —
Ho • Jst Jb

W ird  die H ilfsgröße B  =  0 gesetzt, was bei S tah lvcrbund- 
trägem  üblicher A bm essungen ausreichend zutrifft und  ist 
die Biegesteifigkeit der B etonplatte im V erhältn is zu d e r 
des S tahlträgers gering, dann ergib t sich die folgende ver
einfachte Form  fü r die Schw indkräfte.

N  -■: e b o • F B ■
1 — e"

<P n

M S t ■: N-s, MB ~  0 , 
1

m it x  = 1 1 ■ + -
L B  H o ' F s t  n o '  Js t

Bei Berücksichtigung einer im Laufe der Z eit eintretenden 
w esentlichen E rhöhung des federnden  Elastizitätsm odulsFBo 
des B etons erreicht x  den  H öchstw ert:

1

1
H o - F . ,  +

s*
l s t H0 • J st

D as bedeutet, daß  die B etonplatte n u r mit der Z ugkraft 
N  beansprucht w ird, w ährend  der S tahlträger die D ruck
kraft N  und  ein positives Biegem om ent N - s  au fzuneh
men hat. D ie Schw indspannungen einschl. Kriechen sind 
dann

N
uSt o / u  ■1 N"U

)rt klar, we: _  _ _____
einer E rhöhung der Z ahl n gleichgesetzt w ird. A us A bb. 16

}B  ( ‘  o /  j  s t

Dieses Ergebnis w ird  sofort klar, w enn der K riecheinfluß
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ist zu ersehen, daß sich die obere und  untere B etonspan
nung fü r hohe n-W erte einander stark  annähern , d. h. 
daß der E influß des M om entes gering w ird und die N o r
m alkraft N  allein die Spannung bestimmt. D a das Schwin
den verbunden mit Kriechen unabhängig von einer äuße
ren B elastung u. U . gleich nach dem A bbinden und E r
härten  beginnt, ist dieser R echnung sow ohl ein en t
sprechend niedrigerer E lastiz itä tsm odul E Bo w ie auch ein 
hohes Kriechm aß cpn zugrunde zu legen.

Bei der B erechnung sind etwa vorhandene schlaffe 
S tahleinlagen der S tahlbetonplatte au ß er acht gelassen. 
U m  diese zu  erfassen, w äre das durch diese B ew ehrung 
abgem inderte Schwind- u n d  Kriechm aß für die obige 
R echnung zugrunde zu legen. D abei w erden die durch 
die schlaffen Stahlcinlagen hervorgerufenen Z ugspannun
gen in dem  Plattenbeton vernachlässigt, was auch im 
Stahlbetonbau bislang üblich w ar. Sollte ein genauer 
Nachweis der Zugspannungen in  der B etonplatte erforder
lich sein, so könnten  die aus den schlaffen Stahleinlagen 
sich ergebenden zusätzlichen Z ugspannungen besonders 
erm ittelt w erden. Eine B erechnung, welche die schlaffen 
Stahleinlagen zu  dem biegesteifen S tahlträger hinzurech
net oder von einem unbehinderten  Schwindmaß ausgeht, 
w ürde fü r den  S tahlträger zu ungünstig  hohen Z usatz
spannungen führen.

Die Einflüsse der plastischen Form änderungen des Be
tons sind nach obigem fü r den einfachen B alken in noch 
einfacher Form  ausreichend genau zu erfassen. D er S tahl
bau geh t damit in seiner Sorge um  die inneren A usw ir
kungen von Kriechen und  Schwinden w eit über die im 
S tahlbetonbau übliche B ehandlung hinaus. Es w äre von 
großer W ichtigkeit, die theoretischen Erm ittlungen durch 
langfristige Beobachtungen an  fertigen S tahlverbund-B au
w erken zu überprüfen.

6. E influß einer ungleichmäßigen Erw ärm ung. Setzt 
man die W ärm everteilung über die gesamte Q uerschnitts
höhe des V erbundträgers als linear veränderlich voraus, 
so füh rt die B ercd inung  au f die für Einstoffträger be
kannte Form.

A u ß er der linearen W ärm everteilung ist auch der Fall 
denkbar, daß  B etonplatte und  S tahlträger verschiedene 
Tem peraturen aufweisen, zum al die W ärm eleitzahlen der 
beiden Baustoffe sich w ie etw a 1:50 verhalten  (Stahl 
¿ =  40— 50 kcal/m h°, lu fttrockener B eton l  =  rd. 0,8 
kcal/mh°). D ie B erechnung für diesen Fall läuft ähnlich 
wie die E rm ittlung des Schwindeinflusses. Eine A bm indc-

e s z w z z is w  so 60 io ¡o so roowro 
maßgebende Ldnoel—«-

Abb. 17. Schwingbeiwcrtc nach DIN 1073 lind DIN 1075.

rung der Spannungen  durch das Kriechen des B etons ist 
hier jedoch nicht zu  vertreten , da  dieser B clastungsfall nu r 
kurzfristig w irkt.

7. D urchbiegungen. Die Berechnung der D urchbiegun
gen geschieht in der üblichen W eise, ihre G röße hängt 
vom M ontagevorgang ab.

Es besteht noch die Frage nach den zusätzlichen D urch
biegungen durch Schw inden und  Kriechen. D a der Kricch- 
einfluß un ter ständig  w irkender B elastung ausreichend 
genau durch eine E rhöhung der Z ahl n erfaßt w erden 
kann, ist bei d e r B erechnung lediglich der entsprechende 
W ert des neuen Trägheitsm om entes zugrunde zu  legen.

D er U nterschied zwischen beiden B eredinungen stellt die 
durch das K riedren hervorgerufenc zusätzliche D urchbie
gung dar.

Soll von der genauen Lösung ausgegangen w erden, 
so ist fü r die E rm ittlung der zusätzlichen Durchbiegungen 
der durch das Kriechen bedingte Zuwachs des S tahlträger
m om entes MSt0- a s zugrunde zu legen.

Die D urchbiegungen aus Schw inden sind wie die D urch
biegungen aus ungleichm äßiger E rw ärm ung zu berechnen, 
w obei am besten  von  dem Schw indm om ent MS/ des S tah l
querschnittes ausgegangen wird.

Zum  Schluß sei noch auf einige offene Problem e ein
gegangen. Zunächst die Frage der D ruckvorspannungen 
der Betonplatte. Im G egensatz zu der oben erw ähnten 
veränderlichen V orspannung der P latte durch M ontage
un terstü tzung des S tahlträgers ist anzustreben, der P latte 
eine über die ganze Länge hin konstante D ruckvorspan
nung zu erteilen, so daß der B eton im G ebraudiszustand  
überall frei von Zugspannungen ist oder daß  wenigstens 
die auftretenden Z ugspannungen so gering sind, daß  mit 
Sicherheit keine Risse auftreten. F ü r  unm ittelbar befah
rene B etonplatten m uß diese Forderung  besonders un ter
strichen w erden. H ierzu  liegt bereits eine Reihe von  V or
schlägen vor, insbesondere w ird  auf D i s c h i n g e r  [1] 
hingew iesen; eine abschließende B eurteilung ist jedoch 
noch nicht möglich.

Es entsteht die Frage, ob bei der Bemessung von Stahl- 
verbundträgern der Schwingbeiwert von massiven oder 
der von stählernen Straßenbrücken angenom m en w erden 
soll. N ach A bb. 17 liegt der Schwingbeiwert für massive 
Brücken im Bereich / =  6 bis 50 m wesentlich höher, wäh-

r
f_  'Cr

ICC I Ctri
•SdA »  »j« bo-U A * Si-A \ ~ - H 5 d ^

tg o n tt b* L j j f c  tgcrc« » E f c  
bs a 3 d  bs s 3 d

für einseitige Plattenbalken 
b-b,*bs +t,5d

£ i
s  fgtichter Tragerabstand+b,' 

für beiderseitige Platfenbalken 
b-b0+Zbs * i2 d

s  Trägerabstand 
Abb. 18. Mittragende Plattenbrcife nach DIN 1045, § 25.

rend er ab 70 m gleich 1 gesetzt ist; fü r stählerne Brücken 
fällt <p ab 70 m von  1,06 bzw. 1,03 auf die Endw erte 1,04 
bzw. 1,02 ab. D a die Frage der Schwingbciwcrte z. Z. 
erneut zur E rörterung steht, w ird bis zu  einer abschließen
den K lärung vorgeschlagen, den Schwingbeiwert fü r s täh 
lerne Brücken nach D IN  1073 anzunehm en, evtl. ab 
/ =  70 m <p — 1 zu setzen. Kein Zw eifel besteh t jedoch 
darüber, daß die B ctonplatte für die örtliche L astüber
tragung nach den Schwingbciwertcn von D IN  1075 zu  be
rechnen ist.

Für die m ittragendc P lattenbreite sind  in  D IN  1045, 
§ 25 die W erte von A bb . 18 angegeben, die als N äherung  
dienen können. F ür eine genaue B erechnung der m ittragen
den Breite w ird auf die L iteratur verwiesen, wobei die 
Q uerschnittsw erte des S tahlträgers m i t ' dem n-fachen 
W ert anzusetzen sind.
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Beitrag zur Entwicklungsgeschichte der Verbund-Trägerdecke.
V on Rgbm str. K arl Z endler, Ludw igshafen a. Rh.

Um 1900 w urden die G eschoßdecken in  den B auten 
der ehem. Industrie allgem ein als K appendecken aus
geführt. Zwischen den  I -T rä g e rn  w urden  preußische 
K appen gem auert, die Zw ickel m it B eton  ausgefüllt, 
darüber ein B elag v o n  Sandsteinplatten , die Fugen mit 
säurefestem  B itum en ausgegossen (A bb . 1 a). Etw a um

l \
Z f “ * \  1

y i  
(  1

1

0,60-^L-— ¿ 2 ^ 7 — J L — 0,60— J — 0,60

6,50 -6,50-
Z % -

Im Jah re  1934 m ußten  w ir auf einer K ellerdecke einige 
schwere H auboldsch leudern  m it .waagrechter W elle au f
stellen. Solche M aschinen w urden  sonst stets auf ein b e 
sonderes Fundam ent gestellt, aber in  diesem  Falle m ußte 
der K eller un ter den  Schleudern freibleiben. W ir w andten  
dam als das erstem al b ew uß t das V erbund trägerp rinzip  an.

Unterzuq x55

Abb. 1. a) Deckenausfühnuig bis 1910, b) desgl. 1910—1916.

das Jah r 1910 w urden  B etonkappen ausgeführt, w obei 
der D eckenträger einige cm unter der D eckenoberkante 
b lieb . D abei zeigten sich infolge Schw inden des B etons 
u n d  anderer G ründe im mer leichte Risse, die von  den 
Flanschecken der I-E isen  ausgingen (A bb. 1 b). D a die 
D ecken leider nie m it ausreichendem  G efälle ausgeführt 
w aren, d rang das Schwenkwasser bis zu den einbeton ier
ten T rägern, die in  gefährlicher W eise korrodierten . M eist 
zeigte die Sprengw irkung des R ostes ein A bp la tzen  der 
K appenzwickel, und  legte m an die T räger frei, so w aren 
ihre Stege oft vollkom m en durchgerostet.

U m  die R ostgefahr zu verm eiden, stets Kontrollm öglich- 
keit des Trägerrostes zu  haben  un d  eine einw andfreie A b 
führung  der Schwenkwässer zu gew ährleisten, legten w ir 
seit etwa 1920 die mit 2 °/o Q uergefälle angeordneten  durch
gehenden S tahlbetondecken m it verschieden hohen  A u f
stelzungen auf den freib le ibenden  T rägerrost auf. Die 
niedrigste Lage gab der B etonkandel, der im G efälle von 
1 %  m it der erforderlichen D eckung über den U nterzug 
geführt w erden m ußte (A bb. 2). A ls N achteil m ußte eine 
um etwa 20 cm g rößere B auhöhe in  K auf genom m en wer-

ohne Deckenplatte 
mit Deckenplatte

Durchbiegungen eines TrKgerrostcs 
ohne und mit Bctonplatte. E = 1 9 ,6 t.

D ie etw a 18 cm starke S tahlbetondecke w urde m it dem 
T rägerrost durch eine aufgeschweißte R undstah lsp irale  m it 
nach der Q uerk raft verschiedener G anghöhe verbunden . 
D iese D eckenkonstruktion  h a t sich u n te r der Schw ingungs
beanspruchung ausgezeichnet gehalten.

E rm utig t durch diesen Erfolg sahen w ir nu n  auf vielen 
M assivdecken, die auf einem T rägerrost aufgestelzt auf- 
lagen, die einfacher aufzubringenden  Schubw inkel vor, 
zum  A uflager h in  entsprechend enger angeordnet.

Längsschnitt

L
f16 Längsschnitt ' i  2 0

P r 
f l

Abb. 2. Stahlbetondecke m it verschieden hoher Aufstellung (ab 1920).

den. M it der größeren  B auhöhe w ar aber auch ein V o r
teil v e rk n ü p f t:I -T rä g e r  u n d  B etondecke biegen sich bei 
B elastung gleich stark  durch. W enn wir, besonders in  der 
N ähe der A uflager, feste D übel zwischen Be.ton u n d  I -  
Träger zu r A ufnahm e der w aagrechten Schubkräfte a n 
ordnen , so müssen beide statisch als ein Q uerschnitt w ir
ken und  wesentlich g rößere T ragfähigkeit haben  als der 
T rägerrost allein.

Im Jah re  1933 hatten  w ir G elegenheit, die D urchbie
gung des T rägerrostes in  einem  geschw eißten S tahlgerippe
b au  zu messen, und  zw ar 1. noch ohne Stahlbetondecke 
und 2. nachdem  die Stahlbetondecke aufgebracht war. D ie 
D urchbiegung zw eier T rägerstränge 134 ohne Decke en t
sprach der statischen B erechnung. D ie D urchbiegung nach 
B etonierung der Decke betrug  n u r  noch 26—28 %> des 
W ertes fü r die nackten T rägerstränge (A bb . 3). D a keine 
V erdübelung  vorhanden  w ar, rü h rt der U nterschied in 
erster Linie von  der V erbund  Wirkung infolge der R ei
bu n g  zwischen B etonplatte un d  I-T rä g e r  her, in  zw eiter 
Linie von  der Q uersteifigkeit der S tah lbetonplatte .

Querschnitt &

-—0.60-*
?

-----1¿0------- --0,60--
Abb. 4. Versuchskörper 1937.

Z u r Erm ittlung der T ragfähigkeit derartiger D ecken
p latten  führten  w ir 1937 einen Versuch in  natürlicher 
G röße aus. A b b .4 zeigt den V ersuchskörper. D ie S tahl
betonplatte  w ar m it den D eckenträgern 1 20 starr v e rb u n 
den, u n d  zw ar einerseits m it aufrecht stehenden W inkel
stücken L 60-60-6, un d  auf der anderen  H älfte  m it einer 
R undstahlspirale 0  12 bzw. aufgeschw eißten hakenförm i
gen R undstählen  0  16. Vgl. A b b . 4. D ie D eckenträger 
120 w aren ohne Berücksichtigung der V erbundw irkung  
fü r g  =  0,25 t/m 2 un d  p =  0,35 t/m 2 bem essen. U n ter B e
rücksichtigung der V erbundw irkung  errechneten w ir eine 
N utz last von  1,50 t/m2 und  eine B ruchlast von  4,5 t/m 2.
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Beim B etonieren w urden die D eckenträger in  der M itte 
abgestützt. W enige Tage nach dem  A b b inden  hob  sich 
die P latte infolge Schw indens des B etons über die m itt
lere A bstü tzung  von  einem E ndauflager ab. Beim B e
tonieren  derartiger V erbunddecken sind  die Deckenträger 
deshalb m it einem "Stich v o n  Z/1000 bis 1/800 zu über
höhen, so daß  sie nach dem A b b inden  gerade sind.

Abb. 5. Tragfähigkeit von Vcrbundträgcm. cr2Uj ß  = 50 kg/cm2, <r2Uj £  =  1400 kg/cm2.

D ie B elastung der Decke erfolgte am 4. 2. 1938 durch 
B leibarren . D ie V erbunddecke b lieb  etw a b is zu r B ela
stung m it 3,0 t/m 2 ohne Risse, bei 3,0 t/m 2 zeigten sich an  
den A ufstelzungen bei den V erbundw inkeln einige leichte 
H aarrisse, an den T rägern  mit R undstahlbügeln bzw.
Spiralbew ehrung w aren noch keine Risse festzustellen.
D ie D urchbiegung betrug  dabei 1/1000 bis 1/800.

tiefer u n d  versieht m an die P latte über den Längsträgern 
mit B etonaufstelzungen, in  denen die V erbundhaken  oder 
-bügel angeordnet sind, so kann  m an 50—60 °/o des Längs
trägergewichts einsparen (vgl. A b b . 5).

Ü b er die Versuche im Jahre 1940 betr. das „Z u
sam m enw irken von I  -Trägern m it E isenbetondecken“ h a t 
H err Prof. M a i e r - L e i b n i t z  in der B autechnik 19 
(1941), S. 265—270 ausführlich berichtet, w orauf hier

zu r V erm eidung von  W ie
derholungen, verwiesen sei. 
D ie Ergebnisse dieser V er
suche w urden  in den S tah l
betonbestim m ungen v o n  1943 
berücksichtigt. In  den  Kriegs
jahren haben w ir hu n d ert
tausende m2 V erbunddecken 
ausgeführt. F ü r die W ahl 
der V erbundträgerprofile  ist 
A bb . 5 entstanden.

D ie Stahlersparnis beträg t 
unterBerücksichtigung derV er- 
dübelung  15—20 kg/m 2, also 
7,50—9,00 D M ark/m 2. D er 

M ehrpreis fü r die höhere A ufstelzung ist 1—2 D M ark/m 2. 
D as Anschw eißen der Bügel kostet 0,30—0,35 D M ark/Stück, 
d. h. etwa 0,70 D M ark/m 2. W ahre Ersparnisse sind  er
zielt, w eil die Betondecke sam t V oute, genau wie bei

P20

i

Abb. 6. Vcrbundträßcr mit Aufstelzung.

Bei 65 t  G esam tlast, entsprechend 4,5 t/m 2, w urden  die 
Risse in  den  V outen  bei den  V erbundw inkeln  größer, bei 
der V oute m it R undstah lbügeln  u n d  Spirale zeigten sich 
H aarrisse, A b b . 5. D ie D urchbiegung betrug  etwa 2,5 cm

einer S tah lbetonkonstruk tion , zum  M ittragen gezw ungen 
ist. Ü blicherweise liefern die Stahlbaufirm en die D ecken
träger m it den aufgeschweißten E ndw inkeln , w ährend  die 
von  den B etonbauunternehm ern  gelieferten R undstah l
bügel nach hergestellter D eckenschalung von  Schw eiß
unternehm ern aufgeschweißt w erden. W ährend  des B eto
nierens sind  d ie D eckenträger jeweils behelfsm äßig mit 
Ü berhöhung  zu  un terstü tzen (A bb . 6 un d  7).

D ie W iderstandsfähigkeit von  V erbunddecken ist am 
besten aus dem V erhalten bei K atastrophenbeanspruchung 
durch Sprengbom ben u n d  schwere B rände ersichtlich. D ie 
einfache Decke (A bb. 8) brach auseinander, die V erbund 
decke (A bb . 9) b lieb  zusam m en, ohne daß  die R undstahl-

Abb. 7. Bewehrung zu Abb. 6.

=  1/250. D ie H öchstlast b lieb  4 Tage, ohne daß  eine wei
tere D urchbiegung festgestellt w erden konn te . N ach der 
E ntlastung hatten  sich die Risse fast alle w ieder geschlossen, 
die bleibende D urchbiegung w ar gering.

Bei fast allen später ausgeführten  D eckenkonstruktio
nen ordneten  w ir die am einfachsten auszuführenden L- 
D übel an. Schon 1940 w urden  unsere Industriebauten  mit 
einem M inim um  von  A ufw and  ausgeführt. W ir em pfahlen 
auch schon 1940, die V erbunddecken bei S traßenbrücken 
anzuw enden. Legt m an nämlich bei einer stählernen 
Straßenbrücke mit B etonfahrbahn  die Längsträger etwas

Abb. 8. Stahlbetondecke (reiaufliegend auf I  30, Feldweite 1,5 m. 
Bundweite 6,0 m.

bügel abrissen. M ehrfach hatten  w ir gefährliche B rände. 
D abei sind  die gew öhnlichen D eckenträger stets stark 
verbogen, ausgeknickt und  zu Bruch gegangen, wogegen 
die in  der Decke verankerten  V erbund träger in  ih rer 
Lage (gegen A usknicken geschützt) gehalten w urden. 
H öchstens zeigte, sich nach dem  B rande infolge H itze
stauchung des U ntergurts eine V erbiegung nach oben.

D as E inhängen der B ügel in  Löcher im  Steg der 
I-T rä g e r  verw erfen  w ir, denn  bei V ollbeanspruchung der 
B ügel w ürde der Lochleibungsdruck im E inhängeloch den 
B eton zerstören.
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Eine andere E rfahrung  möchte ich noch bekanntgeben. 
Bei einer D achkonstruktion  hatten  w ir zur Reichsm arkzeit 
auf I-P fe tten  Bim sstegdielen mit 85 kg Eigengewicht v o r
gesehen, die aber nicht rechtzeitig geliefert w erden ko n n 
ten. W ir behalfen uns damit, daß  w ir auf die I  -Pfetten 
eine 6 cm starke, 150 kg schwere Stahlbetondecke beton ier
ten, nachdem  w ir Schubw inkel aufge
schweißt hatten. D er S tah lbeton  is t zwar 
nicht so gu t w ärm eisolierend wie die 
Bim sstegdielen, er h a t sich aber bei der 
E xplosionskatastrophe im Ju li 1948 glän
zend  bew ährt. D ie B austelle lag  120 m 
vom  Explosionszentrum . W ährend  dam als 
Bim sstcgdielcn in noch g rößerer E ntfer
nung heruntergeschleudert w urden, hat 
die Verbunddachdecke ohne Schaden 
w iderstanden.

Sind A pparate  in  eine Decke einge
hängt, so w erden die R andträger vo r
sichtshalber nicht als V erbundträger aus
gebildet bzw . berechnet. Fugen w erden 
nicht n u r über den Q uerträgern , so n 
dern  wegen des Schw indens auch alle

geschleudert w urden , kam en w ir auf fo lgende Lösung für 
ein schalungsloses, w ärm eisolierendes, stahlsparendes und 
m onolithisches D ach: A uf den m it V erbundbügeln  ver
sehenen Pfetten liegen norm ale Bim sdielen, in  die Längs
fugen kom m en R undstähle u n d  darüber 5 cm Feinkies
beton  (A bb . 10). N ach einem  B elastungsversuch könnte

Versorgungs
und Klimaanlage

A bb. 11. Verbundträgerdeckcn in einem modernen Bürohochhaus, Bundweite 8,53 m.

Abb. 9. Verbundträgcrdcckc mit I  20, Fcldwcite 1,40 m. 
Bundweite 6,00 m.

12—15 m in  der Längsrichtung der Decke auf den Deckcn- 
firstpunkten angeordnet. D ie Fugen w erden mit einem 
O ppanolstreifen abgedeckt.

1948 haben w ir ein Lagerhaus (25-45 m) m it 5 Decken 
tü r  p  =  1,00 t/m ! und  16,7 m G esam thöhe, sow ohl in 
Stahlbctonbauw eisc als auch in  V erbundbauw eise en t
w orfen. Bei S tah lbeton  kam en w ir bei 5,20 m B undw eite 
auf D M ark 13,50/m3 fü r das nackte G erippe, Fundam ente, 
Pilzdecken u n d  Stützen. Bei der V erbundbauw eise w ar

Abb. 10. Vorschlag für eine Verbundtragcrdccke.

der Preis fast genau  der gleiche, tro tzdem  7,25 m B u n d 
weite vorgesehen w ar. Bei norm alen  D eckenträgern wäre 
der Preis etw a 5 D M ark/m 3 höher gewesen. D ie V erb u n d 
bauw eise kann  also in  solchen Fällen  durchaus den  W ett
bew erb m it der S tah lbetonbau  weise aufnehm en, trotzdem  
die V erhältnisse fü r die S tahlbetonbauw eise in  Ludwigs
hafen besonders günstig sind.

A ls bei der Explosionskatastrophe im Ju li 194S von 
allen D ächern der U m gebung die Bim sstegdielen herunter-

A bb. 12. Vorschlag zu einem Stahlskelett m it kreuzweise bewehrten 
Stahlbetonplatten und Verbundwirkung.

N ew  Y ork, 22 m breit, 86 m lang mit 38 Geschossen und  
160 m hoch). Bei 8,53 m B undw eite genügten Längsträger 
I P 14 m it entsprechend aufgestelzten Decken. D ie v ie 
len V ersorgungsleitungen lassen sich im m ittleren D ritte l 
leicht durch die Betonstege führen. N u r an den M ittcl- 
stü tzen sind wegen der W indaussteifungen hohe T räger 
vorzusehen.

B esonders w irtschaftlich ist die kreuzw eise bew ehrte 
S tah lbetonplatte . Bei A usbildung  der U nterzüge in V er

diese K onstruk tion  ohne weiteres als W ohnungsdecke 
verw endet w erden.

A lle  diese V ersuche w urden  un ter d e r  sachverstän
digen Förderung  unseres B audirek tors S a n t o  ausge
führt.

A bb . 11 zeigt ein B auw erk w ahlw eise in V erbund- 
bauw eisc, bei dem deren V orzüge besonders zur G eltung 
kom m en w ürden  (W olkenkratzer der U n ited  N ations,

Unterzug an der 
Schwindfuge

Randunterzug Normalunterzug Oppanolstreifen 
ä - i , , , . „ , „ „ „ „ 1 - .— ,  '

Schnitt Schnitt
e -

Queraussteifung horizontal 
StohleinsDaruna ca. 12 ka Im 2 Decke beweglich

f c f e z r
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bundbauw eise lassen sich dam it w ahre Ersparnisse er
zielen. D as Schw inden der B etonplatte m uß jedoch b e 
rücksichtigt w erden und  der T rägerrost entsprechend aus
gebildet sein. Kreuzweise bew ehrte D eckenfelder von 
7-7 m u n d  m onolithische B etonplatten  vo n  14-14 m 
G röße u n d  m ehr sind  ohne weiteres möglich. A n  den 
Fugen müssen m it Rücksicht auf das Schwinden Zw illings
unterzüge angeordnet w erden, deren  Q uerverb indungen  
horizontal nachgiebig, aber fü r lotrechte B elastung starr 
sind. Vgl. A bb . 12. D ie D eckenfelder können  dabei a ller
dings n u r als R andfelder berechnet w erden. D as Schwin
den kann  zum  großen  Teil durch geeignete Reihenfolge 
beim  B etonieren verm ieden w erden . D ie Schwindfugen 
w erden zweckmäßig m it einem darübergeklebten  O ppano l
streifen gedichtet.

Zum  Schluß möchte ich noch erw ähnen, daß  das 
Schw inden u n d  Kriechen bei V erbunddecken w ohl das 
rechnerische a beeinflußt, nicht aber die tatsächliche T rag
fähigkeit, un d  auf die kom m t es für den Praktiker 
allein an.

Prof. D ö rnen : W ir haben  den E indruck gew onnen, 
daß  sich die neue M ethode bei Ihnen  schon seit geraum er 
Zeit bew ährt hat. Es ist erfreulich, m it welchem Ziel
bew ußtsein  Sie die Sache verfolgt haben . W ir danken 
Ihnen, H err Z  e n  d 1 e r , auch fü r Ihre Ratschläge und  
A nregungen.

Dr.-Ing. Kurt A lbers, Salzgitter: Vorschlag für 
Schubsicherungen.

N ahezu  alle b isher vorgeschlagenen Schubsicherungen 
sind m it S tim kehlnähten  oder endenden  Flankenkehl- 
nähten  befestigt. Solche V erb indungen  sind  bei wechseln
der oder schw ellender B eanspruchung außerordentlich 
ungünstig. M an vgl. die a -W erte der V orl. V orschriften 
für geschw eißte vollw andige E isenbahnbrücken, Tafel 2, 
Zeilen 14/15, die zwischen 0,56 u n d  1,00 liegen. Eine 
V erm inderung der D auerfestigkeit tr itt auch im D ruck
schwellbereich ein, weil die bedeutenden  Schrum pfzug
spannungen  von  den B etriebsdruckspannungen überlagert 
werden.

Bei den bevorzugten  D übelausführungen  aus auf- 
geschw eißten L, C oder l-S tä h le n  ist neben  der Schub
kraft ein  M om ent (Schubkraft • % D übelhöhe) aufzu
nehm en, w odurch insbesondere bei V erbundw irkung, die 
n u r fü r V erkehrslast w irksam  ist, d ie D auerbruchgefahr 
in den K ehlnähten  selbst und  auch im durchlaufenden 
Trägerflansch verg rößert w ird. G egen diese h ilft auch 
ein Ü berdim ensionieren  d e r  K ehlnähte nicht.

D aß  hier ein schwacher Punkt der V erbundbauw eise 
liegt, ist aus den Schweizer Versucheri [vgl. A . A l -  
b r e c h t ,  Schweiz. B auzeitung 125 (1945) N r. 2 bis 4] 
zu ersehen, obw ohl deren A nzah l zu gering ist, um 
sichere Rückschlüsse auf die unterste, mögliche D auer
festigkeitsgrenze solcher D übelausführungen zu gewinnen.

Ich möchte noch auf einen w eiteren G efahrenpunkt 
geschw eißter D übelausführungen  hinw eisen. K erbw irkung 
und  Schrum pfspannungen erhöhen nach den Erfahrungen, 
die im ehem. Staatl. M atcrialprüfungsam t Berlin-D ahlem  
an geschw eißten K riegsbrückenkonstruktionen gesammelt 
w urden, die T rennbruchgcfahr ganz erheblich. Es er
scheint w eiter notw endig , darau f hinzuw eisen, daß  der 
Beweis noch nicht c rb rad it ist, daß  durch gewisse W erk
stoffeigenschaften, w ie sie durch die Aufschw cißbiege- 
probe bei norm aler P rüftcm pcratur von rd . +  20° nach- 
gewiesen w erden, die T rennbruchgcfahr auch bei tiefen 
T em peraturen  ausgeschaltet ist. Eigene V ersuchsergeb
nisse v o n  A ufschw eißbiegeproben aus Stahlsorten, die 
sich bei der R eichsbahnprobe bew ährt hatten , haben  bei 
T em peraturen von  0° b is — 20° gezeigt, daß  mit der 
T rennbruchgcfahr nach wie v o r zu rechnen ist, w enn 
ungünstige Einflüsse Zusammenkommen.

Es ist deshalb  abzuraten , D übelausführungen mit 
Stirn- bzw . endenden F lankenkchlnähten  zu w ählen, und  
zw ar sow ohl in  den D ruckzonen der S tahlträger als auch 
in deren Z ugzonen , die z. B. bei D urchlaufträgern 
besonders gefährdet sind.

Ich möchte deshalb  eine Schubsicherung vorschlagen, 
bei der die K erbw irkung durch K ehlnahtansätze ver
m ieden w ird  (A bb. 1). A u f dem  O bergurt durchlaufend 
angeschw eißte Flachstähle oder d ie  abstehenden Schenkel 
eines 0 -Stahls erhalten B ohrungen, in  die R ohrdübel e in 
gesteckt w erden. V erankerungen oder B ügel aus R u n d 
stah l können  durch die R ohrdübel gesteckt u n d  durch 
H eftnähte an den  R ohren befestigt w erden, so daß  der 
S tahlträger selbst keine K erbw irkung durch K ehlnähte 
erhält. Bei genieteten T rägem  bietet das gleiche Prinzip

Abb. 1. Vorschlag für Schubsicherung von Verbundträgem.

den V orteil, daß  die Befestigungsnicte nicht durch die 
E inspannm om ente, die bei kurzen D übeln  auftreten , auf 
Z ug beansprucht w erden. Es ist möglich, einen Teil der 
Schubsicherung beim  H auptträgerquerschnitt in R echnung 
zu  stellen. D ie Tragfähigkeit der vorgeschlagenen Schub
sicherung w äre experim entell zu bestim m en.

Prof. D ö rnen : Schubanker müssen m it g röß ter G e
w issenhaftigkeit angeschweißt w erden. D ie N äh te  b leiben 
später unzugänglich. Es ist daher erforderlich, daß  alle 
N ähte in  2 Lagen, besser in 3 Lagen, geschw eißt w erden. 
W enn dies geschieht un d  w ir im übrigen die V orschriften 
der D R  anw enden, dann  dürften  w ir vo r Rückschlägen 
sicher sein, vorausgesetzt, daß  auch der B eton fü r die 
großen  B eansprungen vor den D übeln  zuverlässig ist.

D iskussion.
Prof. D r.-Ing. B. F ritz, K arlsruhe: Ich möchte zunächst 

darauf hinw eisen, daß  die von  D i s c h i n g e r  über das 
Betonkriechen entw ickelten A nsätze nicht als H y p o 
thesen aufzufassen sind, sondern  als m athem atische A u s
w ertung, der durch zahlreiche und  einw andfreie Versuche 
nachgewiesenen Feststellungen anzusehen sind. D aß  sich 
das Kriechen bei ausgeführten B auw erken nicht nach den 
fü r gleichbleibende T em peratur u n d  Luftfeuchtigkeit 
gefundenen L aboratorium skurven vollzieht, dürfte  klar 
sein. Es ist daher abwegig, aus B austeilcnm cssungen, bei 
denen die veränderlichen äußeren  Einflüsse nicht beachtet 
sind, voreilige Schlüsse zu ziehen. D ie A usw ertbarkeit 
solcher M essungen w ird  außerdem  dadurch in  Frage 
gestellt, d aß  sich dabei immer vielerlei Einflüsse ü b e r
lagern.

E inw andfreie M essungsergebnisse zu r B eurteilung der 
Schwind- und  Kriechvorgänge sind n u r von V ersuchen 
zu erw arten, die bei gleichbleibender T em peratur u n d  
relativer Luftfeuchtigkeit durchgeführt w erden un d  bei 
denen m an die einzelnen Einflüsse m öglichst getrennt 
untersucht oder durch geeignete Parallelversuche elimi
niert. U m  den  Einfluß der B ehinderung des Schwindens 
und  Kriechens durch die K oppelung der B etonplatte  mit 
dem S tahlträger zu überprüfen , m üßten para lle l zu den 
M essungen an  V erbundträgern  gleichzeitig an Probe- 
körpem  die unbeh inderten  Schwind- und  K riechm aße 
gemessen w erden.

Es ist das V erdienst von  F r ö h l i c h ,  daß  er von  
den A nsätzen  D i s c h i n g e r s  ausgehend durch A u f
stellung einer im mathematischen Sinne exakten Berech
nung die M öglichkeit geschaffen hat, einfache N äherungs
form eln bezüglich ih rer B rauchbarkeit zu  beurteilen . Ich 
habe durch eine auf den exakten A nsätzen aufbauendc 
G renzfallbetrachtung ein N äherungsverfahren entwickelt, 
daß  sow ohl beim  Kriechen un ter ständig  w irkenden
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M om enten als auch für ein durch Schw indkräfte aus
gelöstes Kriechen zu  genaueren Ergebnissen führt, als 
das von  Dr. F r ö h l i c h  vorgcschlagene N äherungs
verfahren. M eine G ebrauchsform eln sind  nachstehend 
zusam mcngestellt.

R andspannungen  in  S tahlträgern  m it B etondruckplatte.

I. B elastungsfälle o h n e  B etonkriechen.
1. M om ent M  aus ständiger Last beim E inw irkungsbeginn, 

d . h. im  Z eitpunk t f =  0.
2. V orübergehend auftretendes M om ent M  im E inw ir

kungszeitpunkt t.
M =  M b + M e + N  a

A bkürzungen :
E 'F e = K e . EboFb =  K L,  1 
E J e = S e . EbJ b = S bJ

T a b e l l e  1

Abb. 1.

1

N  =  a0 a M  (+  als D ruckkraft) 

)'

(2)

(3)

(4)

(5) 

(6. 7) 

(8 ,9 )

. N  M b d°,u
R an d sp an n u n g en : ob =  — •=- T ------ =----

t b Jb

N  M ' h ° lu
o°e, u= + y

e Je

II. Belastungsfälle m i t  Betonkriechen.
1. A usw irkung  eines vom  Z eitpunkt t =  0 an ständig 

vorhandenen  M om entes M  im B charrungszeitpunkt 
f =  tE m it dem Endkricchm aß cpE.

K oppclungszah l: a = a 0 ‘ fc°
K b o

V d  = a<pE

ideeller E lastiz itä tsm odu l: E l, =

±  (aus T abelle  1 zu  entnehm en),

-¡>o
bi 1 + V d <Pe

El i Eb =  K bi < EbiJb =  Eli 

«of =
1

N  =  a Qi - a ■ M

M e =  M b 
¿bi

R andspannungen  nach G l. (6) b is (9).

( 10)

(11)

( 12)

(13)

(14)

(15)

(16)

(17)

a c p E V D V s a c p E V D V s aq>E V d xps

0,00 1,000 0,500 0,35 1,197 0,529 0,90 1,672 0,574
0,05 1,025 0,50t o,to 1,229 0,533 1,00 1,718 0,582
0,10 1,052 0,508 0,45 1,263 0,537 1,20 1,933 0,598
0,15 1,079 0,513 0,50 1,297 0,541 1,40 ■ 2,182 0,613
0,20 1,107 0,517 0,60 1370 0,550 1,60 2,470 0,628
0,25 1,136 0,521 0.70 1,148 0 558 1,80 2,805 0,642
030 1,166 0,525 0,80 1,532 0,566 2,00 3,19-1 0,656

2. A usw irkung eines im Z eitpunk t f =  0 beginnenden 
Schw indens b is zum  B eharrungszeitpunkt l =  tE m it
dem unbeh inderten  E ndschw indm aß e°.  a  nach G l. (10).

eafE 1
v s = ^ r - - - ^ r  (18)e° V - \  a<pE 

(aus T abelle 1 zu  entnehm en).

Eh, = ■;—
1 +  V s  <Pe

K bt und  Sbi nach G l. (13), a oi nach G l. (14).

(19)

Abb. 2.

N  =  e°s aai(Se +  Sbi) ( + Zug)

M b =  <  •
M  =  e° ■ a,„.

i - S'bi

=  +
N

+

*-se
M b d°lu

K ontro lle : M b +  Me — N  • a =  0 . 

+
o0/ü _  _  JV  M e h°'“

Je

(20)
(21)
(22)

(23, 24) 

(25, 26)

B eton m it N orm alzem ent: e° =  0,0002 bis 0,0005,
B eton m it hochw ertigem  Z em ent: s° =  0,0003 bis 0,0006.
Die Gl. (1) bis (9) fü r Belastungsfälle ohne Betonkriechen 
ergeben sich elem entar aus den  Gleichgewichts- un d  V e r  
träglichkeitsbedingungen. D ie N äherungsform eln  G l. (13) 
bis (26) fü r B elastungsfälle m it B etonkriechen ergeben sich 
bei E inführung des „ideellen Elastizitäts- bzw . Kriech
m oduls“

Ebi =  £ 'f,o/ ( l  +  V  <Pe)
in  die G l. (1) bis (5). D ieser ideelle M odu l unterscheidet 
sich von  dem  von  F r ö h l i c h  benützten  M odu l

E bi ~  E bo, (  1 +  <Pf) 
durch den der T abelle 1 zu entnehm enden B eiw ert xp, 
durch w elchen die E igenart der Q uerschnittsanordnung 
un d  der Q uerschnittsgrößen F und  J berücksichtigt w erden 
kann . D as is t bei dem  F r ö h l i c h  sehen N äherungs
verfahren  nicht möglich, so daß  es je nach den vorliegen
den Q uerschnittsverhältnissen u. U . wesentlich ungenauer 
ist. Beim Vergleich der Beiwerte xp D die fü r ständige und  
gleichblcibende Biegemomente gelten, un d  xps  fü r den  
Fall des Schwindens, sieht m an, daß  der v o n  F r ö h l i c h  
vorgeschlagene M odu l bei der B erechnung der Schw ind
kräfte zu  unbrauchbaren  Ergebnissen führen m uß. Ich 
nehm e an , daß  F r ö h l i c h  aus dieser E rkenntnis heraus 
fü r die B erechnung der Schw indspannungen daher einen 
anderen  W eg beschritten hat. E r ist dabei zu Form eln 
gekom m en, in  denen der E influß des Kriechens durch 
einen fü r alle  R andspannungen  des betrachteten Q uer
schnittes gleichbleibenden A bm inderungsbeiw ert berück
sichtigt w ird. [Vgl. F  r ö h  1 i c h  : Z . V D I 91 (1949) S. 554.]



DER BAUINGENIEUR
25 (1950) HEFT 3 Diskussion. 93

D a sich Kriechen wie eine V erm inderung des Beton- 
E lastizitätsm oduls Eb bzw. eine E rhöhung der V erhältnis
zahl n ausw irkt, m uß sich zw angsläufig auch eine V er
lagerung der Schwerachse des V erbundquerschnittes ein
stellen. D a sich bei A nw endung  der N äherungsform el 
von  F r ö h l i c h  eine solche V erlagerung aber nicht ergibt, 
kann  sein V erfahren  zur B erechnung der Schw indkräfte 
bei Berücksichtigung des Kriechens nicht richtig sein.

Für den praktischen G ebrauch halte ich es auch nicht 
fü r zweckmäßig, N äherungsverfahren  vorzuschlagen, in  
denen bei der Berücksichtigung des Kriechens infolge 
ständiger M om ente m it ideellen, d. h. umgerechneten V er
bundquerschnittsgrößen  un d  den eingliedrigen Spannungs
form eln gerechnet w ird, w ährend  bei der Berücksichtigung 
des schw indbedingten Kriechens die nicht umgerechneten 
Q uerschnittsgrößen eingesetzt u n d  die zw eigliedrigen 
Spannungsform eln verw endet w erden. Z u  diesem unein
heitlichen V orgehen w ar F r ö h l i c h  dadurch gezw ungen, 
daß  der von  ihm vorgeschlagene ideelle B eton-Elastizitäts
m odul n icht allen  vorkom m enden K riechvorgängen an 
gepaßt w erden konnte. Bei E inführung m einer Gl. (121 
und  (19) können  derartige N achteile verm ieden un d  die 
erwünschte E inheitlichkeit der U ntersuchungsm ethoden 
erreicht w erden.

D r.-Ing. H erb e rt Fröhlich, O ffenbach/M ain. Z u r K lar
stellung ist cs notw endig, nochmals auf den U nterschied 
zwischen dem Kriechen un ter ständig  w irkender Belastung 
und  dem durch die Schw indspannungen ausgelösten K rie
chen hinzuw eisen. W ährend  das erstere von  dem Z eit
punkt ab, an  dem die B elastung w irkt, eintritt, w ird  das 
Kriechen infolge Schw inden praktisch mit dem A bbinden  
u nd  E rhärten des B etons ausgclöst. F ür das „Lastkriechen“ 
ist dem nach v o n  einem  E lastiz itä tsm odul EBo auszugehen, 
der wesentlich höher liegt als der A usgangsm odul für 
„Schwindkriechen“.

Für Lastkriechen habe ich un ter V ernachlässigung einer 
etwa vorhandenen  schlaffen B ew ehrung der B etonplattc 
die genaue Lösung entw ickelt [B auingenieur 24 (1949)
S. 300] u n d  außerdem  in  meinem V ortrag  ein N äherungs
verfahren angegeben, welches in einer E rhöhung der Zahl 
n besteht. D a m it der erhöhten Z ahl n  der V erbund
querschnitt erneut zu berechnen ist, sind  alle Eigenarten 
des Q uerschnittes m iterfaßt. D en gleichen W eg, durch 
E rhöhung des n-W ertes das Lastkriechen näherungsweise 
zu erfassen, g ib t D i s c h i n g e r  im B auingenieur 24 
(1949) S. 329 an. F r i t z  b ring t ein weiteres N äherungs
verfahren, das auf G ru n d  der genauen Lösung entwickelt 
ist und  sich au f einen erw eiterten ideellen F-M odul stützt. 
Unzweckm äßig is t dabei m. E., d aß  außer den bekannten 
E-M oduli, dem  federnden  E lastiz itä tsm odul EBo u n d  dem 
D i s c h i n g e r  sehen K riechm odul EBt noch ein w eiterer 
M odul Ebl eingeführt w ird, der zudem  nicht eine reine 
S toffkonstante, sondern  durch die (¿»-Werte von  den  Q u er
schnittseigenarten abhängt.

F ür das Schw indkriechen führt die genaue Lösung auf 
2 bzw. 3 oder 4 sim ultane D ifferentialgleichungen, je 
nachdem eine etwa vorhandene schlaffe B ew ehrung in der 
B etonplatte m it m ittiger oder außerm ittiger A nordnung  
vernachlässigt oder in  die R echnung einbezogen wird. 
Bei durchlaufenden T rägern  tritt fü r jede zusätzliche 
M ittelstütze eine w eitere D ifferentialgleichung hinzu. D ie 
V erhältnisse liegen also hier etwas kom plizierter. Ein 
N äherungsverfahren durch E rhöhung der Z ahl n führt, 
wie auch von  D i s c h i n g e r  festgestellt, in diesem Falle 
nicht zum Ziel. D as von  F r i t z  vom  Lastkriechen über
tragene N äherungsverfahren  kann nu r anhand  der ge
nauen Lösung für das Schw inden einschl. Kriechen ü ber
prüft w erden. So z. B. erscheint es mir nicht w ahrschein
lich, daß infolge Kriechens des B etons die Schw indspan
nung in  der B etonplatte ih r Vorzeichen wechseln kann. 
Das von  m ir in  Z . V D I. 91 (1949) S. 554 angegebene N ähe
rungsverfahren ist n u r gültig  bei sehr hoher Steifigkeit des 
S tahlträgers oder bei V erbundträgern  aus S pannbeton
balken u n d  B etonplatte, die beide gleichzeitig dem Krie
chen unterw orfen  sind. D ie in meinem V ortrag  ange
gebenen Form eln fü r das Schwinden einschl. Kriechen sind 
aus der genauen L ösung fü r den einfachen Balken un ter 
V ernachlässigung der etwa vorhandenen  schlaffen Stahl
einlagen in  der B etonplatte als N äherung  abgeleitet und

stehen in  Ü bereinstim m ung mit den von D i s c h i n g e r  
neuerdings angegebenen Form eln.

Die U nterschiede in  der A uffassung hinsichtlich der 
beiden N äherungsverfahren u n d  der Schw indberechnung 
un ter Einschluß des Kriechens w erden am zweckmäßigsten 
in  einer gem einsam en A ussprache m it H errn  Prof. F r i t z  
geklärt w erden. H insichtlich der genauen B erechnung der 
Kriechvorgänge besteht Ü bereinstim m ung.

Prof. D örnen : Prof. F r i t z  weicht m it seiner A uf
fassung in  mancher H insicht v o n  H errn  D r. F r ö h l i c h  
ab. Ich habe  aber den  Eindruck, daß  es sich nicht um 
G rundsätzliches handelt, un d  die Schwindfrage w ird  sich 
m einer A uffassung nach leichter lösen, als m an auf den 
ersten Blick annehm en muß. W äre es nicht möglich, daß  
die beiden H erren  D r. F r ö h l i c h  und  Prof. F r i t z  sich 
bis zur nächsten Tagung auseinandersetzen? (Beide H erren  
sind einverstanden.)

Prof. D r.-Ing. O . H . S teinhardt, K arlsruhe: Ü b e r das 
planm äßige A bn ie ten  bei S tahlträgern  in  V erbundbau 
weise. N eben  W alzträgern  un d  vollw andigen T rägern  sind 
auch die Fachw erkbalken zu beachten (m ehrteilige Fach
werke, solche mit einfachem Strebenzug u. a. m.).

D as genietete Fachw erk b ietet in V erbund  m it S tahl
beton-D ruckplatten  besondere V orteile, insofern  man 
durch „planm äßiges A b n ie ten“ un d  andere M aßnahm en 
U nterspannungskonstruk tionen , G erüste u. dgl. einsparen 
kann, w obei tro tzdem  eine einfache U m lagerung der 
Spannungen aus Eigengewicht und  B etonballast vom  
S tahlträger-O bergurt in die B etonplatte zu erreichen ist.

B ei der b isher üblichen Form  der S tahlträger in  
V erbundbauw eise treten — schon bei einfachen B alken
brücken — tro tz  „exakter" T heorie un d  einw andfreier 
Bercchnungsweise insofern Schwierigkeiten auf, als m an 
die Eigenschaften des B etons nu r schwer zu erfassen 
vermag. D iese Schwierigkeiten können  bei A nw endung  
von  genieteten S tahlträgern gegenüber geschweißten oder 
gew alzten stark  herabgem indert w erden. Sie können  für 
Fachw erkträger fast vollkom m en überw unden  w erden.

Ein vollw andiger T räger w eist im Steg neben  N orm al
spannungen auch Schubspannungen au f; das in  ihm 
bestehende K raftfeld  ändert sich bei System abw andlung 
im V erbundquerschnitt auf kom plizierte W eise. A nders 
beim Fachw erkbalken: H ier liegen die „H auptnorm al
spannungen“ in  ihrer Lage fest, und  cs entsteht bei F re i
machung eines einzelnen Spannungsbündels (S tabkraft 
o der Stabkraftzuw achs) eine leicht übersehbare Kine-

Abb. 3. Doppelter Anschluß der Streben an „ Plattengurt * (Schrauben bzw.
Niete) und ßetonplatte (Dübel und Bügel).

matik, a. h. das P rinzip der v irtuellen V errückungen 
liefert eindeutige G leichgewichtszustände.

M acht m an sich die Tatsache zu N utzen, daß  eine 
genietete S tah lkonstruk tion  v o r dem A bnie ten  verschraubt 
w erden m uß, so h a t m an nach A bb . 3 die M öglichkeit, 
bei A nschluß der Fachw erkstreben einerseits am O ber
gurt, andererseits in der S tahlbetonplatte m ittels D übeln  
und  B ügeln, durch Lösen d e r geschraubten V erschraubung 
am O bergurt die S tabkraftdifferenz AO  in die S tah l
betonplatte  zu  verlagern. D urch systematisches V orgehen 
in  diesem Sinne kann  eine beliebige E ntlastung  des O ber
gurtes bei gleichzeitiger B elastung der Fahrbahnp la tte  
erreicht w erden, vgl. A bb . 4. Ich bitte daher, auch den 
Fachw erkträger im A uge zu behalten.

Prof. D örnen : D er V orschlag ist außerordentlich
interessant u n d  bestechend, und  sow eit man in  der Eile 
übersehen kann, w ohl auch zu  verwirklichen. W ir w ürden  
uns freuen, darüber demnächst m ehr zu  erfahren.
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Präsident H ilfer, M ünster: W ir haben  erkannt, daß  
die Statik des S tahlyerbundträgcrs stark  von den klim a
tischen V erhältnissen an der B austelle un d  von  der Zeit 
beeinflußt w ird. M an ist w ohl der A nsicht, daß  sich das 
B auw erk nicht m ehr wesentlich ändert, nachdem  das dritte 
Jah r vo rbei ist. D er B eton steh t aber auch nach 3 Jahren 
w eiterhin noch un ter dem E influß der Zeit.

D ie Leistung des B auw erkes b leib t n u r dann  unverän
dert, w enn der V erbundkörper erhalten  bleibt. Das 
gleiche gilt fü r die V orspannung. W ir w erden also vor-

Stahlbeton-Plalte (plastisch weich) O.K. l PB.

stählerner Houpttröger

7 W W w V \ 7 V V V \
Pestkräfte im t

•'tonp/otti •fy-.

i

■'  ö.
p

T 1 - .

l n m i r v w v i v w m B T

A A A A A A A A A A A A
Druckkraft in der
Betonplatte

Abb. 4. Erläutcrungsbcispielc zum neuen Bau- und Montageverfahren.

gespannte und  V erbundbrücken  beobachten müssen, ob 
sic hinsichtlich der L ebensdauer den zu stellenden A n 
sprüchen genügen w erden.

Prof. D ö rn en : W ir danken Ihnen, H err Präsident, 
für Ihre begründete M ahnung  zur Vorsicht. W ir haben 
eine einfache M öglichkeit laufend zu  prüfen , o b  V erbund
w irkung und  V orspannung noch bestehen. W enn diese 
nämlich gestört sind, m uß sich das bei der D urchbiegung 
zeigen. Eine gew issenhafte K ontrolle, wie w ir sie von 
geschweißten S tahlbauten  gew ohnt sind, w ird  w ohl nötig  
sein,

Dr.-Ing. Erich K espcr, D ortm und: Es scheint der 
W unsch berechtigt, den Form eln der Statik eine derartige 
Form  zu geben, daß  m an sich leicht ihre B edeutung vor- 
ste llcn  kann. D ie V erdübelungskraft 

Eu - A t - e ,

4 - + -Jb +  n Jc
+ 1

nF.

versteht un ter e unm itte lbar das jew eilige Schw indm aß, 
etw a 0,4 °/oo oder 1 °/«o. D er Z ähler Z s, und' dam it die ver
b leibende B etonzugkraft Z, is t p ropo rtional dem 
Schwindmaß, dem E lastizitätsm odul u n d  der Q uerschnitts
fläche des Betons. D er N enner berücksichtigt, daß  sich 
d ie G röße  Z  abm indert, w enn der B eton auf e iner nach
giebigen U nterlage liegt. D ie N achgiebigkeit der U n ter
lage w ird  ausgedrückt durch v  (G estaltungsfaktor), f l  ~- 
F j F b (B ew ehrungsfak tor) u n d n =  Ee/Eb (E lastizitätsfaktor).

D er G estaltsfaktor hat die Form

1 +
+

lä ß t sich in  fo lgender Form  durchsichtig schreiben

z - - A — ,
1 + —

H n
w orin  Zs -  rs EbFb die Z ugkraft bedeute t, die aufgew en
det w erden m üßte, um den durch Schw inden verkürzten  
Beton w ieder auf seine A usgangslänge zu bringen. Es 
ist n icht nötig , das Schw indm aß auf dem  U m w eg über 
einen T em peraturunterschied  auszudrücken, sondern  man

D arin  ist e der A bstand  der Schw erpunkte d e r beiden 
Q uerschnittsteile, näm lich des B etonteiles u n d  des S tahl
teiles, ferner sind  i e und  ib deren T rägheitsradien.

Je kleiner die N achgiebigkeit ist (im G renzfalle eine 
starre U nterlage), desto  g rößer b le ib t Z  (bis zum  G renz
w ert Z  =  Zs, der entsteht, w enn der zw eite T eil des N e n 
ners 0 w ird). Je  nachgiebiger die U nterlage ist, desto 
k leiner w ird  Z. D ie N achgiebigkeit w ird groß , w enn Ec 
im V erhältn is zu Fb k lein  ist, ferner w enn  v  g roß  w ird, 
was durch g roße E xzentriz itä t u n d  kleine S teifigkeit der 
e inzelnen Q uerschnittsteile erreicht w ird. In  v ielen  Fällen 
ist ib gegenüber ic vernachlässigbar klein.

W ill m an die B ehinderung  des Schw indens durch die 
R undstahlein lagen im B eton berücksichtigen, so ist zu 
überlegen, ob  n icht die einfache H inzurechnung  der 
R undstahlein lagen zum S tahlquerschnittsteil in  dieser 
Form el schon zum  Ziele führen  w ird. Selbstverständlich 
gilt diese B etrachtung n u r fü r das reine Schw inden ohne 
Rücksicht auf ein K riechen des Betons.

D r.-Ing. K. M icsel, Lübeck: S t a h l b l e c h b e t o n 
d e c k e  (W EM I-Dccke). F ü r G ebäudedecken habe ich eine 
V erbundkonstruk tion  aus abgekanteten  bzw. gew ellten 
Schalungsblcchcn vorgeschlagen, m it denen  der Beton 
durch eine besondere Schubarm ierung innig verbunden wird. 
D iese D ecke h a t sich bei B elastungsversuchen gu t b e 
w ährt. M it freundl. U nterstü tzung  der G utehoffnungs
hütte, S terkrade, w urden  in deren V ersuchsanstalt zwei 
B elastungsversuche durchgeführt, bei denen  auch Span
nungsm essungen m it Setzdehnungsm essern vorgenom m en 
w urden. D ie Ergebnisse sind  im Z usam m enhang m it dem 
T hem a „Stahlverbund-B auw cise“ von  Interesse.

Es w urde eine D ecke geprüft, bei der d e r B eton  auf 
die freigespanntc U nterkonstruk tion  aufgebracht w urde, 
w ährend eine zweite Decke w ährend  des B etoniervorgan
ges in  der M itte abgestü tzt war. D ie S tütze w urde erst 
nach dem A bb inden  entfernt.

D ie aus dem Schw inden gemessenen S pannungen stan
den in  keinem  auch n u r annäherndem  V erhältnis zu den 
Spannungen, die sich aus der Bcrcchnungsw eise von 
H a u l e n a ,  C o r n e l i u s  und  F r ö h l i c h  ergeben 
sollten, obw ohl dieselben theoretischen V oraussetzungen 
auch hier zutreffen. D ie w ährend  der B etonierung frei ge
lagerte D ecke erhielt sogar eine (resultierende) Z ugkraft 
im Schalungsträger. F ür den in  der M itte abgestützten 
Schalungsträger ergaben sich aus Schw inden D ruckkräfte, 
die in Deckenmitte bis zu 35 % über den theoretisch er- 
rechneten lagen. A ls nach 4 W ochen die Stütze entfernt 
w urde, bog  sich die D ecke etwa doppelt so stark  durch, 
als der Eigengewichtswirkung entsprach, und  etwa 3—4mal 
so stark, als nach der erw ähnten T heorie zu erw arten 
wäre. D ie A bw eichungen ließen sich auch nich t an 
nähernd  aufklären. W ährend  die Schw indspannungen in 
der abgestützten Decke keine m eßbare B iegung hervorge
rufen  hatten , riefen die E igenspannungen nach Entfernung 
der Stütze eine starke D urchbiegung und  innere Span
nungsverlagerung hervor. D ie Spannungsänderung  an 
der U nterkante der D ecke (mit 600 kg/cm2 Zug) w ar 
etw a dopnelt so groß, wie bei der frei aufgelagerten 
Decke. Bei durch laufender V erbundkonstruk tion  un d  
auch bei A bstü tzung  d e r  T räger w ährend des B etonie
rens w ird  man deshalb  besondere B eachtung dem F r e i 
w e r d e n  v o n  E i g e n s p a n n u n g e n  schenken 
müssen, die un ter einem  statisch unbestim m ten Z w ang 
entstanden  sind.
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Bei der frei aufgelagerten D ecke b lieb  b is nahe an die 
B ruchlast heran  das sog. S tadium  I erhalten  und  die ge
messenen S tah lspannungen lagen durchw eg niedriger als 
die rechnerischen. Bei der zunächst abgestützten P latte 
gab das innere G efüge des B etons schon bei zweifacher 
N utz last m erklich nach, un d  von  da  an stiegen die ge
messenen S tahlspannungen u n d  D urchbiegungen schnell 
über die rechnerischen W erte. A uch  diese D ecke e r
reichte eine dreifache B ruchsicherheit, w ahrend  die erste 
Decke über 4fach aushielt. D er V erbundträger kann also 
stark w echselnde E igenspannungen n ich t so gut verarbei
ten, wie w ir d ies vom  Stahl gew ohnt sind. Bei der ab 
gestützten D ecke treten  offensichtlich Spannungsw echs^l 
in  den V erdübelungen  ein, die der V erbundw irkung  auf 
der B etonseite schaden. Bei S tahl haben  w ir es nicht 
notw endig  — abgesehen vielleicht von  besonderen Fällen 
des Schw eißens — auf E igenspannungen bei der B eurtei
lung d e r  T ragfähigkeit R ücksicht zu nehm en. Im  S tah l
betonbau  ist die P lastizitätstheorie noch um stritten, weil 
dem Plastizieren unm itte lbar der Bruch folgt. Bei V er
bundkonstruk tionen  haben  nach meinem Versuch die 
Eigenspannungen offensichtlich einen E influß auf die 
Bruchsicherheit. D ie grundlegenden  A nnahm en für die 
Berechnung der V erbund träger sind  m. E. noch nich t ge
nügend geklärt. D iese K lärung  scheint m ir zunächst nu r 
von  der Versuchsseite her möglich zu sein. H ier möchte 
ich mit H errn  Z e n d l c r  sagen: Z uerst kom m t cs darauf 
an, was d ie K onstruktion  gegen B ruch hält. V ersuche 
und  T heorie  müssen sich d an n  m öglichst w eit zu nähern  
versuchen. D en  E igenspannungen m uß m an sicherlich 
Beachtung schenken, w enn die V erburrdbauw eise auch 
bei durchlaufenden  T rägem  angew endet w erden soll.

Beide untersuchten  D ecken brachen übrigens durch 
V ersagen der Schubarm ierung. D iese w ar in Rücksicht 
auf den  Versuchszw eck schwach bem essen. Bei der B ruch
last war trotzdem  d ie  W ürfeldruckfestigkeit des B etons be
reits wesentlich überschritten , ohne daß  sich hier B ruch
erscheinungen zeigten.

Prof. D r.-Ing. E. K ohl, B raunschw eig: 1. Es w ird an 
geregt, bei der Bem essung von  S tah lverbundträgern  den 
in w eiten  G renzen  schw ankenden E lastizitätsm odul Eb des 
B etons auszuschalten , also  für die B iegefestigkeit Ee ■ ] v

zu setzen, mit ] v -■ ] e +  — Jb als T rägheitsm om ent des V er

bundquerschnittes, das auf den Elastizitätsm odul Ee = 
2100 t/cm 2 des Stahles bezogen ist. S tatt den S tah lquer
schnitt m it n zu  m ultiplizieren, ist es für den S tahlbau 
zw eckm äßiger u n d  natürlicher, die „wirksame B etonp la t
tenbreite“ bin e inzuführen un d  dam it den E-M odul des 
Betons ganz aus der R echnung verschw inden zu lassen. 
(B em erkung: D er Beifall zeigte die Zustim m ung der Fach
welt. Das V erfahren dürfte  bes. für die Bemessung des 
Stahlträgers geeignet sein.) 2. D en D übeln  fällt auch die 
A ufgabe zu, ein A bheben  der B etonplatte vom  Stahl
träger zu verhindern . Ich glaube nicht, daß  unter ge
w öhnlichen V erhältn issen  ein A bheben  eintreten kann. 
Bei einem einfachen B alken m it glcichblcibendcm  Q uer
schnitt und  gleichm äßig verteilter B elastung sind die auf 
B etonplatte und  S tahlträger entfallenden A nteile qj, und  
qe an d e r  G esam tlast q (t/m) zu erm itteln aus

(a und  e A bstände der Schw erpunkte des Betons- bzw. 
S tahlquerschnittes von O K -Stahlträger, z =  H ebelarm  der 
inneren K räfte, Job und  ] oe auf die eigenen Schw er
achsen bezogen). D ie Pressung zwischen O bergurt und  
B etonplatte is t gegeben durch ( q e — ge)  und  dürfte stets 
positiv  sein, da  das Eigengewicht ge des Stahlträgers im 
allg. w esentlich k leiner sein  w ird  als q e. D araus darf 
allerdings n ich t geschlossen w erden, daß  Schubdübel 
allein genügen, denn die Schubspannungen im  Beton, 
dürften häufig die zulässigen W erte überschreiten, so daß  
zu  deren A ufnahm e besonders bei hohen V outen beson
dere V orkehrungen getroffen w erden müssen. (Bemer
kung des H erausgebers: H ier dürfte  auch die K rümm ung 
der F ahrbahnplatte  eine Rolle spielen.)

D r.-Ing. K .-H . H erber, H am burg : D ie verhältn ism äßig  
kom plizierte B erechnung m it verschiedenen n-W erten für 
Eigengew icht und  V erkehrslast un ter Berücksichtigung 
von  K riechen u n d  Schw inden ist n icht in  allen Fällen er
forderlich, w enn m an nach dem B ruchm om ent bem ißt. 
N ach einem A ufsatz von  A l b r e c h t  in d e r Schweiz. 
B auzeitung 125 (1945) ist das B ruchm om ent unabhängig  
davon, ob  z. B. e in  Teil der B elastung als V orbelastung 
auf den Stahlträger allein aufgebracht w ird. Es w äre w ün
schenswert, w enn geklärt w ürde, in  w elchen Fällen die 
Bemessung nach dem B ruchm om ent erfolgen kann, statt 
nach den üblichen zul. Spannungen.

Z u dem V ortrag  K l i n g e n b e r g  w ird  bem erkt, daß  
bei der im Beispiel gegebenen B erechnung der Span
nung  an den S tah ldübeln  n u r die aus der Schubkraft sich 
ergebende Spannung berücksichtigt ist, jedoch nicht die 
in  diesem  Q uerschnitt bereits vorhandene D ruckspannung 
(infolge B iegung des V erbundträgers usw.). Es w äre zu 
klären, ob n ich t beide Spannungen add iert w erden 
m üßten.

Schließlich w ird darau f aufm erksam  gemacht, daß  die 
B erechnungsgrundlagen fü r massive B rücken D IN  1075 in 
§ 8 ,2  einen A bsatz  enthalten , d e r den V erbundträger 
gegenüber der reinen Stahlbetonbrücke benachteiligt.

Prof. D r.-Ing. F . Schleicher, D üsseldorf: Eine kleine 
W iederholung ist vielleicht n icht ganz überflüssig. Für 
die Tragfähigkeit von  S tah lverbundbalken  ist ausschlag
gebend einerseits die D ruckfestigkeit der B etonplatte und  
andererseits der vo ll plastizicrte Stahlquerschnitt. Bei der 
Plastizierung verschw inden daher d ie  E igenspannungen. 
Solange der V erbund  erhalten b leib t, d. h. bei ausrei
chender V erdübelung, ist die B ruchbelastung deshalb  u n 
abhängig von den E igenspannungszuständen infolge 
Schw inden, Kriechen, M ontagem aßnahm en.

A nders steht es hinsichtlich der G ebrauchslasten. 
W enn es sich darum  handelt, d ie Rissegefahr, die D urch
biegungen oder die w irklich vorhandenen  Spannungen zu 
beurteilen, müssen die oben erw ähnten Einflüsse berück
sichtigt w erden. In  manchen Fällen w ird sich deshalb 
empfehlen, die B erechnung für zwei B elastungszustände 
durchzuführen, näm lich fü r die G ebrauchslasten un d  für 
die Bruchlast.

D r. K lingenberg: D er dreiachsige Spannungszustand 
setzt selbstverständlich eine entsprechende A rm ierung 
voraus.

Reg.-Bmst. Z endler: F ür unsere H ochbauten  w ird n- 
frei gerechnet, dj h., auf d ie B ruchlast bezogen.

Dipl.-Ing. U .W iechert, Freiburg/Br.: Brücke über 
den Leopoldskanal bei Oberhausen (Breisgau).

D as Badische Finanzm inisterium , B audirektion , A bt. 
S traßen, hat m ehrere Brücken in  der S tah lverbundbau
weise — m eist m it Stützw eiten von etw a 12 m — gebaut. 
Die bedeutendste  davon  ist die Brücke über den  Leopolds
kanal, die nach Brückcnklasse II bem essen ist (A bb. 1) 
und  5 einfache B alken mit je rd . 12 m Stützw eite besitzt 
(A bb. 2). D ie unm itte lbar befahrene S tah lbctonplatte  ist 
in Längsrichtung waagrecht. D ie Entw ässerung erfolgt in

- P T - 1 - -------------- --------------------5,00---------------------

1 • t V

---- - y - m

Abb. 1. Querschnitt.

Q uerrichtung u n d  weiter in  Längsrinnen, A b b . 3. D ich
tung der quer laufenden B ew egungsfugen über den 
Stützjochen m it A lcuta-Fugenblechen.

D er B eton (340 kg Zem ent/m 3 Fertigbeton) w urde mit 
Innenrü ttlern  verdichtet. D ie W ürfelfestigkeit w ar Wb2s 
=  394 bis 600 kg/cm2, im M ittel 480 kg/cm 2. Z u r V erdübe
lung w urde ein w ellenförm iger R undstah l auf die T räger
oberflansche aufgeschweißt (A bb. 4 und  5). W ir vereinten 
dies m it dem A nschw eißen der unteren Q uerbew ehrung. 
Im m ittleren D ritte l steigen u n d  fallen die W ellen ab 
w echselnd un ter 4 5 °  (A bb. 4 b), in den äußeren D ritteln  
bestehen sie aus schrägen und  lotrechten T eilen  (A bb . 4 a). 
A u f die E rläuterung der W irkungsw eise der gew ählten



9 g  U. W i e c h e r t ,  Brücke

V erdübelung und  Schubbew ehrung kann  w ohl verzichtet 
w erden.

Bei der O berhausener Brücke w urden  die Schw eißun
gen von der Firm a Gres-chbach, H erbolzheim er Eisen
industrie, H erbolzheim , an der Baustelle ausgeführt. (Bei 
einer w eiteren gleichartigen Brücke bei A u am Rhein 
w urde die W erkstattausführung gew ählt. Selbstverständ-

Stahlträgers ersetzen, w as in kurzer Z eit durch erwärm te 
Luft oder Flüssigkeit geschehen kann. M an erkennt hier 
zugleich die B edeutung, die dem V oreilen der T em pe
ratu ränderungen  im Stahlteil der V erbundkonstruk tionen  
zukomm t. D er Tem peraturw echsel ist so häufig, daß  sogar 
eine Erm üdung der V erbundzone nicht ausgeschlossen ist. 
Diese Erscheinung w ird  am ungünstigsten bei Stahl-

Über den Leopoldskanal. DER BAUINGENIEUR
r  25 (1950) HEFT 3

Abb. 2. Brücke über den Leopoldskanal bei Oberhausen (Breisgau).

lieh m ußten  h ier an Stelle der durchgehenden unteren 
Q uerbew ehrung zusätzliche kurze Q uereisen aufgeschweißt 
w erden.) ,

Eine besondere V erdübelung  zur Ü bertragung  der 
Schwiridkräfte an  den T rägerenden  w urde von uns 
bereits im N ovem ber 194S beim  E ntw urf fü r die M ühl

bachbrücke bei Riegel vorgesehen, aus
geführt haben w ir sie zuerst im Frühjahr 
1949 bei der E lzbrückc in  U nterprech tal 
A uf die T rägerenden w urden  R undstah l
fächer aufgeschweißt, die in  das P latten
innere etw as ansteigen un d  w ohl am 
besten  keine E ndhaken erhalten, um die 
Schw indkraft ohne  U nstetigkeit zu  sam 

meln (A bb. 6, 
vgl. auch A bb. 5). 
D ie K onzen
tration  der V er
dübelungskraft 
auf den E nd 
punk t d e r  T rä

geroberkante 
stellt natürlich 
eine N äherung  

i dar. In  W irklich- 
1 keit verteilt sich 
i die V erdübe- 
1 lungskraft auf 

eine Länge, w el
che die G rößen- 

Abb. 3. Gehweg und Entwässerung. Ordnung desT rä-
gerabstandes ha

ben m uß. Es könnte sich erweisen, daß  die B eanspruchung 
gar nicht so gefährlich ist. N ützlich wäre es, einm al 
S tahlträger m it aufgelegter B etonplatte ohne V erbund 
darau fh in  näher anzusehen.

A ndererseits m uß m an sich darüber k lar sein: W enn 
sich die B etonplatte am Ende vom  I-T räg e r löst, so ver
m indert das die Schw indzugkraft der Platte nicht, sondern  
diese b leib t am Ende der noch vorhandenen  V erbund

Abb. 4. Verdübelung über den Randträgem.

platte in vo ller Stärke bestehen. D urch K erbw irkung 
dürfte jedoch die V erbund W irkung b is in die Feldm itte 
gefährdet sein. D ie T räg w erkslänge ist ohne Einfluß auf 
die Schw indkraft, so daß  m an bei kurzen und  unbedeu
tenden Brücken genau  so verfahren m uß, wie bei weit
gespannten Trägw erken. D iese Tatsache w eist den W eg 
zu einer zweckmäßigen A usb ildung  von  V ersuchskörpern.

N u n  kann man aber das Schwinden der B etonplatte 
durch ein in  der W irkung  gleichartiges Erw ärm en des

Abb. 5. Wellenförmige Verdübelung und fädierförmige Schwindbcwchrung.
(Photo L. Seele, Herbolzheim/Brsg.)

verbundträgern , die in  Klimas mit schroffem T em peratur
wechsel stehen sollen.

Bei der P robebelastung  am 4. O k tober 1949, vier 
W ochen nach dem B etonieren, ergab sich allein aus dieser 
W ärm ew irkung im Z eitraum  von  je einer S tunde um 
11 U hr eine Senkung u n d  um 17 U h r eine H ebung um 
ru n d  ein V iertel der D urchbiegung aus der g rößten  
V erkehrslast.

Z u r E lim ination der W ärm ew irkung bei M essungen 
an  S tah lverbund trägem  (z .B . der K riecherscheinungen) 
ist es unbed ing t no tw endig , Therm om eter in  der S tahl
konstruk tion  und  im B eton (in P lattenm itte u n d  nahe 
den  Plattenoberflächen) e inzubauen, gegebenenfalls noch 
nachträglich. V on der L ufttem peratur kann niem als aus
reichend genau  auf die Stahl- un d  B etontem peraturen 
geschlossen w erden.

Bei der P robebclastung  w urde jedes Feld in  je 7 Last
stellungen untersucht. D ie D urchbiegungen w aren 15 bis 
25 % geringer, als die Rechnungsw erte für n =  6 bzw. 
Eb =  350 000 kg/cm 2. D ie E rk lärung  findet sich in einer 
gewissen D urchlaufw irkung zwischen den benachbarten

Abb. 6. Schwindbewehrung.

Öffnungen. D ie Q uerverteilung w ar wie erw artet. D ie 
D urchbiegung des M ittelträgers w ar höchstens 10%  von 
dem M ittel der D urchbiegung beider A ußen träger ver
schieden.

D ie (scheinbar) b leibende D urchbiegung nach den 
7 B elastungen w ar im ersten Feld 1,8 mm, im zweiten 
b is vierten Feld 0,6 b is 0,2 m m ; im  fünften F eld  w urde 
eine H ebung  um 0,2 mm gemessen. D ie unw ahrschein
lichen W erte finden ihre Erklärung in  einer Zunahm e der 
L ufttem peratur um schätzungsweise 4° w ährend  der Be
lastung des ersten Feldes bzw. einer A bnahm e um 
schätzungsweise 3° w ährend  der B elastung des letzten 
Feldes. Risse konnten  nicht festgestellt w erden.



DE2̂  ^ ^ ^ m e c k e ,  Wicdbrücke Segendorf. — E. L a u t i ,  Lahnbrücke Friedensdorf.

Dipl.-Ing. M . Thümecke, Rheinbrohl: W ied 
brücke Segendorf.

Die in  der N'ähe von  N euw ied  im Bau befindliche 
Brücke hat 37 m Stützw eite u n d  eine Breite von  5 m 
zwischen den G eländern . Sie ist nach Klasse I berechnet, 
w obei die M öglichkeit einer späteren  Erw eiterung u n d  
B elastung nach Klasse I A  zu berücksichtigen w ar. D ie 
B auhöhe ist 1,860 m, also 1/20. D ie d re i H auptträger sind 
w ährend des B etonierens etwa in  den  D ritte lpunkten

ImGoßospta/f. tm.Sc/ii//zie/on Im tsot/ersciM t

200-10 S t 37
yM iia /te/tctse des 

verbundquersc/iniltes

'=1210-8 S t37

o Sc/weracfise des 
Stahlquersc/iniftes

. =  300-15 S t52 
=  210-20 S t52 
"=180-15 S t 52

Abb. 1. Querschnitt des mittleren 
Hauptträgers in Brückenmitte.

Abb. 2. Verdübelung nach dem Vorschlag 
von Dr.-Ing. H o m b e r g .

r - ' ° e u
kg/cm1

°em
kg/cm*

°eo
kg/cm1

ab
prim är
kg/cm1

8 4- 1050 4- 760 -  280 -  43,5

P 4- 648 4- 474 -  176 -  27,0

^Dampfwalze 4- 272 4- 199 -  74 -  11,4

Schw inden 4- 74 -  14 -  345 +  (2,8)

Kriechen 4- 72 -  14 -  332 4- (11,2)

4- 2116 4-1405 -  1207 -  81,9 
( -  67,9)

Sekundärspannung  der B etonplatte  — 25,6 kg/cm* 

Ü berlagerung  a ller W irkungen  ergibt

max *bo =  “  '81-9  - ' 2 5 '6  =  -  I0 7 '5 k S /Cm’
bzw . - 6 7 ,9 - 2 5 ,6  =  -  93,5 kg/cm* 

B 400 m it <7zul = 1 1 4  kg/cm*.

Dipl.-Ing. Erich Lautz, W iesbaden: Lahnbriicke 
Friedensdorf.

A llgem eine D aten  (A bb . 1): B rückenklajse I ( IA ) , 
B auhöhe 1,60 m, d . h . rd . 1/28, Stegblech 1,30 m, d . h . 
rd . 1/35. D ie kreuzw eise bew ehrte F ahrbahnplatte  ist 18 cm 
stark un d  w ird  unm itte lbar befahren  (2 cm V erschleiß
beton) ; ein evtl. erforderlich w erdender G ußasphalt ist

unterstü tzt. D ie Fahr
bahn  (A bb . 1) w ird  etwa 
14 Tage nach dem B eton 
aufgebracht u n d  dann  
erst die Zw ischenunter
stü tzung  beseitigt. Der 
untere T eil des H au p t
trägers ist aus St 52. D ie 
erredineten  Spannungen 
sind  in  der T abelle 1 
enthalten. D ie Spannun
gen am unteren  R and 
des Stahlquerschnitts und  
am Ü bergang  zwischen 
St 37 und  S t 52 sind da
nach bis zu r zulässigen 
G renze ausgenutzt.

A bb . 2 zeigt die D übel, die für eine Schubkraft von 
je 6 1 berechnet sind. D ie Schw eißnähte (a =  7 mm) haben 
auch das K ippm om ent aufzunehm en. D iese K onstruktion

erscheint insofern ver
besserungsbedürftig , als 
die n u r 10 mm starke 
Ö bergurtp latte  kaum  ge
nügend W iderstand  für 
das K ippm om ent bietet 
u n d  die Schweißnähte 
eine w ellenförm ige V er
w erfung der G urtp lattc  
hervorrufen. Diese ließ 
sich auch dadurch  nicht 
verm eiden, d a ß  die D ü
bel mit der G urtp latte  
verschw eißt w urden, b e 
vo r diese m it dem  Steg 
verbunden  w urde. N ur 
das Richten der G u rt
p latte  gestaltet sidh d a 
durch einfacher. Es 
dürfte sich empfehlen, 
die D übel etwas n ied ri
ger zu halten u n d  ihre 

Z ahl zu verm ehren, um die G röße der K ippm om ente zu 
verringern. Zum  Schutz gegen A bheben  der B etonplatte 
sind an die D übel R undstahlbügel angeschweißt.

T a b e l l e  1. S pannungen  in B rückenm itte.

Abb. 1. Ansicht und Querschnitt der Lahnbriidce Friedensdorf.

bei der Bemessung berücksichtigt. B etongüte B 300 mit 
B etonstahl I. D ie Bem essung erfolgte m it n =  15. G esam t
gewicht der genieteten S tah lkonstruk tion  159 t.

Statisches System: Bei 
der äußers t beschränkten 
B auhöhe ergab sich zw angs
läufig der T rägerrost in 

S tahlverbundbauw eise 
und  A usnützung  der T o r
sionssteifigkeit. Im  O ber, 
gu rt des H auptträgers 
w urde St 37,12 verw endet, 
im  Stegblech u n d  im U n
tergurt St 52.

Die im  O bergurt auf
genieteten W inkeldübel 
sind ausgesteift, w ie aus 
A bb . 2 u n d  3 zu ersehen.
G egen A bheben  der Be
tonp la tte  w urde die
Längsbew ehrung durch 
Löcher im  D übel gefloch
ten. D ie A btriebskräfte 
sind  k lein , so daß  die Abb. 2. Verdübelung.
N ietzugkräfte ohne B e
denken übernom m en w erden können.

D ie torsionssteife R öhre w ird durch die inneren  H au p t
träger, die F ahrbahnplatte  und  einen unteren  Längsver
b u n d  gebildet, die äußeren  H auptträger sind an den

Abb. 3. Verdübelung.

K asten angehängt. L astübertragende u n d  aussteifende 
Fachw erk-Q uerscheiben s ind  in  A bständen  von  5,625 m 
vorhanden , besondere Torsions-Endscheibcn über den 
A uflagern.

M ontagevorgang : Z u r E inhaltung  der zulässigen B eton 
drudkspannungen w ar ein besonderer M ontagevorgang er 
forderlich (A bb . 4). D er S tah lüberbau  w urde  auf 3 Jochen
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H . H o m b e r g ,  A usgeführte Stahlverbund-B rücken,

2. Erftbrücke M ünstereifel (B aujahr 1948/49). 
B auherr: Landesstraßenbauam t B onn. A usführung: 

S tahlbau H erm es, Rosbach-Sieg und  Polensky u. Z öllner,

Abb. 3. Erftbrücke Euskirchen,

iS S U ä M m m  [ '  s U a to )  ^  - J f  l

A bb. 4. Montagevorgang, a) Durchbiegungen beim Freisetzen, b) Stahl
gewicht allein, c) Verbundtragwerk unter Belastung durch die Betonplattc.

m ontiert freigesetzt (D urchbiegungen ö^1) und  m it V or
spannung  durch Stahlgew icht w ieder un terstü tzt (A bb . 4c). 
Es folgte das B etonieren der F ahrbahnp la tte  u n d  das 
Freisetzen des S tah lverbund trägers (D urchbiegungen ö v ). 
D ie mit n =  10 berechneten u n d  in  () die gemessenen 
W erte <5̂ * un d  <5V sind  in  A b b . 4 dargestellt. D er A nte il 
des Schw indens an  6V is t n icht bekann t.

Dr.-Ing. H elm ut H om berg, Dahl ( W e s t f . ) :  Be
richt über ausgeführte Stahlverbund-Brücken.

1. A ggerbrücke E hreshoven (B aujahr 1946/47). 
B auherr: Landesstraßenbauam t K öln I. A usführung: 

K öln-W esselinger E isenbau G . m. b. H ., W esseling und

w -M uM

> — | K öln-B ayenthal. Brücken-
k lasse lA  (C1.70), S traßen- 

/  ¡ü V N breite 1,50 m +  7,00 m +  
ö  1,50 m. Stützw eite 16,50 m,

f  f  jij  Y“  K reuzungsw inkel 45°.
, p , ¿L „L - ^  System : freiaufliegender
12 p| 12 T rägerrost im V erbund  mit

der F ahrbahntafel aus 
ylij S tahlbeton, V erbund  n u r

d X — — für G ewicht der Fahr-
Y bahndecke und  V erkchrs- 

JZ.7W_4~ | last. B rückenquerschnitt:
  wo H 4 H aup tträger in  3,68 m

A bstand , m it zwei last- 
vcrteilenden Q uerträgern  IP 60 , R andhauptträger I P 100, 
M ittelträger IP 80 . D ie geringste P lattenstärkc ist 26 cm, 
V erbund  durch steife D übel nach A bb . 2. D ie D übel
sind nach dem ...........

EM PA-Bcricht t  ; ’vla'p*:*:
N r. 149 dimensio-
niert, die D übel- ‘
abständc betragen
30 bis 46 cm.

3. Erftbrücke 
Euskirchen 

(B au jah r 1949/50).
;

Euskirchen. Aus- 
\  ;

mann 6. Co., Düs- I
seldorf und A lbert 
Jung, Euskirchen.

Brückcnklassc 1A 
(CI. 70), S traßen- 
breite 3.00 m +  9,00
m +  3,00 m. Stütz- '•
weite 21m.  Brücke 'f '

ganz geschweißt.
System: Trägerrost
mit 4 H auptträgern  jl/SJS&iäl
und  v ier lastvertei- 
lenden Q uerträgern
im V erbund mit der AH, .
Fahrbahntafel.
V erbund  nur fü r Eigengewicht der Fahrbahndeckc und 
V erkehrslast. B rückenquerschnitt: v ier geschweißte H aup t
träger St 37 in 4,33 m A bstand  und  vier lastvertcilendc

;?im

auf2500

Abb. I. Dübclausbildung Aggcrbrückc Ehreshoven.

Peter Bauwcns, Köln. Brückenklasse I A . S traßenbreite 
1,60 +  7,50 4- 1,60 m. Stützw eiten 16,50 m," 16,35 m, 13,90 m. 
System : freiaufliegende T rägerroste  im V erbund  m it der 
F ahrbahntafel, V erbund  n u r fü r das G ewicht der S traßen
decke und  V erkehrslast. B rückcnqucrschnitt: 7 H aupt-

Hauptträger

Hauptträger

Abb. 2. DUbcUusbildung Erftbrücke Münstereifel, AB-Brücke Birlütghoven- 
Dambroich und AB-Brücke Kölner Straße.

träger in  1,50 m A b stan d , R andträger IP 75 , M ittelträger 
IP 55 . Anschlüsse der Q uerträger geschweißt. V erbund  
durch H afteisen nach A bb . 1. Brücke nach V orb ild  der 
E rzherzog-Johann-B rücke in B ad A ussee, vgl. K r e b  i t z : 
B eton und  Eisen 37 (1938). Abb. 5. Marktbrücke Hagen.



DER BAUINGENIEUR D iskussion — P  i r  1 e t , V erbundw irkung  bei d e r  neuen  R heinbrücke B onn.
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Q uerträger. R andträger 1,70 ra hoch. M ittelträger 1,50 m 
hoch. P lattenstärke 28 cm. V erbund  durch steife D übel 
und  H aarnadeleisen  nach A b b . 3 u n d  4.

D rei w eitere Brücken sollen  in  K ürze zu r A usführung 
komm en, und zw ar die A utobahnbrücke B irlinghoven— 
D am broich u n d  die A utobahnbrücke K ölner S traße sowie

Abb. 6. AB-Brücke Kölner Straße.

die M arktbrücke H agen (A bb. 5). D en  Q uerschnitt der 
A utobahnbrüdcc, U n terführung  K ölner S traße, mit un 
m ittelbar befahrener S tahlbetonfahrbahntafel, die auf 
B iegezugfestigkeit d im ensioniert w urde, zeigt A b b . 6. D ie 
Entw ürfe fü r säm tliche sechs Brücken w urden  vom  V er
fasser aufgestellt.

D iskussion.
O bering. Paul, G ustavsburg : Es hat sich bei diesen 

Beispielen herausgestellt, d a ß  sich die ausgeführten 
Brücken w esentlich besser verhalten  haben, als theoretisch 
zu verm uten war. W ir haben  das nicht anders erw artet. 
W ir bauen V erbundbrücken seit längerer Zeit, n u r nicht 
richtig. Es ist bekannt, daß  die D urchbiegung bei P robe
belastungen nie den rechnerischen W ert hat. D eshalb ist 
der E inw and, die ganze P latte müsse vorgespannt sein, 
nach meiner A nsicht nicht stichhaltig. W ir haben auch 
früher, selbst bei durchlaufenden Balken, sichere P latten 
zustande gebracht. Ich habe B edenken, daß  die E n t
wicklung d e r S tahlverbund-B auw eise zu stark  gehemmt 
w ird von  der theoretischen Seite her. D ie vielen B au
ausführungen haben  immer bew iesen, daß  die V erbund- 
Bauweise nicht so schwierig ist, wie m an das theoretisch 
vielleicht annehm en könn te . W ir sind  m it n =  10 ganz 
gut durchgekom m en.

D r.-Ing. L eonhardt, S tu ttgart, schlägt vereinfachte 
Berechnung mit entspr. erhöhter Z ahl n vor. A u f die 
Bemessung der D übel ist besonders zu  achten.

Dr.-Ing. H om berg, D ahl (W estf.): Ich habe in der 
letzten Z eit nach den Form eln von  . F r i t z  gerechnet. 
M an h a t so eine klare Ü bersicht über die Spannungs
verteilung bei geringem  Rechenaufw and.

D ipl.-Ing. Lautz, W iesbaden : Bei einer genieteten
Brücke kom m t jeder N ie tkopf einem gewissen D übel 
gleich, so daß  m an wahrscheinlich gar keine Schubdübel 
mehr braucht.

Prof. Dr.-Ing. Pirlet, Köln: Prägen der Verbund
wirkung von  Stahl und Beton beim Bau der neuen 
Rheinbrücke Bonn.

1. Zwecks E rzielung der notw endigen V erbundw irkung 
von Fertigbctonteilen  der Fahrbahndecke bzw . der G eh
wegplatten w urden  verdrillte  Flachstähle höchster Festig
keit verw andt (o B =  18 000 kg/cm2), u n d  zw ar N eptun- 
Stahl vom C arlsw erk Felten &. G uilleaum e in K öln-M ülheim .

V o n -b eso n d ere r praktischer B edeutung ist die H aft
festigkeit. Schon bei einer E inbettungstiefe von  rd. 15 cm 
in mittelgutem  B eton ( IF 28 =  225 kg/cm2) ist die H aft
festigkeit dieser S tähle g rößer als deren Zugfestigkeit. 
W echselbelastungen u n d  M essungen, durchgeführt in  Z u 
sam m enarbeit m it der Fa. G rün  &. Bilfinger, M annheim / 
Köln, haben  die zuverlässige V erbundw irkung  der B eton
platten un tereinander ergeben. D ie B elastungen w urden 
dabei bis zu einer S tah lspannung  von 12 000 kg/cm2 ge
trieben.

O b u n d  inw iew eit die V erw endung 'verdrillter Stäbe 
bzw. D rähte für S tahl-V erbundträger möglich un d  zweck
mäßig ist, b le ib t noch klarzustellen. D er A bfall der Festig
keit infolge Schw eißens w äre wahrscheinlich durchaus trag 

bar (vgl. die neueren Versuche m it kaltgereckten S täh len ); 
m aßgebend b leib t die besonders hohe H aftung  und  V er
bundw irkung.

2. D ie V erbundw irkung  in  der Fahrbahndecke, d . h. 
zwischen T onnenblechen un d  Betonschale, w ar bei der 
B onner R heinbrücke m aßgebend fü r die Entscheidung

darüber, ob ein besonderer Tor- 
sions- u n d  W indverband  zu  fo r
dern sei. In die Trockenbleche 
eingenietete Flachstahlstreifen 
u n d  durchgehende Q uereisen 
im  V erbund  m it der Betondecke 
w urden  als ausreichend ange
sehen, nachdem die H aftung  der 
Bctonschale in  den  T onnen 
blechen (V orstreichen m it Ze- 
m entschlämpc) als gew ährleistet

feiten konnte. D er T orsionsver- 
and (für den  5 0 1 Stahl v o r

gesehen w aren), w urde  dem ent
sprechend eingespart.

3. Bei allen E rörterungen über den V erbund  zwischen 
S tahlträgern un d  B etonplatten  ist eine entscheidende Frage 
offen: B leiben die V oraussetzungen der Theorie auf die 
D auer erfüllt, bzw . inw iew eit können  diese sich ändern  
in A usw irkung  der Tem peraturw echsel un d  W itterungs- 
einflüsse? W as sagt die praktische E rfah rung?

D er V ersuchsbericht von  Prof. D r.-Ing. E b n e r ,  H am 
burg, über die M essungen an  der U nterm ainbrücke zeigt 
das Zusam m enw irken zwischen S tahlträger un d  B eton
platte, un d  zw ar im E inklang m it den A nnahm en. Z u  be
achten b leib t, daß  die M essungen schon kurz  nach der 
Fertigstellung der F ahrbahnplatte  durchgeführt w urden. 
D ie vorgesehene W iederho lung  der Versuche nach einem 
oder m ehreren Jahren  erscheint unerläßlich. D enn es geht 
um die Frage, ob der je tz t vorhandene V erbund  erhalten 
b le ib t oder durch R ostb ildung bzw . schroffen T em peratur
wechsel gefährdet w erden kann.

H ierzu  sei auf folgende Erfahrungstatsachen hingc- 
w iesen: Bei einer V ersuchsausführung, von der m ir H err 
Prof. D r-Ing. H u m m e l ,  A ad ien , berichtete, w urden  an 
fänglich H aftspannungen  zwischen B eton un d  S tahl von  
etwa 20—25kg/cm 2 gem essen; nach einem  Jahr w aren sie 
nicht m ehr vorhanden .

Bei der R heinbrücke K öln—M ülheim  (A lter 20 Jahre) 
w urde bei den G ehw egplattcn der Brückenreste im V or
gelände eine völlige Z erstö rung  der oberen Flansche der 
Längsträger, auf denen die B ctonfertigplatten auflagen, 
durch R ostb ildung  festgestellt. O ffenbar läu ft das T rop f
w asser zu den A uflagerstellen  der B etonplatte h in  und  
d ring t in Spalten zwischen B eton un d  T rägerilansch ein.

Ä hnliche V erhältnisse fanden  sich an den F ah rbahn 
platten  der R heinbrücke bei W esel. A uch h ier ha tten  die 
R ostbildungen die Trägerflansche w eitgehend zerstört. — 
Inw iew eit die m it der R ostb ildung  verbundenen  Spreng
w irkungen die Z erstörung  des V erbundes zusätzlich fö r
dern, m ag dahingestellt bleiben.

V on besonderer praktischer B edeutung ist der erheb
liche U nterschied des W ärm eleitverm ögens von  Eisen u n d  
Beton. D as Eisen eilt also (speziell bei schroffem Tem 
peraturw echsel) vo r, w ährend  der B eton zurückbleibt. — 
D ie flache Decke eines K ölner K rankenhauses w ar mit 
T onp la tten  abgedeckt, die in  einer Zem entm örtelschicht 
auf dem U nterbeton  verlegt, also m it diesem fest v e rb u n 
den w aren. Im  M ärz 1929 folgte au f eine Frostnacht ein 
V orm ittag m it strahlendem  Sonnenschein. D ie äußere T o n 
plattenschale riß  sich vom  U nterbeton  los und  w ölbte sich 
bis zu  18 cm H öhe. D er V erbund  w ar völlig  zerstö rt un d  
die Dachdecke m ußte abgetragen un d  erneuert w erden. — 
U rsache: dem schroffen Tem peraturw echsel folgte der 
U nterbeton  nicht, so daß  die äußere, d irekt bestrahlte 
D eckplatte ausbrach.

Z u r Frage der un ter U m ständen möglichen A usw ir
kung dynam ischer Einflüsse sei hingew iesen auf die Fest
stellungen bei einer kriegsbeschädigtcn A utobahnbrücke 
bei R ecklinghausen, w o sich beim  A bbruch  der F ah rbahn 
platte der B eton  in  den Buckelblechschalen völlig  zer
m ürbt vorfand .

A ls Ergebnis sei verm erkt: Es b le ib t zu prüfen und  
gegebenenfalls durch Versuche zu k lären , ob un d  inw ie
w eit durch den  Feuchtigkeitsgehalt der Luft (Schwitz-
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wasser) und  insbesondere durch schroffen T em peratur
wechsel, nam entlich im F rüh jahr, der V erbund  zwischen 
S tahlträgern  un d  B ctonplatten  verm indert oder gar zer
s tö rt w erden kann, was un ter U m ständen die V oraus
setzung der B erechnungen in Frage stellen w ürde. — 
G egebenenfalls ist diesem U m stande durch zweckent
sprechende, ausführungstechnische M aßnahm en Rechnung 
zu tragen.

Dr. Nickel, Dortmund: Entwurf einer erdver
ankerten Hängebriicke in  Verbund-Bauweise. W ett- 
bewerb Rheinbrücke Köln-Mülheim.

Ä hnliche Problem e, wie bei der A nw endung der 
Stahlverbund-B auw eise in kontinuierlichen T rägern, treten 
auch bei erdverankerten  H ängebrücken auf. Bekanntlich 
w erden die positiven und  negativen Feldm om entc des 
V crsteifungsbalkens annähernd  gleich, die negativen 
Stützenm om entc bei starrer Lagerung im Py lon  sogar 
überw iegend. Im P y lon  w ird  der V ersteifungsbalken des
halb elastisch gelagert, um die negativen Stützenm om ente 
zu verm indern. Bei der V erbundbauw eise sind  also b e 
sondere M aßnahm en erforderlich, um die durch negative 
M om ente auftre tenden  Z ugspannungen in der B etonplattc 
zu beschränken.

Bei dem E ntw urf ist eine über die ganze B rücken
breite und  Brückenlänge durchlaufende fugenlose S tah l
betonp la tte  von  20 cm Dicke vorgesehen. D ie F ah rbahn 
tafel w ird  vorgespannt un d  schubfest m it dem Stahlträger 
verbunden . D ie W irkungsw eise derartiger V erbundkörper 
ist aus dem A ufsatz von  D i s c h i n g e r :  B auingenieur 24 
(1949) S. 32 1 -3 3 2  und  S. 3 6 4 -3 7 6  bekannt.

D ie beim E ntw urf getroffenen M aßnahm en hatten  zum 
Z iel: Spannungslose S tahlkonstruk tion  im Endzustand, 
also nach B eendigung von Schw inden un d  Kriechen, S tah l
betonplatte  m it de- gewünschten D ruckvorspannung. D ie 
S tah lkonstruk tion  w ird zunächst m it gelenkigen V erb in 
dungen eingebaut, so daß  sie spannungslos allen B ew egun
gen des T ragkabels folgen kann. D ann  w erden die 
Schalung und  sämtliche für Hie Fahrbahndecke no tw end i
gen Stoffe aufgebracht, so daß  sich die Brücke in  der 
endgültigen Gleichgewichtslage befindet. D ie V ersteifungs
balken  w erden je tz t vern ietet und  die Längsträger be ider
seits fest angeschlossen. D ie S tah lkonstruk tion  w ird  mit 
rd. 20001 Z ugkraft vorgespannt, z. B. durch eine H ebel
konstruk tion  an einem B rückenende. D as Gegengewicht 
kann m an vor dem W iderlager anordnen  u n d  später 
w ieder abbauen  oder im W iderlager vorsehen u n d  als 
B estandteil des W iderlagers belassen. A m  gegenüber
liegenden B rückenende w erden die V orspannkräfte  in das 
W iderlager eingeleitet. D iese A r t  der V orspannung hat 
den  V orteil der freien  A usdehnungsm öglichkeit der Brückr 
infolge T em peraturänderungen und  Schw inden; jedes 
N achstcllcn w ird  verm ieden, im G egensatz zu einer V or
spannung mittels Pressen.

Die S tah lbetonplatte  w ird  in A bschnitten  von rd. 50 m 
Länge betoniert. D ie einzelnen B etonabschnitte können 
w ährend des B auvorganges schw inden, w odurch vo r
übergehend geringe Schw indzugspannungen auftreten. 
Schwindrisse entstehen dabei nicht, w eil die Zugfestigkeit 
des B etons der Schw indspannung vorauscilt. Nach b e 
endetem  Schwinden beträg t die errechnete Schw indspan
nung etwa 9 kg/cm 2. N ach  Fertigstellung aller Fahnbahn- 
abschnitte w erden die Q uerfugen geschlossen, die A n 
spannvorrichtung des V ersteifungsbalkens gelöst und  da
durch eine D ruckvorspannung im B eton erzeugt.

D urch in  der B etonplatte eingelegte Seile w ird  die 
B etonplatte zusätzlich vorgespannt. D ie B etonplattc w ird 
sow ohl in Längs- als auch in Q uerrichtung vorgespannt, 
w obei sidr die V orspannung in  der S tahlkonstruk tion  ver
m indert. D ie G röße der V orspannkraft in den Seilen ist 
durch die Forderung gegeben, daß  die S tahlkonstruktion  
nach dem Schw inden un d  Kriechen spannungslos ist, so 
daß  die gesamte zulässige S tahlspannung zur A ufnahm e 
von  V erkehrslast un d  Tem peraturänderungen zur V er
fügung steht. D ie vorgespannte S tah lbctonplatte  in  B eton
güte B 300 darf gem äß den „Richtlinien fü r die B e
m essung vorgespannter S tahlbeton teile“ als unvollkom m en 
vorgespanntes E lem ent Zugspannungen v o n  20 kg/cm2 bei 
einachsiger bzw. 40 kg/cm2 bei zweiachsiger B iegung er
halten.

D ie D ruckvorspannungen in der B etonplatte w erden 
durch Schw inden un d  Kriechen abgebaut.

Für Schwind- un d  K riechm aß w urden M ittelw erte an 
gesetzt und  die möglichen Zusatzspannungen aus den 
G renzw erten  geschätzt. Bei einer U nsicherheit von 
±  25 °/o für das Schw indm aß ergeben sich in  der 
S tahlkonstruk tion  maximale Spannungsunterschiede von 
±  40 kg/cm2. Es kann erfahrungsgem äß m it einem Kriech
m aß von  1,75 bis 2,5 gerechnet w erden. M it dem M ittel
w ert cp =  2,15 ergeben sich in der S tah lkonstruk tion  
Spannungsdifferenzen von +  70kg/cm 2.

D ie V orteile dieser Bauweise sind  von  D i s c h i n g e r  
ausführlich besprochen, so daß  sich eine W iederholung 
erübrigt.

B esondere Schwierigkeiten sind  bei dieser B auart nicht 
vo rhanden , und  ich bin überzeugt, daß  sie beste Z ukunfts
aussichten hat.

Dr.-Ing. Erich Kesper, Dortm und: Schwindspan
nungen bei statisch unbestimmten Systemen.

Ich gehe von  der bereits genannten Form el aus

und  von dem Schw inddiagram m  A bb. 1. Bei behindertem  
Schw inden (A nteil im B eton u n d  R eaktion im Stahlträger) 
stellt sich bei statisch bestim m ten Systemen die Linie 
0—0 ein. D er T räger w ird  sich so krüm m en, als ob er 

un ter einem konstan ten  Biegc- 
m om ent stünde. B ei statisch u n 
bestim m ten System en w ird die 
gleichmäßige K rüm m ung durch 
die äußeren  A uflagerreak tionen  
gestört. Beim B alken m it drei 
gleichen Ö ffnungen z .B . w erden 
dadurch (entgegengesetzt gerich
tete) Biegem omente hervor
gerufen, die im m ittleren Feld 
sogar g rößer sind als das Bicge- 
m om ent fü r die K rüm m ung aus 
Schw inden. D ie Spannungslinie 
nim m t dann  die Lage I —1 an 
und  die Schw indspannungen 
m üßten entsprechend anwachsen.

A bb. l. A n  jener Stelle des Endfelds,
wo die K rüm m ung aus Seilwin

den durch die Krüm m ung aus dem  Biegem om ent der 
zusätzlichen A uflagerreaktion  gerade aufgehoben w ird, 
ste llt sich das Spannungsdiagram m  2—2 ein. Diese Lage 
erhalten w ir auch bei einer H ängebrücke mit V ersteifungs
balken in  V erbundbauw eise, dessen K rüm m ung durch 
die stabile Form der un ter E igengew ichtsspannung stehen
den Tragseile vollständig  verh indert w ird (abgesehen von 
kleineren S törungen an den  Enden). Diese ku rzen  H in 
weise mögen genügen, um zu verdeutlichen, daß  die 
Schw indspannungen un d  ihre R eaktionen bei statisch 
unbestim m ten System en grundsätzlich anders gelagert 
sind  als bei System en, die dem Schwinden m ehr oder 
w eniger stark nachgeben können.

A us der G rößeno rdnung  dieser Spannungen ergibt 
sich die N otw endigkeit, B aum aßnahm en zu ergreifen, 
um sic unschädlich zu machen. D azu gehört in erster 
Linie das B estreben, den B eton auf eine vorher unter 
Z ugspannung  gesetzte Stahlfaser aufzubringen. D iese Z ug 
spannung kann z. B. durch eine V orbiegung erzeugt 
w erden (ein V erfahren, w ofür Schutzrechte bean trag t 
sind). Die V ordehnung ermöglicht bei der Freisetzung 
des B auwerkes eine V erkürzung im gleichen Sinne wie das 
Schwinden, w obei die Schw indspannungen entsprechend 
verkleinert w erden.

Schlußwort.
Prof. D örnen , D ortm und-D erne: W ir sin d  am Schluß 

unserer T agung ü ber die elem entaren Problem e. D ie V or
träge und  Berichte der ersten T agung sollen  dienen als 
G rundlage für die zweite Tagung. W ir w ollen das Problem  
in aller G ründlichkeit, aber auch m it g röß ter Beschleuni
gung w eiter verfolgen. Ich danke allen H erren , die durch 
Referate oder durch Beiträge bei der A ussprache zum 
guten Erfolg der T agung beigetragen haben. D er Zweck 
der Tagung, nämlich weite Kreise in  die neue Technik ein
zuführen , dürfte m. E. erreicht sein.
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Kurze Technische Berichte.
Schweizer Versuche 

mit Stahlverbundträgern.
Eingehende M essungen an V erbundkörpern  w urden 

1942/43 in der EM PA , Zürich, durchgeführt. Im fo l
genden w erden einige kennzeichnende Versuchsergebnisse 
besprochen, die besonders geeignet sind, das V erständnis 
für die W irkungsw eise und  das V erhalten der S tahl
verbundträger aufzuzeigen. W egen einer vollständigen 
Ü bersicht über die Ergebnisse dieser Versuche und  der 
genauen Schlußfolgerungen daraus m uß auf den O rig inal
bericht verw iesen w erden.

1. Versuche mit D übeln .
Es w urden  nur steife D übel untersucht. Die Versuche 

an V erbundkö rpem  mit 1 bis 3 D übelpaaren  (konsolartig 
angeschweißte Stücke % I  20 von 120 mm Länge) zeigten
u. a., daß  die Bruchlast beim Scherversuch nicht etwa 
proportional mit der Z ahl der D übel ansteigt. D er Bruch 
trat ein infolge örtlicher Z erstörung des B etons an den 
äußersten  D übeln.

Bei den H au p t
versuchen w urden 
deshalb V ersuchskör
per mit je  einem ein
zigen D übelpaar be
nutzt, um die ver
schiedenen Einflüsse 
getrenn t beobachten 
zu können. Es w ur
den P roben mit acht 
D übeltypen  un ter
sucht: 1 14 (60 mm
lang) allein und  in 

V erbindung mit 
schrägen R undstah l

verankerungen 
L 7 0 - 7 0 - 9  (60 mm 
lang, symmetrisch 
aufgeschweißt, T y 
pus 3), L 100-100- 
12 (120 mm lang,
unsym metrisch =  T y 
pus 4), ferner Schräg
anker allein, aus 
R undstahl 0  14 und 
Flachstahl 40-8 mm. 
D er mittlere S tahl
träger w ar in allen 

A bb. 1 zeigt einen Scherkörper

Abb. 1. Zerstörung des Betons 
(Scherkörpcr Typus 3).

Fällen I  D IN  12. Die 
(Typus 3) nach der Zerstörung.

Durch die schrägen R undstah lanker w urde die H öchst
last m crklidi gehoben. D ie V erschiebungen zwischen 
Stahlträger und  B eton hängen stark von  der A rt des 
D übels ab. A b b . 2 g ib t ein Belastungs-Verschiebungs- 
D iagram m für den gleichen V ersuchskörpertyp. Die 
elastischen V erschiebungen im Bereich der G ebrauchslasten 
waren bei allen untersuchten T ypen  von gleicher G rößen 
ordnung.

Die Erschöpfung der T ragfähigkeit un ter statischer 
B elastung erfolgte durch örtliche Z erstörung des Betons 
an den D übeln. D ie örtliche B etonpressung am D übel 
erreichte bei gu ter K onstruktion  etw a das 2,25fache der 
Prism endruckfestigkeit des B etons. K leine Stirnflächen 
der D übel sind vorteilhaft. K onstruktiv  m uß dafü r 
gesorgt w erden, daß  die Q uerdehnung  des B etons an 
den D übeln  w irksam behindert wird.

D ie V erdübelung w ar mittels kräftiger K ehlnähte an 
geschweißt un d  fü r eine durchschnittliche Scherspannung 
von  750 kg/cm* bemessen, so daß  ein V ersagen der D übel 
unter statischer B elastung nicht beobachtet w erden konnte.

U nter D a u e r b e l a s t u n g  (U rsprungsfestigkeit) 
ergab sich dagegen des öfteren Versagen der D übel. Die 
V ersuchskörper entsprachen dem T ypus 4 (L  100-100-12), 
ferner D übel L  80-120-14 u n d .’/s I  18, die be iden  letzteren 
je 80 mm lang und  m it R undstahlverankerung.

Die Erschöpfung der Schubkörper durch E rm üdung 
w ar h ier durch die D auerfestigkeit der A nsch luß
schw eißungen bestim m t, die durchschnittliche Schub
spannung erreichte i. M . 670 kg/cm2, bezogen auf 1 M io. 
Lastspiele. D er kom plizierte Spannungszustand am D übcl- 
anschluß ist dabei nicht berücksichtigt, so daß  die obigen 
Z ahlen nicht ohne w eiteres verallgem einert w erden können. 
D ie Versuche zeigten die große B edeutung, die der sorg
fältigen A usführung  der Schw eißnähte zukom m t. Sym
metrische D übelanordnungen  verdienen ganz entschieden 
den Vorzug. B etonpressungen von  440 bzw. 354 kg/cm 2 
auf der Stirnfläche der rückverankerten D übel w urden im 
D auerversuch ohne Schaden ertragen. Die schrägen Rück
verankerungen bew irkten bei den Versuchen eine erheb 
liche Entlastung der D übel, die mit rd. 25 %  angegeben 
wird. H ochw ertiger B eton ist notw endig, um einw and
freie Ergebnisse sicherzustellen.

050 Lastwechsel 
jeMinute

. automatisch abgesfeilt 
§  Träger äußerlich gerissen, 
^  nach SOCK)L. tdausgebaut.

Abb. 2. Belastungs-Verschiebungs-Diagramm zu Scherkörpcr Typus 3.

 ____________________ I
0.2 Ut US US ( f im  U  

Verschiebung des DIN d?
Abb. 3. Verschiebungen beim Dauerversuch (Typus 9).

D er Beginn der E rschöpfung fä llt mit dem  A uftreten  
der ersten Risse zusam men. Die A bb . 3 g ib t die V er
schiebungen als Funktion  der B elastungshöhe. D er D auer
versuch ist auf verschiedenen Laststufen durchgeführt, 
z. B. fü r v  =  l,0fache N utz last m it n = 1 ,1 6 6  M io. Last
wechseln, dann v  =  l,25fache N utz last n  =  0,393 M io 
usw. M an beachte, daß  die Verschiebung immer weiter 
ansteigt und  ein erhebliches Endm aß erreicht.

2. S tahlverbundträger.
Es w urden  5 S tahlverbundträger (N r. 1 bis 5) von 4 m 

Stützw eite untersucht. D ie E inzelheiten sind der A b b . 4 
zu entnehm en. V on d en . paarweise gleichen Trägern 
N r. 1 un d  3 sowie N r. 2 un d  5 w urde jew eils einer dem
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statischen und  der zweite dem dynam ischen Biegeversuch 
unterw orfen. D ie Träger sind nach Schweizer V orschriften 
für die N utz last N  (je P  =  1 6 1 in den V ie'rtelnünkten) 
bemessen, entsprechend maxAi =  17,0 tm (einschl. Eigen
gewicht). Die T ragfähigkeit un ter statischer B elastung 
entspricht dem V erhalten d e r  D übel. Es sind  deutlich 
drei Phasen zu unterscheiden. 1. Phase: Proportionalbereich

Schubsicherung 70 im *1

 B ?

m endrückung des Betons sow ie die örtliche V erform ung 
der D übel. D ie A b b . 6 zeigt den  V erlauf der Stauchung 
auf der O berseite der B etonplatte. A uch hier sind die 
drei Phasen festzustellen.

Die Bruchlast lag bei den statischen Biegeversuchen 
um etw a */i höher als der F ließbeginn. D a der H ebelarm  
der inneren  K räfte fü r die Bruchlast merklich k leiner ist

Querschnitt m it Beton-Armierung 
-15007m,-

- tm -
j- SCO   -—SCO—-   ------------0*300----------- -j

zoo

# nun,®
-G3 E  E  Fi Fi f i

200

4------D------[------ibf—-

Pioxm? §
nurbeiTrägertfuM }

Details

S0xm,hoch l  no-so-io

Nr. Zu.5
Abb. 4. Verbundträger N r. 1 bis 5.

Nr.O

P : 7 1,25 N . D er Bereich ist begrenzt durch die ersten, 
sichtbaren A blösungen  zwischen B etonplatte und  S tahl
träger (Ü berw indung der H aftfestigkeit) 2. Phase: P S
2,0 N , bis zum Beginn des F ließens im Stahlträger.
3. Phase: Bis zur Bruchlast, gekennzeichnet durch stärkere 
Fließerscheinungen, P Btuch ^  2,65 N . F ü r P >  2 bis 2,5 N  
w erden die gegenseitigen V erschiebungen zwischen S tah l
träger und  B etonplattc mit freiem A uge w ahrnehm bar. 
Die drei Bereiche sind in A bb . 5 g u t zu erkennen.

,P

N-Nuiziast D̂urchbierchbiegungs- maximale Betastung 
messen -Brscbönfung-

Phase 3 ' v h H  ~
igers

30 00 SO SO 70 nun. 80
Durchbiegung dm

Abb. 5. Durchbiegung in Trägermitte (Abb. 2).

Die erste T rennung zwischen B etonplatte un d  S tahl
träger infolge Ü berw indung  der H aftfestigkeit an der 
Berührungsfläche ist in  den D iagram m en deutlich zu 
erkennen. E tw a un ter der gleichen B elastung sind  auch 
die ersten, feinen H aarrisse im B eton festzustellen. D ie 
Z eitdauer der B elastung ist in dem ersten Bereich noch 
von  geringer B edeutung, w ährend die V erform ungen im 
zw eiten Bereich bereits deutlich m it der Z eitdauer der 
B elastung zunehm en. U rsache ist die plastsiche Zusam-

als fü r den elastischen Bereich, nehm en Z  und D  ent
sprechend zu.

Die Höchstlast ist erst erreicht, w ;n n  ungefähr der 
ganze Q uerschnitt des S tahlträgers vom  F ließen erfaß t 
ist. Berechnet m an das Biegem om ent im Bruchstadium  
mit der A nnahm e einer vollen Plastizierung des S tah l
querschnittes, so ergibt sich gute Ü bereinstim m ung mit 
dem gemessenen W ert. D ie B erechnung der Bruchlast ist 
in A bb . 7 für den T räger 2 dargestellt. Bei vo ller Plasti-

Dehnungsmesser
Zeiteinfluß

0.2 03 0,0 0,5 %o OS
Stauchung

Abb. 6. Stauchung des Betons (Träger NTr. 2).

zicrung des Stahlträgers ist die Z ugkraft
Z  =  Fe ■ as =  60 • 3,00 =  180 t.

D ie D ruckkraft im B eton D  =  Z  =  180 t verteilt sich auf 
eine Fläche von

x • b =  D!pß d =  180 000/400 =  450 cm5, 

w enn  pß d =  400 kg/cm* die Prism endruckfestigkeit ist und 
x  =  450/150 =  3,0 cm die H öhe der b =  150 cm breiten



Messung 
TrägerttnZ Bruch-Erschöpfung Rechnung

EMPA-Parabel 
nßi-Jipßd 

p P izif r j l

Rechteck
pßd

iFHeßbereich-

MsruciSOS-mX

Abb. 7. Statisches Brudimoment (Träger N r. 2). Messung und Rechnung

die Druckflächen zwischen D übel un d  B eton  reichlich 
bemessen waren.

Für die Erm üdungsversuche w urden die gleichen V er
suchskörperform en benutzt, w ie fü r die statischen Versuche. 
In  allen 3 Fällen nahm  der Erm üdungsbruch im S tah l
träger seinen A usgang von  der A nsch lußkehlnah t eines 
D übels. D ie B rudilasten  w aren etw a 1,75 N  bzw . 1,23 N  
bzw. 1,15 N , also n u r im ersten Falle ausreichend hoch.

Fließgrenzc des betr. B austahles lag um 6 % b is 10 % 
niedriger als die im üblichen Zugversuch bestim mte Streck
grenze. D ie zugehörige Bruchlast des Stahlverbundträgers 
fällt entsprechend niedriger aus.

D ie Schubkraft auf einen D übel (A bstand  e) ist für 
Lasten un ter der Fließgrenze

und für das Bruchstadium

F ür den Z ustand  der G ebrauchslasten besteht Ü ber 
einstim m ung in den gem essenen und  berechneten D urdr ,0eform eter

Stauchung bzw. Dehnung-Oberkante Betonplatte 
0.3S

ESII0IIIII13!
1

_ _ _ _ _ _ _ _ _ _ _ ße/asfungAP-ZOi_ _ _ _ _ _ _ _ _ _ _ _ _ j f f i

Lasf-
mchset

10X000

erste Betastung
■ nach total iooooooLasfwechset

Dehnung-Unterkanfe Stahlträger 
__________ v2,0t

Dehnungs-Zunahme0 1 2 3 1 5  m m  S
Durchbiegung 6m

Abb. 8. Durchbiegung beim Dauerversuch. (Träger N r. 5.) Abb. 9. Stauchung des Betons und Dehnung des Stahlträgers beim Dauer- 
versuch. (Träger N r. 5.)

Die U rsprungsfestigkeit auf A bscheren der Schw eißnähte 
w ird  zu durchschnittlich 700 kg/cm2 angegeben. Bei d e r 
frühzeitigen E rschöpfung der beiden letzteren Träger 
spielen offenbar auch die zusätzlichen Spannungen an 
den D übeln  eine Rolle. A ls w eitere U rsachen sind m angel
hafte Schw eißungen bzw . zu schwache D übel festgestellt

biegungen, w enn die Z ah l n den  wirklichen B etoneigen
schaften gem äß, d. h. zu  n =  5 — 6, eingesetzt tvird. 
Gleiches gilt für die Spannungsverteilung in  Stahlträger 
und Betonplatte.

Interessant ist ferner die M essung der gegenseitigen 
V erschiebungen zwischen B etonplatte und  Stahlträger. Die

Druckfläche. D er w irksam e H ebelarm  ist dam it y  — 19,7 — 
3,0/2 =  28,2 cm un d  das Bruchm om ent mlxM =  D  ■ y  ~  
180 • 0,282 =  51,3 tm , im Vergleich zu dem gemessenen 
W ert 50,6 tm. N ach der EM PA -Form el mit parabel- 
förm iger Spannungsverteilung (vgl. A bb . 7) ergibt sich 
praktisch der gleiche W ert. D ie obige Rechnung gilt für 
B elastung von  nicht zu langer Z eitdauer. Die D auerstand-
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V erschiebungen nehm en von der M itte gegen die Iräg e r-  
enden hin erheblich zu. Die G röße dieser V erschiebungen 
unterliegt besonders deutlich dem Zeiteinfluß.

Ein Zerquetschen des B etons in der D ruckzonc erfolgt 
erst sekundär. D er V erbund  b lieb  tro tz des Biegebruchs 
unbeschädigt. F ür die B eurteilung dieser Versuchsergeb
nisse ist zu beachten, daß  der A nschluß der D übel sowie

Kurze Technische Berichte.
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w orden. Die im D auerbiegeversuch ertragene Belastung 
betrug 0,58 bzw. 0,48 bzw. 0,38 der statischen H öchstlast.

Die dynamische H aftfestigkeit auf Schub zwischen 
B etonplatte und  S tahlträger w urde bei etw a 0,75 N  fest- 
gestellt. D ie ersten, sichtbaren H aarrisse traten  bei etwa
1,0 Ai auf.

Die V erform ungen zeigen bei D aucrbelastung g rund 
sätzlich ähnlichen V erlauf wie bei statischer Belastung. 
Sie sind nur durchweg größer. A bb . 8 zeigt das A n 
wachsen der D urchbiegungen bei ansteigender Z ah l n der 
Lastwechscl und  A bb. 9 die zugehörigen W erte der

und  die gegenseitigen V erschiebungen (auf 100 mm M eß
strecke) zw ischen S tahlträger und  B etonplatte

für B elastung mit

Abh. 10. Eisenhahnbrücke bei Bressonaz. Querschnitt.

D ehnung der B etonoberkante und  des Stahlträger- 
Z uggurtes. Zwischen den zwei symmetrisch w irkenden 
Einzellasten blieb der V erbund  zwischen S tahlträger und 
B etonplatte unbeschädigt. A n  den Träger
enden dagegen w ird der V erbund  jedoch all
mählich gelöst und  schließlich zerstört.

Z u s a m m e n f a s s u n g  : Durch die
Versuche w ird bestätigt, daß  das V erhalten 
der S tahlverbundträger den theoretischen 
V oraussagen entspricht, wenn m an für den 
Bereich der G ebrauchslasten mit n =  5—6 rech
net. Dies gilt insb. auch für die Spannungs
verteilung. Die A nnahm e ebenble ibender 
Q uerschnitte ist bis etwa P = 2 N  ausreichend 
zutreffend. D er Einfluß der Z eitdauer der 
B elastung w ird erst für erheblich höhere B e
lastungen sichtbar. D abei sind B elastungen von kürzerer 
Z eitdauer gemeint und nicht etwa ständig w irkende Be
lastungen, die zum Kriechen führen.

Die D übel sollen ausreichend stark und  nich t zu groß 
sein. D übel mit sym m etrischer A nordnung  verdienen u n 
beding t den V orzug. D ünnw andige D übel können zu vor-

Spannungen in hg/cm?

statisch .............................................................. 0,035 0,075 mm
dynam isch (n =  1 Mio.) ..................... 0,175. 0,210 mm

Bei konstruk tiv  richtiger D urchbildung  kann auch ge
nügende W iderstandsfähigkeit gegen D auerbruch erreicht 
w erden. D er D auerbruch erfolgte bei den Schweizer V er

suchen in  allen Fällen durch Versagen
des Stahlträger-O bergurtes an den D übel
schw eißungen. A ls M aßstäbe für die H öhe 
der dynam ischen B elastung sind  gew ählt 
w orden die mittl. Schubbeanspruchung in 
den  D übelschw eißnähten u n d  die größte
A nstrengung  (nach der G estaltänderungs- 
H ypothese) des Stahlträgers.

3. M essungen an der E isenbahnbrücke 
der Schweiz. B undesbahn  bei Bressonaz 

(1937).
Im Bereiche der N u tz last sind  die Fest

stellungen im L aboratorium  durch statische 
Bclastungsversuche an ausgeführten Brücken 
bestätigt.

Die A bb . 10 zeigt den Q uerschnitt der 25,04 m weit 
gespannten  B alkenbrücke, die vollw andigen H auptträger 
sind  geschw eißt. Der F ahrbahntrog  aus S tahlbeton ist 
m ittels Spiralen auf dem O bergurt der S tahlträger fest
geschw eißt. F ür einen bestim m ten B elastungsfall w urden

6000-

Abb. 11. Eisenbahnbrücke bei Bressonaz. Spannungsverteilung. 
Messung und Rechnung.

zeitigem V ersagen führen. D ie V erform ungen können 
durch zweckmäßige K onstruk tion  sowie durch hochw er
tigen B eton stark eingeschränkt w erden. R undstahlvcr- 
ankerungen haben  die V erform ungen ebenfalls merklich 
verm indert. D ie D urchbiegungen in Trägerm itte unter 
P = N  betrugen im M ittel

gesam t elast. b leibend

statisch ...............................................  4,0 3,5 0,5 mm
nach n =  1 Mio. Lastwechseln 4.8 3,8 1,0 mm

Abb. 12. Straßenbrücke Zagreb. Querschnitt.

die in A bb. 11 dargestellten Spannungsw erte gemessen. 
Zum  Vergleich sind auch die mit n =  6 errechneten 
W erte angegeben. Die U nterschiede zwischen M essung 
und  R echnung sind hier beachtlich. Ü ber ihre Ursachen 
ist nichts N äheres bekannt. (Vielleicht liegen sie in den 
durchlaufenden Eisenbahnschienen usw.)

4. M essungen an der Save-Brücke Zagreb (1938—39).

W egen der K onstruk tion  dieser S traßenbrücke vergl. 
B auingenieur 22 (1941) S. 1—9. Die geschweißten vo ll
w andigen B alken laufen über 4 Ö ffnungen von  ru n d  55 m 
Stützw eite durch. D er Brückenquerschnitt ist aus A b b . 12 
zu entnehm en. D ie im folgenden  auszugsweise w iederge
gebenen Ergebnisse der P robebelastung  zeigen, d aß  der 
H aup tträger zusam men mit der S tah lbeton-Fahrbahn  als 
einheitlicher S tahlvcrbundträger w irkt. D ie B iegesteifig
keit des Balkens w ird durch die schubfest verbundene



ßiege/tnien 
Durchbiegungen in mm,

Messung fOber-u. Unterwasser und 1.t2.Fahrf,Mittelwerte) 
Rechnung ohne Fahrbahn (Ober-u. Unterwasser, Mittelwer te) 
Rechnung m it Fahrbahn

MUte Öffnung3

Abb. 13. Straßenbrücke Zagreb. Biegelinien. Messung und Rechnung.

D ie M essungen zeigen, daß  die Theorie der S tahlver
b u nd träger auf durchaus gesicherten G rundlagen  aufbaut. 
Sie lassen zugleich die V oraussetzungen erkennen, die er
fü llt werden, müssen, um gute B auw erke zu erstellen. D er 
O riginalbericht bietet viele w eitere Erkenntnisse über die

gung der Fahrbahnplatte) sowie die R echnungsw erte für 
den S tah lverbundträger (mit Berücksichtigung der F ahr
bahn, w obei n =  6 gesetzt w urde).

D ie Spannungsm essungen (A bb. 14) in der M itte der 
Ö ffnungen 5 und  4 zeigen die starke E ntlastung des

-Dehnungs
messenSpannungen in kg/cm?

—  Messung
— Rechnung ohne Fahrbahn 
— Rechnung m it Fahrbahn

ÜberwasssA Unterwasser

Meßstelle: Mitte Öffnung 0
Lastsfe/iung •• in Öffnung V

Meßstelle: MUte P f eit er IM
Laststellung: über PfeilerJV

Meßstelle: Mitte Öffnung 3
L auf Stellung: in Öffnung 3 

2322

* Rechnung mit 
£\Fahrbahn

23(302315
Gesamtmittctwerte

m m
Mittelwerte GesamtmUta'werte

31(010 090,F  
Gesamtmittehverfe

Finzelwerfe: 
o Oberwasser 
• Unterwasser

331 tuükj, m s  
Mittelwerte

Abb. 14. Straßenbrücke Zagreb. Spannungsdiagrammc. Messung und Rechnung

Mittelwerte

Eigenschaften der S tahlverbundträgcr, so daß  seine Lek
türe sehr zu  em pfehlen ist.

[Nach M . R o s  : T räger in V erbund-B auw eise. Eidgen. 
M at.- und  V ersuchsanstalt Zürich, Bericht N r. 149, Zürich 
1944. — H errn  Prof. D r.-Ing. M. R o s  danke ich fü r die 
E rlaubnis zur W iedergabe der vorstehenden A usfü h ru n 
gen u n d  der A b b . 6, 9, 24, 33, 53, 55, 80, 82, 90, 118, 120, 
123, 126 u n d  127.]

Ferd. S c h l e i c h e r ,  D üsseldorf.

S tahlbalkcns auf der D ruckseite, w ährend die A bm inde
rung der Z ugspannungen  w eniger bedeu tend  ist. Die 
M essung im Q uerschnitt über der S tütze IV  zeigen eben
falls eine starke A bm inderung  der Spannungen. Bei der 
A ufnahm e der negativen Biegem om ente w irk t die F ahr
bahnp la tte  also ebenfalls erheblich mit. Ü ber die Z ug
spannungen in  der B ctonplatte fehlen entsprechende A n 
gaben. Es ist jedoch offensichtlich, daß  die M itw irkung 
der B etonplatte  im vorliegenden Falle nicht das gleiche
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Fahrbahnplatte  etw a auf das D oppelte erhöht, wie man 
z. B. aus den Biegclinien A bb . 13 erkennt. D ie A b b il
dung zeigt jew eils außer den  M ittelw erten der gemessenen 
D urchbiegungen un d  W inkeldrehungen  auch die Rech
nungsw erte n u r fü r den S tahlträger (ohne Berücksichti-

Zogreb Öffnung 1

A usm aß hat wie in Fcldm itte. E inzelheiten über die 
Fahrbahnausb ildung  ü ber der Stütze sind nicht bekannt.

M an beachte auch die V erschiebungen der N ullin ic, 
die in den Feldm itten groß, am S tützenquerschnitt d a 
gegen wesentlich kleiner sind.

Öfnung3 Öffnung 0 Susok

Pfeiler I
-50,60- -55,075-

M
-55,075-

W
-50,60-
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Betonfahrbahnen von Straßenbrücken.
(Bericht über amerikanische Versuche.)

M it dem  Ziel, das V erhalten  von Fahrbahnplatten  aus 
S tah lbeton  un ter verschiedenen B edingungen zu un ter
suchen u n d  vereinfachte B erechnungsverfahren zu en t
w ickeln, w urde von  d e r V ersuchsanstalt der U niversität 
Illinois (U rbana, U SA ) in Z usam m enarbeit m it der Illi
nois D ivision of H ighw ays und  der U S Public R oads A d 
m inistration im Jahre 1936 ein außerordentlich  um fang
reiches Forschungsprogram m  in A ngriff genom m en [1]. 
Es w urden eingehende theoretische U ntersuchungen an 
gestellt und  auf G rund  der gew onnenen Erkenntnisse zahl
reiche V ersuchsreihen durchgeführt, um Richtigkeit und  
A nw endbarkeit der vorgesdilagenen B erechnungsverfah
ren zu überprüfen. B esondere A ufm erksam keit w urde der 
W irkung  von  konzentrierten  
Lasten und  L astgruppen, wie 
sie in der Praxis durch 
schwere Rad- und  Achslasten 
gegeben sind, sowie dem V er- 
halten der un terstü tzenden 
T räger gewidm et. Sehr ein
gehend  w urde auch die sog.
„slab an d  stringer b ridge“ 
ohne un d  mit V erbund  zw i
schen P latte und  T räger über
p rüft.

D en V ersuchen w urden gut 
durchgearbeitete E ntw ürfe zu 
grunde gelegt, unter Beach
tung der in den A A S H O  
festgelegten Spannungen von 
1,26 t/cm2 fü r S tahl einschl.
B etonstahl u n d  70 kg/cm2 für 
Beton. N eben  M essungen 
an ausgeführten B auw erken 
fanden in  der H auptsache
U ntersuchungen an M odellen im M aßstab 1 : 2  bis 1 : 5  
statt, w obei auf die m öglichst getreue N achbildung  der 
durch die konzentrierten R addrücke gegebenen Lastver
hältnisse besondere Sorgfalt gelegt w urde. D er nach den 
am erikanischen V orschriften übliche S tandard-Lastw agen 
H  besteht aus 2 Achsen im A bstand  von 4,27 m bei einem 
A bstand  der R äder von  1,83 m. Jedes H in terrad  trägt 
4 0 % , jedes V orderrad  1 0 %  des Gesamtgewichtes, durch 
welches der Lastwagen gekennzeichnet w ird, z. B. H  20, 
H  15. Die W agenbreite ist dabei mit 3,05 m anzunehm en.

A nfang  1947 w ar der größte Teil der Versuche sowie 
deren A usw ertungen abgeschlossen u n d  fand seine Z u 
sam m enfassung in einer Reihe von  einfachen Bem essungs
form eln. D a sich die U ntersuchungen mit einem G ebiet 
befassen, das ebenfalls im deutschen B rückenbau von 
großer B edeutung ist, w ird im folgenden über einige b e 
sonders interessierende A bschnitte berichtet.

V erbundträger.

Ü ber die theoretischen U ntersuchungen und  Versuchs
ergebnisse mit V erbundträgern  aus I-S tah lträg e r und 
B etonplatte berichtet S i c s s [3]. O bw ohl der G edanke 
der V erbundw irkung nicht neu ist, fällt die A nw endung 
im Straßenbrückenbau erst in die jüngste Zeit. Bei dem 
V erbundträger übernim m t die B etonfahrbahnplatte neben 
ihrer ursprünglichen A ufgabe der örtlichen K raftüber
tragung auf die un terstü tzenden T räger als zweite, zusätz
liche Funktion die M itw irkung als H auptträgerobergurt.

Infolge dieser besseren A usnutzung  der Platte w ird so
gleich die Frage der Baustoffersparnis bei den Stahlträgern 
aufgew orfen. Je nach A rt des verw endeten Stahlprofils 
schwankt diese Ersparnis gegenüber der nicht verbundenen 
K onstruktion im allgemeinen von 8 % bei W alzträgern bis 
30 % bei geschw eiften Q uerschnitten. Gleichzeitig tritt 
eine E rhöhung der Trägersteifigkeit um das M ehrfache ein.

D abei ist zu beachten, daß  bei der üblichen M ontage 
ohne H ilfsstützen die S tahlträger ihr Eigcngew idit und 
das Gewicht der aufgebrachten B etonplatte allein tragen 
m üssen und  infolgedessen die D urchbiegungen aus Eigen
gewicht g rößer w erden, w ährend  die V erkehrslast auf den 
V erbundträger w irkt und  damit geringere D urchbiegungen 
erzeugt. D ie E rhöhung  der D urchbiegung infolge Eigen
gewicht ist allerdings von geringerer B edeutung, da diese

durch entsprechenden überhöhten  Zusam m enbau aus
geglichen w erden kann. Dagegen ist die geringere D urch
biegung aus der V erkchrslast unbedingt als V orteil anzu- 
sprcchcn.

Die Ersparnis an  Stahlgewicht ist an H and einer Reihe 
von E ntw ürfen mit Spannw eiten von 9 m bis 27 m und 
1,5 bis 2 ,1m  T rägerahstand un ter Z ugrundelegung der 
Lastenzüge H  15 u n d  H  20 (Tabelle 1) untersucht w orden. 
W ie die rechnerischen U ntersuchungen und auch die V er
suche gezeigt haben, ist die lastverteilende W irkung der 
Fahrbahnplatte bei V erbundträgern  infolge der g rößeren 
Steifigkeiten der Längsträger nicht so groß wie bei nicht 
verbundenen T rägern , so daß die einzelnen V erbundträger 
bei diesen Plattenbalkcnbrücken einen größeren Lastanteil 
übernehm en müssen. N ach einem früheren Vorschlag 
w urde der Lastanteil der H auptträger mit k  =  h/1,83 bzw.

T a b e l l e  1. Vergleich der Stahlträgergew ichtc bei V erbundträgern .

V erbund träger

Träger
ohne

V erbund

(1)

Sym m etrische W alz träger
U nsym 

metrische
W alz
träger
ohne
H ilfs

stü tzen

(6)

A us 
ungleichen 
T -P rofilen  
zusam m en

gesetzte 
T räger 
ohne 

H ilfsstü tzen

(7)

G eschw eißte
Trägerohne zusätzliche i m it1 zusätzlichen

1
G urtlam ellen

ohne m it j  ohne j m it 
H ilfsstü tzen  beim  B etonieren

(2) I  (3) i  (4) ; (5)

ohne | m it 
H ilfsstü tzen

(8) | (9)

100 92 ¡ 77 76 j  64 S2 82 69 4 0 - 6 0

100 j  84 83 ; 70 89 89 74 4 5 -7 0

100 99 | 83 106 106 88 5 3 -7 5

Durchschnittsgewicht bei einer Lamelicnlänge von 0,6 der Trägcrlänge.

b/1,68 für N ichtverbund bzw. fü r V erbundträger berechnet. 
Diese Em pfehlung setzt also für V erbundträger ein rd. 9 % 
größeres M om ent an. N e w m a r k  empfiehlt b/1,74 bzw. 
b/1,62, also eine 7,5proz. E rhöhung  für die V erbundträger.

D ie Vcrgleichswerte in T abelle 1 w urden berechnet 
un ter der A nnahm e, daß bei der A usfüh rung  ohne H ilfs
stü tzen der Stahlqucrschnitt allein das Eigengewicht trägt 
und  n u r die V erkehrslast von dem V erbundquerschnitt 
aufgenom m en wird, und daß bei A usführung  mit H ilfs
stü tzen  sow ohl Eigengewicht wie V erkehrslast von dem 
V erbundquersdrnitt aufgenom m en w erden. Bei den zu- 
grundegclcgtcn Gewichten sind die V crbindungsm ittel nicht 
berücksichtigt.

Die durchschnittliche G ewichtsersparnis beträgt bei 
sym metrischen W alzprofilen, wie in Spalte 2 angegeben, 
8 % , bei beschränkter B auhöhe kann diese Ersparnis 
doppelt so groß sein.

Es ist klar, daß durch die V erlegung der Schwerlinie 
nach oben infolge der M itw irkung der B etonplatte die 
V erw endung von unsym metrischen Stahlprofilen mit 
stärkerem  U ntergurt größere G ewichtsersparnis verspricht. 
W ährend  durch A nordnung  einer unteren G urtp latte  bei 
W alzprofilen etwa 24% E rsparnis erzielt w erden, kann durch 
V erw endung eines unsym metrischen Profils eine solche von 
31 % , das sind 26 % gegenüber der A usführung  mit W alz
profilen, erreicht w erden. Bei diesem Vergleich ist, um 
A ussteifungen entbehrlich zu machen, die Stcgblechstärke 
nicht geringer als Vs7 der freien Stegblcchhöhe gewählt, 
und  cs ist ferner ein geringster O berflanschqucrschnitt von 
152 -10 mm2 angeordnet, um den erforderlichen Platz zum 
A nbringen der Schubverbindungen zu gewährleisten.

Es ist oben die Frage des unsym metrischen W alz- 
profilcs aufgeworfen. Die Q uerschnittsform  könnte en t
sprechend dem geschweißten Profil angenom m en w erden, 
welches 26 % Ersparnis bringt. Die tatsächliche Gewichfs- 
erspam is w ürde, da nur bestimmte Profiltypen und  G rößen  
hergestcllt w erden können, jedoch geringer sein und  sich 
in der G rößenordnung  von 11 % bewegen.

Die A rbeiten an unsym metrischen W alzprofilen sind 
von den amerikanischen S tahlw erken seit 1938 aber fast 
eingestellt w orden, da die A nzahl der erforderlichen Profil
typen zu groß gew orden w äre. Bekanntlich führte  die Ent-
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Wicklung sogar dazu, die sym metrischen Profile auf ein 
M indestm aß cinzuschränken.

Eine g rößere G ewiehtsersparnis — wie aus T abelle 1, 
Spalte 3, 5 und  9 hervorgeht — kann durch U nterstü tzung 
w ährend des Zusam m enbaues bis zu r E rhärtung der Beton- 
platte erreicht w erden, weil dann das Eigengewicht und 
die V erkehrslast von  dem w esentlich g rö 
ßeren V erbundquerschnitt aufgenom m en 
w erden. Bei der Vergleichsrechnung w urde 
angenom m en, daß  d ieT räger durchlaufend 
un terstü tzt sind. In  der Praxis ist jedoch 
n u r m it ein b is drei S tützen zu  rechnen.
Bei einer Stütze w ird  die G röß tspannung  
im U ntergurt infolge Eigengewichts 3 bis 
6 %  geringer als bei kontinuierlicher U n 
terstü tzung, w ährend  sie bei zwei b is drei 
Stützen etw a 1—3 % größer w ird.

Eine günstig w irkende V orspannung  in 
den S tahlträgern  ließe sich ferner durch 
H ochdrücken der T räger vor B etonieren 
der B etonplatte erzeugen.

W  e n d e 11 [5] w eist darau f hin, daß 
eine E rsparnis an Stahlgewicht bei den 
hohen A rbeitslöhnen  nicht unbed ing t einer 
K ostenersparnis gleichzusetzen ist. Nach 
den heutigen Preisen in  U SA  m uß eine 
M ateria lersparnis von  m indestens 20 % 
erreicht w erden, um z. B. die erhöhten 
K osten fü r eine schubfeste V erb indung  in 
Form  v o n  auf den O bergu rt aufge
schw eißten R undstah lsp iralen  auszuglei
chen. D iese A rt der V erb indung  hat sich 
bei vielen A usführungen  als geeignet er
wiesen, aber b islang nicht vo ll durchge
setzt. D urch die W ah l vo n  dünneren  
Stegblechen m it geeigneten V ersteifungen 
kann eine w eitere Stahlersparnis erzielt 
w erden.

W  e n d e 11 w endet ferner ein, daß  vom wirtschaftlichen 
Standpunkt aus auch die M ontageunterstü tzung in den 
meisten Fällen keinen großen  V orteil bringt, da durch die 
zusätzlichen K osten aer U nterstü tzung  das gew onnene 
Stahlgewicht m ehr als ausgeglichen wird.

D em  V ersuchsprogram m  fü r V erbundträger zugrunde 
lagen A usführungsentw ürfe von  einer Reihe von  geraden, 
einfach gespannten Brücken u n d  schiefen Brücken mit 
W inkeln von  30 und  60 ° von 6,1 und  18,3 m Spannweite, 
wobei die M odelle in einem V iertel der natürlichen G röße 
ausgeführt w aren. A ls Belastung kam entsprechend den 
Raddrücken von ein oder zwei Lastwagen nebeneinander 
zwei oder vier konzentrierte Lasten in  Frage. N eben 
Spannungsm essungen in T räger und  P latte sowie D urch
biegungsmessungen w urde auch der Schlupf zwischen Platte 
und T räger bestimmt. A ußerdem  w urde eine Reihe von 
Versuchen an kleineren V erbundträgern  von den in 
A bb. 1 w iedergegebenen A bm essungen ausgeführt, um die 
W irkung der V erbindungsdübel aus C -Stahlstücken zu 
überprüfen.

SchniitB-B

verteilt aufgebracht. A us den  in Tabelle 2 aufgeführten, 
auf den B eton (n =  7,5) bezogenen, aus M essungen ge
w onnenen Spannungsw erten infolge V erkehrslast allein 
geht k lar hervor, daß  bei T räger 2 als einheitlicher Q uer
schnitt die Platte eine höhere Spannung erhält und  die 
N ullinie ungefähr in der erw arteten H öhe liegt, w ährend

a Ansicht des Trägers
Abstände der Schrägeisen 

20cm. -i bScm, +
iS .  ^  r v

3si m
Ir-i

b Draufsicht auf den Träger
.

c Schrägeisen  
20cm.- d. Ausbildung der Platte

angeschweißt

am Auflager 2cm. 
inderMitteWm. Träger

e Q u ersch n itt 
Schrägeisen  nur a u f Träger 1 und3 oufgeschw eißt

if T T  T T  TT rä g erl 8 12 V 5

^ ""M eßstellen  in  Erüchenm itte ̂
Abb. 2. Vcrsuchsbrücke von 18,S m Spannweite, Trägerhöhe 0,91 m und 

Trägerabstand 1,27m bei einer Piattenstärkc von 19 cm.

bei Träger 4 ohne V erbund  die N ullin ie in M itte des S tahl
trägers liegt und  der Spannungsunterschied zwischen P latte 
und Trägeroberkante auf einen beträchtlichen Schlupf zwi
schen diesen beiden Teilen hinweist.

T a b e l l e  2.

T räger 2 
m it V erbund  

kg/'cm2

Träger 4 
ohne V erbund  

kg/cm 2

P lattenoberkante -  7,0 -  4,6
Trägerobergurt -  5,64 -  14,3
T rägeruntergurt +  15,1 +  14,0

Schnitt A -A

r—1-J- .  io— i—fo—r-toT^r—io—j j  ( - - - - - - - - - - - - - - - - - - - - 15,7c m ,- - - - - - - - - - - - - - - -

^¡.1  . I t X
Abb. t .  Probebalken für Dübclversudie.

S 1 a c k [4] weist in einer Zuschrift darauf hin, daß 
1930 bis 1932 un ter seiner Leitung bereits eine Reihe 
M essungen über die V erbundw irkung durchgeführt w or
den ist an einer 19 m langen Brücke mit einer 6,7 m 
breiten, 19 cm starken B etonfahrbahn auf 5 Längsträgern, 
Ein Teil der T räger w urde mit festem V erbund durch
geführt in der in A bb. 2 dargestellten W eise. Die B eton
festigkeit betrug nach 28 Tagen rd. 2 5 0 kg/cm 2. D er Z u
sam menbau fand mittels H ilfsstützen in den V iertelpunkten 
statt. Nach E rhärten  der B etonplatte w urde abgclassen und 
in Brückenm itte eine Last von 15 t auf T räger 2 und  4

W esentlich bei V erbundträgern  ist die Frage, inwieweit 
durch Schubdübel ein festes Zusam m enw irken der beiden 
Bauelem ente Platte und  T räger sichergestcllt w erden kann. 
D abei ist die erste Forderung, daß zwischen beiden Teilen 

keine V erschiebung (Schlupf) 
stattfindet. A b b . 3 zeigt, bis zu  
welchem G rade diese F orderung  
erfüllt ist im V erhältnis zu  den 
nicht festverbundenen P la tten 
trägern. D er g röß te  gemessene 
Schlupf bei V erbund trägern  w ar 
geringer als 0,0015 cm.

Die A usw irkungen  dieses 
Schlupfes auf die D ehnungsver
teilung zeigt A bb . 4. D ie ge
strichelte Linie g ib t den D eh

nungsverlauf nach der Rechnung bei solchem V erbund  
w ieder, die ausgezogene Linie die V erb indung  der ge
messenen D ehnungsw erte.

Bei dem V erbundträger T 1 mit einem  Schlupf ,der den 
Versuchen in A bb . 3 entspricht, ist die Ü bereinstim m ung 
der D ehnungsw erte mit der Rechnung gut. D ie E rhöhung 
der m aßgebenden D ehnung  im U ntergurt ist unbedeutend. 
D er V erbundträger T 2 ist ähnlich wie fü r T 1 ausgeführt, 
n u r daß  die Druckfestigkeit des Betons erheblich geringer 
w ar. D er daraus resultierende größere Schlupf bew irkt 
einen großen  Sprung in dem D ehnungsverlauf an  der

B
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Fuge. D ie E rhöhung der unteren  T rägerdehnung ist auch 
hier noch gering. Die D übel bei Vcrsuchsbalken T 3  waren 
wesentlich schwächer als bei den beiden vorhergehenden 
mit dem Erfolg, daß ein wesentlich größerer Schlupf au f
trat, verbunden mit einem größeren D ehnungssprung in 
der B erührungsfuge. D araus ist zu schließen, daß die A u s
w irkung des Schlupfes hauptsächlich nur in der B erührungs
fuge auftritt und  daß die E rhöhung der unteren  Flansch- 
dennung unbedeutend ist.

Durchschnittlicher Schlupf am Ende des mittleren Trägers in -¡fa cm
Abb. 3. Last-Schlupf-Kurve aus Versuchen an Modellen von 1,52 m 

Spannweite mit 2 Radlasten.

In den Versuchen trat, wie zu erw arten, der größte 
Schlupf am Ende des Versuchsbalkens auf und  ging bis 
zu dem Lastpunkt in  der M itte des V erbundträgers auf 
N ull zurück. Die D ehnungen w erden in den V iertelpunkten 
nur noch geringfügig von dem Schlupf beeinflußt, so daß 
die A usw irkung des Schlupfes auf den D ehnungsverlauf 
nur auf den nächsten Bereich beiderseits der konzentrierten 
Last beschränkt erscheint. A us den Versuchen ist die 
Schlußfolgerung zu ziehen, daß  auch bei nachgiebigen 
D übeln die volle V erbundw irkung angenom m en w erden 
kann.

Abb. 4. Vergleich von gemessener und berechneter Dchnungsverteilung 
für eine Last von 2.3 t in Trägcrmitte.

F u r r e r  [7] macht einen interessanten Versuch, mit 
H ilfe des von S t ü s s i [10] entwickelten B erechnungs
verfahrens die Spannungsverteilung u n te r Berücksichtigung 
des Schlupfes festzustelien. D ie Ü bereinstim m ung mit den 
tatsächlich gemessenen W erten  ist allerdings nicht sehr 
g roß , w ährend  ein von N e w m a r k  1943 aufgestelltes, 
bisher nicht veröffentlichtes V erfahren  un ter Z ugrunde

legung kontinuierlicher Schubverbindung mit H ilfe von 
F o u r i e r - Reihen im Vergleich dazu eine wesentlich 
bessere A nnäherung  an die tatsächlichen Verhältnisse 
erreichte.

Versuche über die tatsächliche M itw irkung der Platte 
bestätigen, daß  die Spannungsverteilung über den Platten- 
querschnitt sowohl im Bereiche der Last als auch im 
größeren  A bstand  davon fast konstan t war.

Die Q uerschnittsw erte des V erbundträgers hängen direkt 
von  dem V erhältnis n der E lastizitätsm oduli von  Stahl 
und B eton ab. D ie Empfindlichkeit der Q uerschnittswertc 
gegen Ä nderung  ist jedoch gering, z. B. bei einer Ä nderung  
von n um 28 c/o ändert sich das Trägheitsm om ent um  7 bis 
9 % , das W iderstandsm om ent, bezogen auf den unteren 
Flansch, um 3 % und  die horizontale Schubkraft in der 
B erührungsfuge um 11 %. D a diese Ä nderungen  nicht von 
allzu  großer B edeutung sind, kann nach S i e s s  [3] mit 
n =  10 gerechnet w erden. Um bei D auerlasten  die plasti
schen V erform ungen zu erfassen, w ird n =  30 vorgeschla
gen. was eine V erringerung des Trägheitsm om entes um 
25 % , einen A bfall des W iderstandsm om entes, bezogen auf 
die untere Flanschfaser, um  10 % sowie eine V erm inderung 
der waagrechten Schubkraft in der B erührungsfuge um 
25 %  bedeutet. D a diese plastischen Form änderungen jedoch 
erst nach einiger Zeit eintreten, müssen die V erbindungs- 
dübel sicherheitshalber für n =  10 bem essen sein.

D ie B edenken, die S 1 a c k  [4] und  auch W  e n d c 11 [5] 
hinsichtlich des W ertes n =  30 zur Erfassung der plastischen 
V erform ungen des P lattenbetons äußern , sind berechtigt. 
Diese vorgeschlagene N äherung  kann natürlich nicht an 
Versuchen mit kleinen M odellen, sondern  nu r an tatsäch
lich ausgeführten  B auw erken überprüft w erden, w obei auch 
dies noch durch den unregelm äßigen V erlauf des Schwin
dens und  Tem peratureinflüsse sehr erschwert w ird. [Es 
w äre hier darauf hinzuw eisen, daß cs nach deutschen 
U ntersuchungen überhaupt zu bezw eifeln ist, daß  man 
diesen Einfluß durch die W ahl eines festen W ertes n allein 
und  für alle Fälle genügend zutreffend beurteilen  kann. 
D er betr. W ert n m uß mit dem K riechm aß variiert werden. 
M an vgl. auch dieses H eft S. 84 u. 92. Bem. d. Herausg.]

ln  den meisten Fällen stehen beim Entw urf A bstand  der 
T räger und  Stärke der B etonfahrplatte fest, so daß sich 
das Problem  auf die W ahl eines geeigneten Stahlprofils 
beschränkt, welches in Zusam m enw irkung mit der Platte 
die bekannten äußeren  K räfte aufzunehm en hat.

Beim geschweißten Q uerschnitt w ird die beste A u s
nu tzung  erreicht, w enn Ö ber- und  U n tergu rt gleichmäßig 
beansprucht w erden, eine Forderung, die besonders bei 
nichtunterstützten Brücken auf Schwierigkeiten stöß t, weil 
do rt der S tahlträger das gesamte Eigengewicht allein au f
nehm en m uß.

Die folgende, von S i e s s  [3] für  übliche V erhältnisse 
vorgeschlagene E ntw urfsform el beruh t auf einer Stegblech
stärke von VS7 der freien S tegblechhöhe. M it F 0 und  F u 
wird die Fläche des O bergurtes bzw. des U ntergurtes 
bezeichnet:

Fu =  F -  16 [cm2] ,
F0 =  0,8 • F -  39 [cm2] ,

F =
M.s + v p 

ast ' d
mit d  als A bstand der beiden Flanschschwerpunkte u n d o s< 
als zulässige S tahlspannung.

Ergibt sich die Spannung im O ber- oder U n tergurt ver
schieden v o n o a , so kann der Flächenquerschnitt au f fo l
gende A rt berichtigt w erden: a sei die gewünschte S pan
nung im Flansch, a die vorhandene Spannung, F die ge
suchte Flanschfläche, welche die Spannung a  ergibt, F' der 
vorhandene Q uerschnitt, welcher die Spannung d  ergibt, 
und Fs die gesamte Stegblechfläche. D ann gilt 

a- = F +  0,4 F, 
a F' +  0,4 Fs 

Die Berechnung kann voneinander unabhängig für beide 
Flanschen durchgeführt w erden. D er Einfluß der Steg
blechstärke ist dabei allerdings von  wesentlicher B edeutung. 
Für das V erhältnis ‘/ a0 an Stelle von '/s; ergibt sich:

F„ =  0,95 F  -  16 [cm2] ,
Fa =  0,80 F  -  48 [cm2] .



DER BAUINGENIEUR
25 (1950) HEFT 3

Kurze Technische Berichte. 10 9

D übel.
Von außerordentlicher B edeutung bei V erbundträgern 

sind die D übel, welche die A ufgabe haben, zwischen der 
Platte un d  den T rägern  einen festen V erbund herzustellen, 
so daß der Q uerschnitt als einheitliches G anzes w irkt.

A ls V erbundm ittel kom m en ifi F rage: C- oder T-Stahl, 
W inkel, P latten oder andere Elemente, die auf den T räger
oberflansch aufgeschweißt oder aufgenietet in den Beton 
eingreifen. Zwei Forderungen sind an diese V erbindungs
dübel zu  stellen: erstens dürfen sie keinerlei gegenseitige 
Bewegung von P latte  und  T räger gestatten, und zweitens 
müssen sie so stark  bemessen sein, daß sie die Schub
kräfte sicher aufnehm en. Die Beanspruchung der D übel 
setzt die K enntnis der K raftverteilung über die H öhe und 
Breite der D übel voraus.

Die au f jedes V erbindungsstück w irkende G esam tkraft 
errechnet sich aus der waagrechten Schubspannung zwi
schen T räger und  P latte mal dem A bstand  der V er
bindungsstücke. D ie feste V erbindung zwischen P latte und 
Trägeroberflansch bew irkt außerdem  eine E rhöhung der 
natürlichen Reibungsw iderstände in  der Berührungsfläche.

N e w m a r k  [1] schlägt vor, die K raftverteilung über 
die H öhe der V erbindungsstücke dreieckförmig (linear) 
anzunehm en, w obei darauf zu achten ist, daß  bei Ü ber
tragung der K räfte auf den B eton die zulässigen B eton
spannungen nicht überschritten w erden. D er A bstand der 
V erbindungsstücke sollte das 3- bis 4-fache der P latten
stärke nicht überschreiten. S i e s s  [3] w eist auf die Tatsache 
hin, daß  die D übel mit veränderlicher B elastung bean
sprucht w erden, insbesondere w enn n u r die V erkehrslast 
von dem V erbundquerschnitt aufgenom m en w erden muß. 
In der M itte der T räger tritt infolge V erkehrslast jeweils 
eine U m kehrung der Schubkräfte auf, so daß in diesem 
Bereich die D übel eine W echselbelastung erfahren. In den 
Endbereichen der T räger tritt dagegen eine Schwell- 
belastung infolge V erkehrslast auf. Diese D auerbean
spruchung der D übel, verbunden mit evtl. Spannungs- 
spitzon in N ähe der Schweiß- oder N ietstellen läß t die 
W ichtigkeit einer genauen Ü berprüfung  der D auerfestig
keit dieser B auart erforderlich erscheinen. [Zusatz des 
H erausgebers: Ü ber derartige Dauerversuche berichtet 
M. R o s  : T räger in V erbnnd-Bauw eise. EM PA-Bericht 
N r. 149, Zürich 1944. M an vgl. den vorstehenden Bericht.]

Eine weitere zusätzliche Forderung  an  die D übel ist 
zwar nicht von  ausschlaggebender B edeutung, sollte aber 
doch erfüllt sein, daß  nämlich die D übel in der Lage sind, 
ein Klaffen von P latte und  T räger zu verhindern. Diese 
Möglichkeit eines A bhebens der P latte kann sow ohl durch 
V erkehrslast als auch durch W erfen der B etonplatte infolge 
Schwinden oder ungleichmäßigen T em peraturänderungen 
gegeben w erden.

Eine natürliche Schubübertragung durch Oberflächen
reibung ist ohne Zweifel vorhanden und konnte sowohl 
bei den Versuchen als auch bei ausgeführten  Brücken be
obachtet w erden. Es besteht jedoch immer die G efahr,

Das V erhalten verschiedenartiger D übel w urde in  einer 
Reihe von einfachen Schubvcrsuchen überprüft (A b b .5). 
Zwei A rten  von D übeln sind grundsätzlich zu u n te r
scheiden: nachgiebige und starre Dübel. A us den V er
suchen geht hervor, daß  der starre D übeltyp, vom S tand
punkt der Bruchlast und des Schlupfes aus betrachtet, über
legen ist. Das V erhalten beider Typen ist allerdings nicht

10 ¡0 30 11 ¡1
Durchschnittlicher Schlupf in 1/1000cm.

61 Bruchlast

SchnUtA-A S c h n i f / B - B

daß diese Reibungsw iderständc schon durch Schwinden, 
Temperatureinflüsse oder durch Schwingungserscheinungen 
überw unden w erden, außerdem  w ird dadurch kein Z u 
sam menhalt in vertikaler Richtung gewährleistet. A us die
sen G ründen besteht kein Zweifel, daß die Reibung allein 
als nicht a u s re ih e n d  fü r eine V erbundw irkung e ra h te t 
werden kann.

Abb. 6. Last-Schlupf-Kurven für verschiedene Dübeltypcn, Stegblechstärkcn 
und Betonfestigkeiten.

sehr unterschiedlich. Eine ausschlag
gebende Rolle spielt die B etonfestig
keit, da die Z erstörung des den 
D übel um gebenden B etons einem 
B r u h  der D übel gleichzusetzen ist. 
D en aus den Versuchen e r s ih t l ih e n  
V orteilen der starren  D übel stehen 
gewisse N a h te ile  gegenüber, ein
m al keine au sre ih en d e  V eranke
rung  gegen A bheben  der P latte und  
dann infolge seiner Breite die B e
h inderung  beim  V erlegen der Q uer
bew ehrung.

In A bb . 6 sind die Versuchser- 
gebnisse für einige D übeltypen  w ie
dergegeben, w obei gleichzeitig der 
E influß der S tegbledistärke des D ü
bels und  der B etonfestigkeit un ter

sucht sind. A us den V e rsu h e n  kann zusam m enfassend 
festgestellt w erden:

1. Die W irksam keit der b e trah te ten  Bügel w ä h s t an
nähernd proportional mit der Breite der Dübel.

2. D er Einfluß der Stegstärke bei C -Stahldübeln ist n ih t  
groß, eine V eränderung um 2 2 %  bringt n o h  keine w esent
liche Ä nderung  des Schlupfes in  der Bruchlast.
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3. D urch höhere Betonfestigkeiten w ird die W irksam 
keit d e r C - D übel gesteigert.

4. D er Schlupf beginnt bei allen D übeln bereits in den 
ersten Laststufen.

5. D er V erlauf der Schlupfkurve in A bhängigkeit von 
der Last ist fast parabolisch.

6. Bei der Bruchlast tritt ein so g roßer Schlupf auf. daß  
dieser nicht als M aßstab fü r die T ragfähigkeit der K on
struktion  angenom m en w erden kann.

A u f G rund  der Versuche w ird  tro tz  gewisser V or
züge der starren  V erbindungsdübcl der nachgiebige, au f
geschweißte C-Stahldübel empfohlen. A llerdings w ird  zu 
gegeben, daß andere nachgiebige Bügel ähnliche E igen
schaften haben, wie z. B. Z-Stahlstücke, W inkelstücke oder 
auch aufgeschweißte hochgestellte Plattenstücke, deren 
H andhabung  beim Aufschw eißen aber nicht so bequem  ist.

D a nicht ohne weiteres angenom m en w erden kann, daß 
die Einzelversuche auf die Verhältnisse bei ganzen T rägern  
übertragen w erden können, w urden die gefundenen E rgeb
nisse an  V ersuchsträgern nachgeprüft, wobei eine gute 
Übereinstim m ung beobachtet w erden konnte.

Die genaue U ntersuchung der C -Stahldübel führte zu 
der E rkenntnis, daß die D übel als in ein elastisches 
M edium  eingebettet angesehen w erden können. D ie exakte 
Form der K räfteverteilung hängt von dem V erhältnis der

Steifigkeiten von 
D übel und B e
ton  ab . In  A bb. 
7 a—c sind bei 
gegebenem Stei

figkeitsverhält
nis das Bclas- 

tungsb ild , die 
M om cnten- 

verteilung sowie 
die V erform ung 
dargestellt. Das 
in A bb . 7 b  ein
getragene M o
m ent entsteht 

durch E inspannung des oberen Flanchcs in den  Beton.
D auerversuche mit den in  A bb. 1 dargestellten V er

suchsmodellen w urden mit 2 Mio. Lastspielen bei einer 
F requenz von 190/min mit folgendem  Ergebnis durch
geführt: Eine ausgesprochene Bruchlast war nicht zu  beob
achten. Es tra t vielm ehr ein fortschreitender Zerfall der 
V erbundw irkung auf, verbunden mit einem Anwachsen 
des Schlupfes und  der Durchbiegung. Zum  Schluß w ar 
der Schlupf zu  groß, daß von einem Zusam m enwirken 
zwischen P latte und  T räger nicht m ehr die Rede sein 
konnte. In den Versuchen erreichte der Schlupf am T räger
ende beim Bruch den W ert von 0,025 cm. D abei w urden 
die Versuche abgebrochen, und  die U ntersuchung des Ver- 
suchsbalkcns zeigte, daß  auf einer Seite mehrere D übel 
gebrochen waren.

D a die D übel nach A bb . 8 angeordnet waren, w ar ihre 
Lage in  bezug auf die K raftrichtung in jeder Brückenhälfte

a  Belastung \> Momenten- c Verformung 
Verteilung 

A bb. 7. C - Dübel.

1

Kraftrichtung

i t r r t t r r c c r  r  r  r  r

ßetonb/onh ■ 

.Bruchstelle 'Sa

a  Richtung der Schubkräfte b  c
Abb 8. Bruch der [-D übel bei Dauerversuchen.

verschieden. M it n u r  w enigen A usnahm en erfolgte der 
Bruch an  der unteren  W urzel des Profils (A bb. 8 b) auf 
w urde das C-Profil durch den ausfüllenden B eton zwischen 
den Flanschen ausgesteift (A bb. 8 c). Es entsteht die Frage, 
ob diese Brüche prim är w aren oder o b  zuerst die Bruch
festigkeit des um gebenden B etons überschritten w urde, 
so daß  als Folge eine Ü berbeanspruchung  der D übel bis 
zum D auerbruch ein trat. Eine Entscheidung über diese 
Frage konnte bei den Versuchen nicht festgestellt werden.

D er E influß der B etonfestigkeit w urde an 20 weiteren 
V erbundträgern  in D auerversuchen überprüft mit B eton
festigkeiten von 179 kg/cm* bis 1160 kg/cm*. A us diesen 
Versuchen kann entnom m en w erden, daß  wahrscheinlich

bei niedrigen Festigkeiten der Beton, bei höheren Festig
keiten der S tahl zuerst den  Bruch einleitcn.

Bis w eitere Erkenntnisse über die D übel vorliegen, 
schlägt S i e s s  [3] u n te r A nnahm e einer D ruckverteilung, 
wie sie in  A bb . 9 fü r einen solchen Fall dargestcllt ist, 
folgendes vereinfachtes B erechnungsverfahren fü r die 
B etonspannungen vor mit S als gesamte K raft in kg/cm 
Breite

5
° B ht + f ,5  • t

und  die max, S tahlspannung im Schnitt x —x

0s‘ = h ,+  1,5 t =  9 ' ° I! '
Z um  Schluß w ird noch auf die neuesten Ergebnisse 

eines G roßversuches mit einem  V erbundquerträger von 
11,4 m Spannw eite, beste
hend  aus einem I-P ro f il  von 
61 cm H öhe u n d  einer 15 cm 
starken u n d  1,8 m breiten  B e
tonplatte  hingewiesen [9], Die 
B elastung betrug  ein R ad des 
Lastwagens H  20 einschließ
lich 30 %  Stoßzuschlag. D er 
V erbund  w urde hergcstellt 
durch Stahlstücke aus C 10 
von  15 cm Länge in  gleich
mäßigem A bstand  von  45 cm.
U m  jegliche R eibung zwi
schen B eton und  S tahlträger 
auszuschalten, w urde der 
O bergurtflansch des S tah lträ
gers mit einem dicken F arb 
anstrich versehen. D ie g röß te  Last, d ie vor dem Bruch 
erreicht w urde, betrug  rd. 5 1 1 oder das rd. 4,7fache der 
A uflast. D abei konnte kein Bruch der D übel fcstgestellt 
w erden, n u r ein geringer Schlupf.

T a b e l l e  3.

Abb. 9. Vereinfachte Druck
verteilung auf C-Dübel nach 

Vorschlag S i e s s .

A u f den 
D übel w ir
kende K raft 

t

Berechnete
Spannung

(t 'm 1)
B erechnungsart

14 2,3 A us M essungen berechnet
4,3 Nach V orschlag S i e s s  

berechnet
10,1 Berechnet auf G ru n d  einer 

linearen, dreieckförm igen 
Spannungsverteilung  
(V orschlag N c w m a r k )

Interessant ist der in  T abelle 3 aufgeführtc Vergleich 
der verschiedenen B erechnungsarten mit dem tatsächlichen 
W ert der Spannung  in dem  D übel. D er Vergleich ist bei 
der Laststufe von 3 7 1 oder 3,4facher A uffast für die 
T rägerm itte kurz vor F ließbeginn des U ntergurtes durch
geführt. Die auf den D übel w irkende K raft ist dabei, in 
der üblichen W eise aus der Q uerk raft ermittelt. A us dem 
Vergleich geht hervor, daß die letzte M ethode viel zu  grob 
ist, um als Entw urfsberechnung dienen zu  können. A uch 
die zweite Berechnungsart liegt noch weit au f der sicheren 
Seite, wobei dazukom m t, daß  infolge der natürlichen Rei
bung zwischen Beton und  Stahl w eit geringere Schubkräfte 
auf die D übel w irken werden.

H erbert F r ö h l i c h ,  O ffenbach/M .
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Buchbesprechungen und Neuerscheinungen.
N äbauer, M ., D r.-Ing., G eh. B aurat u. o. Prof. a. d.Techn. 

Hochschule M ünchen: V erm essungskunde. ( =  H an db ib lio 
thek für Bauingenieure, herausgegeben von R. O  t z e n , 
IV. Teil, l .B an d .)  3. erg. und verb. A uflage, 435 und  X S., 
G r. 17,5x25 cm, mit 460 A bb. B erlin/G öttingen/H eidel
berg: Springer-V erlag, 1949. Preis D M ark 36,—, geb. 
D M ark 38,40.

D as Buch zerfällt in die H auptte ile :
I. Elem ente der Eehlertheorie, II. Elemente der Instru- 

m entenkunde, III. A ufnahm earbeiten , IV. Planhexstellung 
und Flächenberechnung, V. A bsteckungsarbeiten, und  en t
hält som it alles, w as fü r die B auingenieure wichtig ist. Da 
bei praktischen M essungen im m er, w enn auch kleine Fehler 
Vorkommen, so ist es unerläßlich, dieselben zu erkennen, 
ihre W irkung zu  beurteilen und  schließlich ihren  Einfluß 
durch eine A usgleichung zu  beseitigen. F ü r manche Leser 
wäre es wohl erwünscht, w enn für die Ausgleichung der 
verm ittelnden und  bedingten Beobachtungen ein einfaches 
Zahlenbeispiel gegeben w äre. Die geodätischen In s tru 
mente (N ivellierinstrum ent, T heodolit, Bussole, M eßtisch) 
sind eingehend beschrieben. Erw ünscht w äre w ohl, wenn 
auch einige Photographien  derselben eingefügt w ären, 
ferner w enn auch der Rechenschieber und  die Rechen
maschine behandelt wären.

Die A ufnahm earbeiten  sind  eingehend dargestellt. A us
gehend von der trigonom etrischen Punktbestim m ung sind 
Zahlenbeispiele für Vorwärtsschnitt, Rückwärtsschnitt und 
Polygonzugm essungen gegeben. Es folgen die H orizontal
aufnahm en mit rechtwinkligen und Polarkoordinaten  und 
die M eßtischaufnahm e. Bei den H öhenm essungen sind das 
geometrische und tachymetrische N ivellem ent und die 
trigonometrische H öhenm essung eingehend behandelt und 
über die Fehlereinflüsse A ufschluß gegeben. Besonders 
ausführlich ist die Photogram m etrie dargestellt, jedoch 
glaube ich, daß die A bschnitte c) und  d) auch gekürzt 
genügen w ürden. D er H auptabschnitt IV enthält alles, 
was notw endig und  w ünschensw ert ist. F ü r den B au
ingenieur besonders wichtig ist d e r 'V . H auptabschnitt mit 
eingehender D arstellung der Tunnelachsabstcckung und 
der K urvenabsteckung.

D er V erfasser behandelt alle Abschnitte klar und an
schaulich, versehen mit sehr vielen guten A bbildungen, 
wodurch jeder P raktiker und  Laie in  der Lage ist, das 
G ebotene zu verstehen und  anzuw enden. N icht zu ver
gessen sind die reichlichen L iteraturangaben, die erm ög
lichen, bestim m te Fragen noch w eiter zu studieren.

Auch dem V erlag gebührt für die gute A ufm achung 
und A usstattung aller D ank.

Prof. Dr. S c h l ö t z e r ,  K arlsruhe.

Schultz-G runow , F., D r. sc. techn., ord. Professor für 
allgem. M echanik an  der Techn. Hochschule A achen: 
Einführung in  die Festigkeitslehre. 244 S., G r. 17x24  cm 
mit 239 A bb . D üsseldorf-L ohausen: W erner-V erlag G . m. 
b. H . 1949. Preis: kart. 15,—  DM ark.

Das vorliegende Buch unterscheidet sich erheblich 
von den üblichen E inführungen. A u ß er den G ru n d 
lagen enthält es die T heorie der Kreisscheibe u n d  Kreis
platte, M em brantheorie, Biegung der kreiszylindrischen 
Schalen, T orsion gerader S täbe, den Begriff des Schub- 
m ittelpunktes u. a. m. A u ß er Knickbiegung u n d  Knickung 
sind auch D rillknicken und  K ippen eines Balkens be
sprochen. F ür das Knicken im plastischen Bereich w ürde 
allerdings sta tt der T  e t m a j e r  formel besser ein H in 
weis auf die T heorie von E n g e s s e r - K a r m a n  ge
geben.

Das Buch ist tro tz des beschränkten Um fanges geeig
net, den A nfänger wesentlich w eiterzuführen als die 
bekannten Bücher der Festigkeitslehre. Es kann deshalb 
sehr em pfohlen werden.

Ferd. S c h l e i c h e r ,  D üsseldorf.

Fritz W ansleben : D ie Theorie der D rehfestigkeit von 
S tahlbauteilen m it A nw endungsbcispiclen (H eft 3 der 
A bh. aus dem S tah lbau). H erausgegeben vom  Fachverband 
Stahlbau, D eutscher S tahlbau-V erband, Bad Pyrm ont.

B rem en-H orn: Industrie- und  H andelsverlag W alter D oorn
G .m .b.H . 1948.

Die Beherrschung der Lehre von  der D rehfestigkeit 
ist eine Forderung des m odernen S tahlbaues, insbeson
dere des Stahlleichtbaues, der in  großem  U m fang raum 
steife B auglieder verw endet. D ie T heorie der Drch- 
festigkeit hat erst in neuerer Z eit eine wesentliche W eiter
entwicklung und  K lärung erfahren. D ie zahlreichen V er
öffentlichungen sind jedoch w eit verstreut u n d  zum  Teil 
schwer zugänglich, so daß  die vorliegende zusam m en
fassende D arstellung dieses wichtigen A bschnittes der 
Stahlbau-Festigkeitslehre sehr zu  begrüßen ist. Die A b 
handlung g liedert sich in I. E inleitung, II. Die reine 
D rehbeanspruchung, III. D ie veränderliche V erdrehung, 
IV. V ergitterungen un d  V erschnallungen, V. Praktische 
A ngaben und  VI. A nw endungsbeispiele. D a im S tah l
bau  fast ausschließlich dünnw andige Q uerschnitte verw en
det w erden, sind  n u r diese den U ntersuchungen zugrunde 
gelegt. (Eine Zusam m enstellung der allgem einen T o r
sionstheorie fü r V oll- un d  H ohlquerschnitte  vgl. den 
A ufsatz v o n  M a r g u e r r e :  B auingenieur 21 [1940],
S. 317.)

D er Verf. geh t in den theoretischen Entwicklungen 
von  B ekanntem  aus und  behandelt die wichtigsten Z u 
sam menhänge un ter besonderer Berücksichtigung der sich 
aus der Q uerschnittsverw ölbung ergebenden G ru n d ta t
sachen. In den A nw endungsbeispielen w ird auch auf die 
Biegedrehknickung, d. h. das allgemeine K nickproblem  des 
m ittig belasteten D ruckstabes, sowie auf eine Teilaufgabe 
der drehfesten  B rückenkonstruktion  eingegangen. Das 
H eft ist dem S tahlbaustatiker sehr zu empfehlen.

R. B a r b r t ,  D ortm und.
D u  Rietz, D ag, Ingenieur, K TH . Stockholm  und  Koch, 

H elm ut, D ozent a. d. Techn. Hochschule H annover: P rak
tisches H andbuch  der Lichtbogenschw eißung. 3. unv. A ufl. 
V III und  300 S., G r. D IN  A  5, mit 197 A bb., Braunschweig: 
Friedrich Vieweg &. Sohn V erlag G. m. b. H ., 1948. Preis 
H albleinen D M ark 13,50.

Schon 1 Jah r nach der 2. A ufl. erscheint das Buch in 
unverändertem  N eudruck, ein Beweis der starken N ach
frage. Es bietet besonders dem Praktiker in ansprechender 
W eise G rundlagen und  allgemeine A nw endung der 
Schweißtechnik. D arüber hinaus schätzt der U nterricht die 
System atik des W erkes, das im ersten  Kapitel die chemischen 
und physikalischen G rundbegriffe, im zweiten die H er
ste llung  und  Eigenschaften des Stahles behandelt, bevor 
‘dann die Schweißverfahren, der Schweißlichtbogen und 
besonders auch die Maschinen und G eräte besprochen 
werden. Die Elektroden und  ihre B edeutung fü r die G üte 
der Schw eißnaht w erden anschließend kritisch untersucht, 
und  dann A usführungsw eisen und Sonderschweißarbeiten 
behandelt. — Das letzte D rittel des W erkes um faßt die 
K ostenerm ittlung, das Schweißen von G ußeisen und der 
N ichteisenmetalle und  zuletzt die P rüfung der W erkstoffe 
und Schweißverbindungen. Ein A nhang  bringt kurz das 
W esentlichste über das Schneiden und einen erfreulich um 
fangreichen Schrifttumsnachweis.

T ro tz  Vernachlässigung der schweißtechnischen G e
staltung und der Berechnung ist das W erk nicht nu r für 
den M aschineningenieur, sondern auch für den B au
ingenieur ein gutes H ilfsm ittel bei der praktischen A rb e it  

O . S t e i n h a r d t ,  K arlsruhe.
Leiser, K u r t,’ D ipl.-Ing., B erlin: V orschriften für

Straßenbrücken, Teil II, V orschriften fü r stählerne S traßen 
brücken. D IN  1073, Din 1076, D IN  1079, D IN  4101 mit 
E inführungserlassen und  ’ E rläuterungen, V III +  153 S., 
mit 115 A bb ., G r. D in A 5 . B erlin ; V erlag von  W . Ernst 
fkS ohn, 1949. Preis geh. 7,20 D M ark.

V on der auf drei Teile berechneten Sam m lung erschien 
zunächst der 2. Teil mit den Bestim m ungen für stählerne 
S traßenbrücken. D ie E rläuterungen, die etw a die H älfte 
des H eftes ausfüllcn, geben kurze B em erkungen über 
W erkstoffe und Bcrechnungsgrundlagcn (w obei auch der 
E ntw urf D I N E 4114, Knick- und  B eulvorschriften, aus
führlich zitiert w ird), zur baulichen D urchbildung sowie 
über A usführung, Ü berw achung und  Prüfung der stäh
lernen Straßenbrücken.
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Die zweite H älfte des H eftes enthält den  W ortlau t der 
im T itel genannten  D IN -N orm en nach den derzeit gülti
gen A usgaben, sowie einen A nhang  betreffend die m athe
matischen Zeichen für Festigkeitsberechnungen, Knick
zahlen, T abellen  zur N ietberechnung (Nietflächen usw .), 
sow ie die N ietabstände u n d  g rößten  Schaftlängen.

D er V erfasser schreibt im V orw ort des H eftes: „Um 
eine V orschrift sinnvoll anzuw enden, ist nicht nu r die 
K enntnis ihres W ortlauts, sondern  auch die K enntnis 
ihrer V oraussetzungen und  der ih r unterliegenden theo
retischen und  experim entellen B egründung erforderlich“ ; 
un d  w eiter: „Es m ag hierbei vö llig  dahingestellt b leiben, 
ob die in D eutschland sehr w eitgehende N orm ierung der 
Berechnungs- un d  K onstruktionsvorschriften der techni
schen Entwicklung dienlich oder abträglich w ar.“ Bei der 
vorliegenden, z. T . äußerst knappen Fassung der Er
läuterungen m ußten die „B egründungen“ natürlich an 
vielen S tellen etwas unbefriedigend bleiben. D as obige 
Ziel w ürde w ohl eine erhebliche V ergrößerung des U m 
fanges der E rläuterungen rechtfertigen, die für eine N eu 
auflage em pfohlen sei. Die Zusam m enstellung der V or
schriften w ird vielen Ingenieuren erwünscht sein.

Ferd. S c h l e i c h e r ,  D üsseldorf.
R othe, R udolf, Prof. D r. .+, Techn. Hochschule B erlin: 

H öhere M athem atik für M athem atiker, Physiker, Inge
nieure. Teil IV, H eft 3/4. Ü bungsaufgaben m it Lösungen 
zu  Teil II unter M itw irkung von S tud ienrat O skar Dego- 
sang, Bielefeld. 4. A ufl., 108 Seiten, Gr. D IN  A 5 , mit 
51 T extabb., B ielefeld: V erlag für W issenchaft und Fach
buch G .m .b.H ., 1949. Preis steif geh. D M ark 3,50.

M roß, M ax: W ie bew erte ich das A nlageverm ögen 
fü r die D -M ark-Bilanz. E in Leitfaden fü r den Prak
tiker mit Beispielen un d  B ew ertungsvordrucken. 31 S., 
G r. 16x24  cm, m it 3 A nhangtafeln . H am burg-Stellingen: 
Selbstverlag M ax M roß , K ieler Str. 563, 1949. Preis br. 
D M ark 3,—.

Bonacker, W ilhelm : Berlin im W erden  des Stadtplanes. 
Kartographische M iniaturen N r. 1, M itteilungen für K ar
tenfreunde. 22 S., G r. D in A  5. B erlin-D üsseldorf-H am - 
burg : Paul L ippa V erlag, 1949.

K ollb runner, C u rt F., Ing. Dr. sc. techn., und  W . W yss, 
D ipl.-Ing.: A ufzugskräfte v o n  W ehrverschliissen ( =  H eft 
N r. 10 der M itt. Forschung un d  K onstruktion  im Stahl
bau , herausgeg. durch die A . G . C onrad  Zschokke, D ö t
tingen), 76 S., G r. D in A  5, mit 61 A bb., Zürich; V erlag 
Leemann, 1949.

Schlicke, H einz, D ipl.-Ing., B erlin: Betriebsüberw achung 
und  Instandhaltung  v o n  D am pfkraftanlagen in  der Nach
kriegszeit. 63 S., D in A  5, mit 26 A b b . u. 9 T afeln ; H alle 
(Saale), C arl M arhold  V erlagsbuchhandlung, 1949, kart. 
4,30 D M ark.

Schlicke, H einz, D ipl.-Ing., B erlin: D er U m bau  von  
D am pfkesselfeuerungen nach B rennstoffum stellungen, 66 S., 
D in A  5, mit 37 A bb . u. 7 Z ahlen tafeln ; H alle (Saale), 
C arl M arhold  V erlagsbuchhandlg., 1949, kart. 4,30 D M ark.
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Persönliches.

Persönliches.

Prof. Dr.-Ing. W. Loos zum 60. Geburtstag.
A m  1. M ärz 1950 vollendete Professor D r.-Ing. W ilhelm  

L o o s  das 6 0 .Lebensjahr. 1890 in B utzbach/H essen ge
boren, legte er nach der R eifeprüfung am Realgym nasium  
in G ießen 1912 das D iplom -Exam en an der Techn. H och
schule in D arm stadt ab. Nach vorübergehender T ätig 
keit im Techn. B üro  des D r.-Ing. H  e y  d  
in  D arm stadt u n d  nach seiner Prüfung als 
R egierungsbaum eister arbeitete er zunächst 
bei C arl B rand t in  D üsseldorf, wo er schon 
nach kurzer Zeit Leiter der N iederlassung 
in  H o lland  w urde, dann bei Dyckerhoff 
fkW idm ann , vorw iegend bei E ntw urf und 
B auleitung g roßer S tahlbetonbauten .

Seinem U nternehm ungsgeist und  dem 
D rängen  nach E rw eiterung seines Gesichts
kreises folgte L., als er 1921 als B eratender 
Ingenieur g roßer Schiffahrts- und  Pflan
zungsgesellschaften nach N iederl.-Indicn  
ging. Bei H afenanlagen  u n d  Industrie
bau ten  sam m elte L. reiche Erfahrungen auf 
dem G ebiet der G ründungen  und  gew ann 
A nregungen , die er später in der H eim at 
nu tzbringend  anw enden konnte . H ierzu 
gehört auch seine A rb e it „Kritische B etrachtung von Flach- 
und  Pfahlgründungen, besonders in den H afenplätzen 
N iederländisch-Indiens“ , m it der er in seinem E uropa
urlaub  1930 an der Technischen Hochschule B erlin zum 
Dr.-Ing. prom ovierte.

N ach R ückkehr aus den T ropen  1932 arbeitete L o o s  
zunächst als M itarbeiter von  K. v. T  e r z a g h  i im E rd
bau laboratorium  der T. H . W ien u n d  w urde ein Jahr 
später G eschäftsführer der D eutschen Forschungsgcsell- 
schaft für B odenm echanik (D egebo) in  B erlin. In dieser 
Eigenschaft erhielt er einen Lehrauftrag fü r B augrund
untersuchungen an  der T. H . B erlin. 1938 w urde L. zum 
ord . Professor an die Techn. Hochschule B erlin berufen. 
Nach dem Kriege baute L. in  L üneburg u n d  H am burg 
w ieder ein Ingenieurbüro und  E rdbauinstitu t auf. Seit 
1948 leitet er in der B undesanstalt für W asser-, Erd- 
u n d  G rundbau  in  K arlsruhe die A b te ilung  Erd- und 
G ru n d b au .

D ie Forschungsarbeit von Loos ist in zahlreichen V er
öffentlichungen un d  besonders in  seinem Buch „Praktische

A nw endung der B augrunduntersuchungen“ niedergelegt, 
desgleichen in  dem  dem nächst erscheinenden „S tudien
führer für Erd-, G rund-, S traßenbau  un d  B odenm echanik“. 
Seine B edeutung  auf dem  G ebiet des B augrundw esens 
geht auch aus seinen zahlreichen M itgliedschaften un d  
seiner M itarbeit in  Fachvereinigungen hervor. So w ar L. 
bereits 1919 M itglied des K oninldijk  Institu t van  Inge

nieurs in  H o lland , seit 1936 M itglied des 
H ighw ay Research - B oard  U S A .,-desg l. 
M itglied des Forschungsbeirates der F o r
schungsgesellschaft fü r das S traßenw esen 
und  do rt bis 1945 O bm ann der A rb e its
gruppe U ntergrundforschung.

Prof. L o o s  hat seine vielseitigen 
K enntnisse un d  E rfahrungen der B au
praxis in reichem M aße zu r V erfügung 
gestellt und  ist m it g roßer V erantw ortungs
bereitschaft an die V erw irklichung neuer 
Vorschläge herangegangen. M it Spürsinn 
un d  F ingerspitzengefühl bei der Lösung 
wissenschaftlicher A ufgaben  hat er neue 
W ege gewiesen. Seine A rbeitsfreude, seine 
Initiative und  die Schw ungkraft seines 
W esens sind  bem erkensw ert. G roßzügig 
und  warm herzig verstand er es, seine M it

arbeiter zu eigener A rbeit zu begeistern.
H . W i t t m a n n ,  K arlsruhe.

K. Imhoff, Essen, D r.-Ing. e. h. D ie Techn. H och
schule A achen hat H errn  D r.-Ing. Karl I m h o f f ,  Essen, in 
A nerkennung  seiner Leistungen auf dem G ebiet der Sied
lungswasserw irtschaft und  der W asserhygiene u n d  seiner 
V erdienste um den A ufbau  der Ruhrw irtschaft die W ürde 
eines D r.-Ing. e. h. verliehen.

P rof. D r.-Ing. Emil P robst •}•. A m  27. Januar 1950 ver
schied Emil P r o b s t  in  L ondon, der B egründer des 
B A U IN G E N IE U R . P. w ar von  1917 bis 1933 O rdinarius 
fü r E isenbetonbau an der Techn. Hochschule K arlsruhe. 
Seine W irkungen  als Mensch, Forscher un d  Lehrer sind 
im B auingenieur 2 (1949 S. 64) gew ürdigt. D ie Freunde, 
seine zahlreichen Schüler u n d  die gesamte Fachwelt nim mt 
mit T rauer von  E. P r o b s t  A bschied. Sein A ndenken  
w ird  w eiterleben.

Für den Inha lt verantw ortlich : Prof. Dr.-Ing. F . S c h l e i c h e r ,  Düsseldorf. — Springer-Verlag, Berlin • Göttingen • Heidelberg. 721/65/52. 57274 4022




