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VYVORWORT

Die gewaltige Steigerung der bautechnischen
Eigenschaften des wichtigsten Bindemittels, des
Portlandzementes, namentlich in den lefzfen
15 lahren, gepoart mit Materialkenntnis und
konstruktivem Kénnen, erméglichten der Eisen-
befonbauweise, neuen technischen Auigaben
und wirtschaftlichen Anforderungen der Gegen-
wart, ohne Einbusse an Sicherheit, gerecht zu
werden,

Gestaltungsgeist und Formwillen fithren zur
Kihnheit, wodurch das Problem der Knickstabi-
litat schlanker S&ulen, weitgespannter Bdgen
und diinner Schalengebilde in den Vordergrund
rickt.

Die vorliegende Atbeit

»Die Knickung der Eisenbeton-Saulen«
von Dr. Ing. O. Baumann, welche sich auf in

der Eidg. Materialpriifungsanstalt in den Jahren
1930—1933 durchgeflihrte Versuche stitzt, fiillt
eine Licke in der Kenntnis der Knickstabilitat
von Eisenbefon-S&ulen aus. Das Problem der
Knickstabilitat von Eisenbeton-Saulen wird auf
den Boden des wirklichen materiallechnischen
Vethaltens der Baustoffe Stahl und Belon ge-
stellt.

Die Ergebnisse der Baumann'schen Arbeit
verdienen es, sowohl im Sinne der Bereicherung
unserer theoretischen Erkenntnisse als auch in
ihrer Anwendung fiir die Konstruktionspraxis als
erster Abschluss einer sehr wertvollen For-
schungsarbeit gewertet zu werden.

Zirich, Dezember 1934,

M. Ros.
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EINLEITUNG

Das Problem des exzentrischen Knickens ist
fir sehr kleine Exzentrizitdten fir gelenkig ge-
lagerte Stabe aus plastischem Baustoff fiir den
Fall, dass die Kraffrichtung parallel der Stabaxe
verlauft, von Th. von Kérman '), Géttingen 1910,
geldst worden. Fiir das gleiche Problem wurde
im Jahre 1926 von Prof. Dr. M. Ro§ und Dr,
J. Brunner neben der genauen Lésung eine
praktische Néherungslésung bekanntgegeben ?),
das TKVSB-Verfahren. Von neueren Versuchen
sind zu erwadhnen die Knickversuche der Eidg.
Materialpriifungsanstalt (19251933} Ziirich mit
allen wichtigeren Konstruktionsmaterialien (Bau-
stahl, Silizium-Baustahl, hochwertiger Baustahl
St. 52, Stahlrohre fiir Flugzeugbau, Gusseisen,
Leichtmetalle und Bauholz) 3).

In der Praxis des Bauingenieurwesens kommt
dieser Belastungsfall: Kraftrichtung parallel der
Stabaxe, sehr selten vor; vielmehr verlduft die
Kraftrichtung bei exzentrischem Lastangritf mei-
stens schief zur Stabaxe und schneidet diese
(elastische Einspannung des S&ulenfusses) oder
trifft sie im S&ulenfusspunkt (gelenkige Lage-
rung).

In der vorliegenden Arbeit wird daher mit
Riicksicht auf die Erfordernisse der Praxis ein
Verfahren zur Bestimmung der Knicklast von
S&ulen abgeleitet, bei denen die Kraftrichtung
schief zur Stabaxe verlduft. Das Verfahren kann
fir Sdulen mit gelenkiger Lagerung wie elasti-
scher oder voller Einspannung eines Stabendes
verwendet werden. Es gilt sowohl fir Stabe mit
konstantem wie beliebig veranderlichem Quer-
schnitt.

Auf Grund dieses Verfahrens sind fir sym-
metrisch bewehrte Eisenbetonsdulen Knickspan-
nungskurven fliir gelenkige Lagerung und fir
volle Einspannung der Sdulenfliffe ausgewertet
worden. Diese Knickspannungskurven kénnen
fiir Vertikalstdbe von Rahmen nur angewendet

werden, wenn dessen Riegel gegenijbér den
Stielen geringe Steifigkeit besitzt.

Sémtliche Exzentfrizitdtsmasse beziehen sich
fir die aufgetragenen Knickspannungskurven
auf die Stabenden,

Zur Unfersuchung der Abhéngigkeit der
Knickspannungen flir Eisenbetonséulen von der
Betondruckfestigkeit und dem Armierungsgehalt
sind im folgenden Abschnitt die Knickspan-
nungskurven fiir exzenirischen Kraftangriff und
Kraftrichtung parallel der Stabaxe ermittelt, und
zwar fiir 3 verschiedene Betonqualitdten und je
2 Armierungsprozentsatze, :

Bei der Ermittlung der Knicklasten ist die
Kenntnis der genauen Form der ausgebogenen
Axe des exzentrisch belasteten Stabes notwen-
dig. Zu deren Bestimmung fand sich eine prak-
tische Methode durch Verwendung der Kurven
der inneren Momente und des Moht'schen
Satzes von der Biegelinie.

Die Lésung des zentrischen Knick-
problems fiir plastische Baustoffe verdanken
wir Engesser-Jasinsky *) und Th. von Karmén').
Sie ersetzen den konstanten Elastizitdtsmodul
in der Euler'schen Formel durch den von der
Spannungsstufe und der Querschnittsform ab-
héngigen Tx Modul.

Die Tx Moduli lassen sich aber flir zusammen-
gesetzie Baustoffe, wie zum Beispiel Eisenbeton,
nur fiir einfache, symmetrische und symmetrisch
bewehrte Querschnitte noch formelméssig auf-
stellen. Im 2. Kapitel wird daher eine Methode
entwickelf, die Knickspannungen fir zentrischen
Kraftangriff und jede beliebige Querschnittsform
und Mafterialzusammensetzung zu bilden. Das
Verfahren ergibt sich aus der Betrachtung des
zentrischen Knickfalles als Grenzfall des exzen-
trischen und stellt eine streng richtige Loésung
dar. Sie hat auch den Vorteil, dass sie den
inneren Grund, warum ein gerader Stab unter

1) Th. von Ké&rmén: »Untersuchungen liber Knickfestigkeit.« Mitteilungen Ober Forschungsarbeiten des V. D. J. Heft 81,
2) M.Ro¥ und J. Brunner: »Die Knicksicherheit von an beiden Enden gelenkig gelagerten Stdben aus Konstruktions-

stahl.«

3) Vergleiche Bericht: »Internat. Tagung fir Briickenbau und Hochbau Paris 1932.«

4) Schweiz. Bauzeitung 1895,



einer bestimmten Last plétzlich ausknickt, an-
schaulich klarlegt. Vermittels dieser Methode
ist es auch méglich, die Knickkraft {iir ein- oder
beidseitig fest eingespannte, gerade Stébe von
beliebigem Querschnitt zu ermitteln. Der Ein-
fluss der Auflagerbedingungen wurde auf eine
rechteckige, symmetrisch bewehrfe Eisenbeton-
saule untersucht und die Knickspannungskurven
fir den gelenkig gelagerten, einseitig und beid-
seitig voll eingespannten Stab ermittelt. Fir den
beidseitig gelenkig gelagerten Stab wurde zu-
dem der Einfluss der Betondruckfestigkeit und
des Armierungsgehaltes auf die Knicklast be-
stimmt,

Die in der vorliegenden Arbeit verdffentlich-
ten Versuche fiihrten wir in der Zeit zwischen
Frihjahr 1930 bis Ende 1933 in der Eidg. Material-
prifungsanstalt an der Eidg. Techn. Hochschule
in Zirich durch. Die untersuchten Eisenbeton-
sdulen verschiedener Befondruckfestigkeit und
Armierungsgehalfes wurden teils zentrisch, teils
exzentrisch, mit Kraftrichtung parallel der Stab-
axe belastet und die Deformationen nahe bis
zum Bruche gemessen. Der Einfluss der Einspan-
nung wurde durch Versuche festgesiellt, sowie
derjenige einer Kraft schief zur Stabaxe. Zur
Aufstellung der Knickspannungskurven ist die
Kenntnis des Spannungs-Dehnungs-Diagrammes

des Betons fir die h8heren Laststufen bis zum
Bruche notwendig. Da darliber in der Literatur
keine Uberzeugenden Versuche zu finden sind,
wurden durch eine grosse Anzahl von Messun-
gen die Bruchdehnungen fir verschiedene Be-
tonqualitaten bestimmt.

Im 3. Kapitel sind die Voraussetzungen der
entwickelten Verfahren kritisch besprochen. Da-
neben werden die zu erwartenden Abweichun-
gen der nach dem TKVSB-Vetfahren ermittelten
Knickspannungswerte von der genauen Ldsung
vom theoretischen Standpunkie aus untersucht
und an Hand der Versuchsergebnisse verglichen.

Im letzten Kapitel werden die Forderungen
der Eisenbefon-Bestimmungen verschiedener
Lander betreffend die Knickfrage mit den theo-
retisch abgeleiteten Werten verglichen.

Den Herren Prof. Dr. M. Ritter, Prof. Dr. h. c.
M. Ro$ und Dr. J. Brunner, EMPA, sei auch an
dieser Stelle fur ihre wertvollen Ratschlage ge-
dankt, und ebenso dem Verein Schweiz. Ze-
ment-, Kalk- & Gipsfabrikanten, Basel, und den
Herren Jul. Schoch & Co., Zirich, fiir die kosten-
lose Zurverfligungstellung der fir die Versuche
bendtigten Baustoffe, sowie der Direktion der
Eidg. Materialpriifungsanstalt fir die bereit-
willige Zurverfigungstellung der Maschinen
und Messapparate.

O. Baumann.




Die Knickung der Eisenbeton-Saulen

A. THEORIE
I. Knicken bei exzentrischem Kraftangriff

1. Der gelenkig und der elastisch eingespannte
Stab, belastet mit einer Kraft schief zur Stabaxe

a) Der gelenkig gelagerte Stab

Fir die folgenden Befrachtungen wird ein
gerader Siab von beliebig verdnderlichem Quer-
schnitt und aus beliebig zusammengesetzien,
plastischen Baustoffen vorausgesetzt. Der Stab
sei durch eine zur Stabaxe schief gerichtefe
Kraft belastet und biege sich in die Gleich-
gewichtslage 1 durch (Fig. 1).

Bei Vernachlassigung des Eigengewichtes des
Stabes ist das dussere Moment in einem belie-
bigen Schnitt

M. = N.y,

und gleich dem inneren Moment Mi infolge der
Spannungen im Stabquerschnitt. Man trégt den
Wert Mi, = N . y, als Ordinate von der aus-
gebogenen Stabform aus ab. Betrachtet man
nun eine Reihe von Gleichgewichislagen fiir
dieselbe Normalkraft und wachsende Exzentti-
zitdten, so liegen die Endpunkte der Mi-Ordi-
naten auf einer Kurve, die von den Stabdimen-
sionen, der Grésse der Normalkraft und vom
Stabmaterial abhéngt. Sie wird auch beeinflusst
von der Art, wie die Aufbringung der Last ge-
dacht wird, ob zuerst die Normalkraft zentrisch
wirkt und dann auf die betfrachtete Exzentrizitat
herausriickf oder ob Normalkraft und Exzenftrizi-
tat gleichzeitig ihren Endwert erreichen. Fiir die
folgenden prinzipiellen Ableitungen ist die
Kenntnis der genauen Form der Mi-Kurve nicht
notwendig. Es kann jede der beiden erwéhnten
Belastungsfolgen vorausgesetzt werden.

Das grosste innere Moment Mi, das noch
einer Gleichgewichislage des exzentrisch be-
lasteten Stabes enfspricht, wird durch den Be-

tihrungspunkt C der Mi-Kurve mit der Ma-
Tangente festgelegt (Fig. 1). Es wird erzeugt
von der Normalkraft in der grésstméglichen
Exzentrizitdt flir den betreffenden Schnitt. Fur
andere Schnitte werden im allgemeinen andere
grosste Exzentrizititen fir die Normalkraft ge-
funden werden. Wiederholt man daher die
Bestimmung der gréssten Exzentrizitdten fiir
verschiedene Schnitte, so liegen deren End-
punkte auf einer Kurve (Fig. 2). Die Tangente,
die vom Stabende aus an diese Kurve gelegt
witd, schneidet auf der Horizontalen durch das
andere Stabende die kritische Exzentrizitat fr
den ganzen Stab p; ab. Umgekehrt ist die
Kraft N die grdsste Last, die der Stab bei der
gegebenen Exzentrizitdt pz noch zu tragen
vermag, und wird daher mit Knickkraft be-
zeichnet.

Durch Wiederholung dieses Verfahrens fiir
verschiedene Schlankheiten und Normalkrafte
erhdlt man Knickspannungskurven, wie sie in
Fig. 11 zum Beispiel fiir symmetrisch bewehrie,
rechteckige Eisenbetonséulen ausgewertet wur-
den. '

Wird der Stab (Fig. 1) aus der Gleichgewichts-
lage A gegen die Nullage verschoben, so wetr-
den die dusseren Momente grésser wie die in-
neren. Der Stab kehrt daher stets in die Gleich-
gewichislage A zuriick. Wird der Stab Gber die
Gleichgewichtslage A kiinstlich in eine Lage
zwischen A und B gebracht, so wachsen die
inneren Momente gegenliber den 4&usseren
rascher. Der Stab kehrt wieder in die Gleich-
gewichislage A zuriick. Vergroéssert man hin-
gegen die Ausbiegung kinstlich bis in die
Lage B, dann hat der Stab seine 2. Gleich-
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gewichislage erreicht und kehrt nicht mehr
nach A zuriick. Der exzentrisch belasiete Stab
hat daher im allgemeinen zwei Gleichgewichts-
formen, die beide eine ausgebogene Stabaxe
haben. Die erste Gleichgewichtslage ist be-
schrénki stabil beziiglich einer Pleilvergrdsse-
rung oder -verkleinerung. Bei Vergrdsserung
der Ausbiegung aus der zweiten Gleich-
gewichtslage wachsen die &usseren Momente
konfinuierlich gegenlber den inneren, eine
weitere Gleichgewichtslage ist nicht vorhanden,
der Stab weicht aus. Die zweite Gleichgewichts-
lage B ist beschrénkt labil gegen eine Verkleine-
rung und unbeschrankt labil gegeniiber einer
Vergrdsserung der Ausbiegung.

Obwohl das innere Moment MiZ kleiner ist als
das maximal mdgliche innere Moment Mi max.,
ist die Tragféhigkeit bei einer unendlich kleinen
Ausbiegung aus der zweiten Gleichgewichfs-
lage erschépft. Mi max. ist dadurch festgelegt,
dass die Randfaserspannungen auf der einen
Seite oder beiden Seiten den Bruchspannungs-
wert erreichen.

Die Ma-Gerade als Tangente hat mit der Mi-
Kurve zwei Punkte gemeinsam, die Gleich-
gewichislage gegeniiber einer unendlich klei-
nen Ausbiegung ist indifferent. Die Tragféhig-
keit der Saule ist beim Wechsel des labilen
Gleichgewichtszustandes in den indifferenten
erreicht, obwohl die Randspannungen noch
nicht die max. méglichen Werte erreicht haben.
Der Stab hat fir die kritische Exzentrizitét pe
in der ausgebogenen Form die einzig mdgliche
Gleichgewichislage und ist gegen eine auch
kleinste Pfeilvergrosserung labil. Fiir grdssere
Exzentrizititen wie die krifische besteht keine
Gleichgewichislage mehr, der Stab weicht aus.

Das fiir die Dimensionierung in Befracht fal-
lende Moment Mi., = Mi€ ist kleiner als Mi max.
Die max. Randspannungen im Falle des Knickens
sind kleiner als die Bruchfestigkeit des Materials.

Fir ein elastisches Material sind fiir eine be-
stimmte Normalkraft die inneren Momente pro-
portional den Ausbiegungen. Die Endpunkte
der Mi-Ordinaten liegen in diesem Falle auf
einer Geraden. Es besteht daher fiir eine be-
stimmte Exzentrizitdt nur eine Gleichgewichts-
lage der inneren und 8usseren Momente, der
eine ausgebogene Stabform entspricht.

Fir ein Material, das bis zum Bruch dem
Hooke'schen Geseize folgt, gibt es kein exzen-
frisches Knicken, nur Biegung mit Axialdruck.

8

Das exzentrische Knickproblem existiert nur fiir
plastische Baustoffe oder solche mit einem pla-
stischen Bereich. Beim Eisen frift das exzen-
trische Knicken erst auf, wenn eine Randspan-
nung die Proportionalitdfsgrenze (berschritten
hat. Vorher federt der Stab bei einer Aende-
rung seines Gleichgewichtspfeiles stets zurlick.

Wie bereits erwdhnt wurde, ist das bespro-
chene Verfahren zur Bestimmung der Knick-
lasten exzentrisch belasteter Stabe nicht an eine
Belastungsfolge gebunden:

Wir sefzen einen Stab aus homogenem, pla-
stischem Material mit bekanntem Spannungs-
Dehnungs-Diagramm voraus.

Wird zuerst die Axialkraft aufgebracht und
dann das dussere Moment, so erhalt man zum
Beispiel eine Spannungsverteilung nach Fig. 3 a.

O :y—isf die gleichméassig verfeilte Druck-

F
spannung infolge der Axialkraft und wird
Grundspannung genannt?), Infolge des Bie-
gungsmomenies enisfehen die Biegungsspan-
nungen 0p; und 0y,.

Fir eine bestimmte Grundspannung o, und
einen gegebenen Wert von s; ist die Span-
nungsverteilung iber den ganzen Querschnitt
festgelegt. Zu jedem Werte & + &, = 4
lasst sich daher direkt das Moment Mi infolge
der Biegungsspannungen 0x; und 0;. berech-
nen. Die vorgingige Ermittlung eines T
Moduls wie beim TKVSB-Verfahren ?) kann um-
gangen werden.

Wachsen Axialkraft und Exzentrizitdt gleich-
zeitig auf ihren Endwert, so entsteht zum Bei-
spiel eine Spannungsverteilung nach Fig. 3 b.

Jede Spannungsverteilung Il Nb | in Fig. 3 b,
die infolge einer exzentrisch wirkenden Kraft
entsteht, kann entstanden gedacht werden durch
Superposition einer gleichmaéssig verteilten
Druckspannung o, infolge einer Axialkraft N
= F . 0, und den Biegungsspannungen Oy
und 0, infolge eines Momentes. Die Lage
der Geraden I' II' ist dabei so zu wahlen, dass
die Flache der Biegungsspannungen | Nb I’
und Il Nb [I' inhaltsgleich sind. Das innere
Moment Mi der Biegungsspannungen 0;; und
05 ist gleich dem &usseren Moment Ma = N.p,
wobei p den Hebelarm der exzentrisch angrei-
fenden Kraft N von der Stab axe bedeutet.

Bei einem exzentrisch gedriickien Eisenbeton-
Querschnitt setzen sich die inneren Kréfte bei



Vernachladssigung der Betonzug-
spannungen zusammen aus der Re-
sultierenden der Betondruckspannungen N' | 1
(Fig. 3 c), der Eisendruckkraft ED und der Eisen-
zugkraft AB. Man wéhlt eine Gerade I' — II'
derart, dass die Resultierende der Spannungs-
flache Nb | I' plus der Eisendruckkraft EF gleich
ist der Resultierenden der Spannungsflache Nb
N Il II' plus der Eisenzugkraft CB.

Nun kénnen die inneren Kréifte wieder ent-
standen gedacht werden aus den gleichmassig
vertfeilten Druckspannungen o, und den Eisen-
druckkréften CA und FD infolge einer zen-
frischen Normalkraft N und aus den Biegungs-
Druck- bzw. Zugfldchen Nb | I' bzw. Nb N Il II’
und den Eisendruck- bzw. Zugkréfien EF und
CB infolge eines Biegungsmomentes M.

Da die Biegungszug- und Druckkrafte ein-
ander gleich angenommen sind und die Grund-
spannung s gleichmaéssig verteilt ist, bezieht
sich das &ussere Moment M wieder auf die
Stabaxe. Dadurch ist erwiesen, dass das
besprochene Verfahren zur Bestimmung der
Knickspannungskurven auch fir die letzi-
genannte Belastungsfolge anwendbar ist.

Zur Bestimmung der Knicklast benétigt man
die Form der ausgebogenen Stabaxe fir be-
stimmte Normalkréfte und Exzentrizitdten, Es
ist also die Biegelinie eines Stabes mif ver-
anderlichen T, Moduli zu suchen, wobei diese
Moduli wieder von der ausgebogenen Stab-
form abhéngig sind. Eine einfache Konstruktion
zur Bestimmung der Biegelinie infolge der Mo-
mente ergibt sich auf folgendem Wege:

Nach Seite 3, Diskussionsbericht Nr. 13 der
Eidg. Materialprifungsanstalt?), ist allgemein

Mi:h
4 = ——
T.- )
und fir h =1
Mi P.y
4= __ 7
T.-) Te-J

Fir den Einfluss der Momente kann daher
nach dem verallgemeinerten Mohr-
schen Satze die Biegelinie des ausgebo-
genen Stabes als Seilpolygon mit der Summe
der spezifischen Randfaserdehnungen 4 als
Belastung gezeichnet werden (Fig. 4).

Einfluss der Momente:

Die Ordinaten der geschétzten aus-
gebogenen Stabaxe und die Exzentri-

*) Zum Beispiel Normaldiagramm der EMPA,

zitdt der Normalkraft trégt man vorteilhaft im
N-fachen Masstab auf, so dass Y = Mi ist. Flr
einen beliebigen Schniti n erhalt man dann die
Belastungsordinate 4, als Abszisse zu dem in-
neren Momente Mi, = Y,. Das Seilpolygon
zu der 4d-Belastungsfldche ist dann die gesuchte
Biegelinie. Bei grésserer Abweichung wird,
ausgehend von der verbesserten Form der aus-
gebogenen Stabaxe, das Verfahren wiederholt.

Die Bestimmung der Mi-4-Kurven, die wir zur
Konsfruktion der Biegelinien verwenden, wird
fur einen symmetfrisch bewehrten Eisenbeton-
querschnitt durchgefiihrt:

Im Falle reiner Druck- oder Biegungsbean-
spruchung wird der im Eisenbetonbau allgemein

verwendete Wert n = —Ei als Festwert einge-
b
fihrt. E; wird dazu als Elastizitatsmodul einer

bestimmien Spannungsstufe des Betons fesi-
gelegt. Da aber die Knickspannungen nicht
einen bestimmien Festwert besitzen, vielmehr
jeden Wert zwischen kleinen Spannungen und
der Bruchfestigkeit annehmen kénnen, wird der
Koeffizient n Z%hier zweckmassig ausge-
b

schaltet. Es kann dies dadurch geschehen, dass
die Lage der »Nullinie der Biegungsspannun-
gen N; « nicht aus dem statischen Moment der
n-fachen Flachenwerte ermittelt wird, sondern
direkt aus dem Gleichgewicht der auftretenden
Spannungen, die ihrerseits dem Spannungs-
Dehnungs-Diagramm entnommen werden.

Zur Aufstellung der Knickspannungskurven
sei ein symmetrisch bewehrter Séulenquerschnitt

. von der Fliche b X h und dem Armierungs-

prozentsatz u betrachtet.

Die Wahl der Querschnittgrésse kann belie-
big geschehen*). Fiir die praktische Durch-
rechnung hat es sich als zweckmassig erwiesen,
die Breife b=1 cm und die Hé6he h—10 cm
zu wdhlen. Der Abstand der Eiseneinlagen
von den Aussenseiten ist, etlwa der Praxis ent-

h
sprechend, zuE, also 1,25 cm, angenommen.

Die Bestimmung der Knickspannungskurven
wird im folgenden fiir eine S&ule mit der Beton-
prismendruckfestigkeit ,G; = 300 kg/cm?* und
der Armierung p=1 "/ durchgefiihi.

Das Spannungs - Dehnungs - Diagramm det
Fig. 5 wurde als Mittelwert von Elastizitats-



messungen, die bis zum Bruche ausgefihrt wur-
den, an Prismen 12X 12X 36 cm bestimmt.
Der Elastizitdtsmodul der Entlastung ergab sich
zu 285 f/cm?, :

Das Zugdiagramm von Rundeisen wurde an
Stdben von & 8 mm bis & 24 mm mit Walz-
haut ermittelt. Es unferscheidet sich von dem-
jenigen fiir Profileisen*) dadurch, dass Propor-
tionalitats- und Fliessgrenze hoher liegen. Der
Uebergang vom elastischen in den Fliessbereich
erfolgt pldtzlicher. Es wird angenommen, dass
das Eisendruckdiagramm gleich sei demjenigen
fir Zug (Fig. 5), also Quetsch- gleich Fliess-
grenze,

Fiir die Betongrundspannungen o, = 25, 50,
75, 100, 150, 200, 250 kg/cm® wurden flir eine
Reihe von s; die entsprechenden Spannungs-
flachen F, mit ihrem Schwerpunkisabstand x;
aus dem Spannungs-Dehnungs-Diagramm fiir
Beton (Fig. 5) ermittelt und tabellarisch fest-
gelegt (Tabellen 1 und 2).

Zu einer bestimmten Grundspannung ¢; des
Betons und einem Wert & wird die Lage det
Nullinie der Biegungsspannungen Nb geschatzt
und s, berechnet. Dadurch ist die Spannungs-
verteilung im Querschnitt festgelegt.

Der Zweig der Biegungsdruckspannungen
rechts von Nb (Fig. 6) entspricht dem Kurven-
teil im Spannungs-Dehnungs-Diagramm Fig. 5,
der zu & gehért. Die resultierende Druckkraft
im Beton ergibt sich durch Masstabreduktion

Db — Fb . x’
Xp
ebenso der Schwerpunkisabstand von Nb
X,
S, = X5
Xp

Die Biegungszugspannung ist
Opz == Eb * &

die resultierende Zugkraft

X
Ly = 0Op; - 72
ihr Schwerpunkisabstand
2
Se = X,
3

Die der Betongrundspannung o, entspre-
chende Eisengrundspannung 0.s wird aus dem
6 — & Diagramm des Eisens an der Stelle &,
erhalten. Die Biegungs-, Zug- und Druckspan-

*) Zum Beispiel Normaldiagramm der EMPA.
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nungen des Eisens sind, von 0, ausgehend
(Fig. 5), durch die den Eisen entsprechenden
Langendnderungen &, und &, (Fig. 6) festge-
legt.

Sie: « X Sae: ¢« X

Solange 0, < 0, — 0. bez.
gl“’ Opg — Epp * E

Fiir o = 1°/, ist der Eisenquerschnitt auf jeder
Seite 0,05 cm?, also

Z, = 0,05 6., D, = 0,05 6,4

Ist die Gleichung D, + D, & Z, + Z, etfiillt,
kann das innere Moment berechnet werden.
Sind wesentliche Unterschiede vorhanden, muss
X; neu geschatzt werden. In der vorliegenden
Arbeit wurde eine maximale Differenz von *1 /o
zugelassen,

Oez << Op + Ops

Opz = &ig * E

Das innere Moment wird am zweckmassigsten
auf die »Nullinie« Nb bezogen.

Mi=Dy-s,+Dsvse,+Zp-s,+Z,-s,
Beispiel:

Es seien

»Ba = 300 kg/cm?

E, = 285 kgjem? ) .
0, = 150 kg/cm? Fig. 5

E = 2050 t/cm?

& = 0,1 0/0:

(Schatzung: x, = 5,4 cm) x' = 4,15 cm

= 0,077 %o 6., = 158 kg/em?

46 cm x, = 3,35 ecm
e = 0,062°0 0.4 = 128 kg/ecm?

x
I

8y = gi:i .4,6 =0,085 F, =20,0cm x; = 2cm
Oy = ,285 . 0,085 = 24,3 kg/cm?
Dy = 20,0 - %% =+ 540kal o cgjom
D, = 0,05.158 = + 7,9kg
z, =24,3-%6:—56,o kg| ol
Z, = 0,05.128 = — 6,4 kgI — 62,4 kg[cm

Mi = 54.3,60 + 7,9 4,15 -+ 56 - 3,07 + 6,4
- 3,35 = 421 emkg

Die Berechnungen sind durchgefiihrt unter der
im Eisenbetonbau allgemein gemachten An-
nahme, dass Betonzugspannungen nicht bertick-
sichtigt werden. Erreicht 06,, daher den Wert



der Betongrundspannung ds, so dndert sich die
Spannungsverteilung auf der entlasteten Seite
(Fig.7). Die der Grundspannung ¢, entsprechen-

de Entlastungsdehnung ist &4 = % daher
b
_ Ezul
a= "%

Die Betonzugkraft setzt sich zusammen aus

Zb'+zb":0.s'*a2' + 05+ (x, — a)

" Beispiel:

Fir ,f5: = 300 kg/em? E, = 285 t/cm?
E = 2050 t/cm® o,=150kg/ecm?® u=1%

& = 0,90/O:

(Schédtzung: x, = 5,5 cm) x,' = 4,25 cm
&, = 0,695°%0 0, = 1425 kg/cm?

x, =45 em x, = 3,25 ecm

&0 = 0,532 0/0 6y = 1090 kg/cm‘”’
150
o = 0736 & = o = 0527°
¢ bl = 285000 fo
e, — 092745 392 mm
0,736
F, —1365ecm? x;, =180cm x;=—=11,6cm
5,5
D, =1365."" =417,0k
b 18 g}+488,3kg
D, = 1425.0,05= 71,3kg :
3,22 Fosks
Z, — 150 - '2 = 241,5kg
—488,0k
Z," = 150128 :192,0k9| ?
Z, =1090.0,05—= 54,5kg

w = 417 - 3,54 + 71,3 - 425 4+ 241,5 . 2,17
+ 192 . 3,86 + 54,5 - 3,25 = 3224 cmkg

Solange 0, < o, wachst x, mit &;.
Fir 04, > 05, verkleinert sich x, mit wachsendem ;.

Zur Bestimmung des genauen Wertes von x:
musste die Rechnung durchschnittlich 2—3mal
durchgefiihrt werden. Aus zwei gendherten
Werten kann das richtige x, durch Interpolation
meistens erreicht werden. Die fir u=1"% er-
rechneten Werte erleichtern die Schétzung von
x, fir 4 =2%. Die Werte Mi als Funktion der
Summe der spezifischen Randfaserdehnungen 4
sind fiir die verschiedenen Betongrundspannun-
gen 0, und u == 1% in Fig. 8 abgebildet. Sie
gelten fir die Belastungsart, dass zuerst die
Normalkraft wirke und dann das Biegungs-

moment infolge der Exzentrizitdt, Die Mi-A-
Kurve fiir 0, = 25 kg/cm? setzt sich aus ein-
zelnen Zweigen zusammen,

Von O bis A ist 05, < 0.

Die zusafzliche Betonzugflache ist ein Dreieck.

Yon A an ist 04 > 0;. '
Die Spitze der Betonzugflache fehlt.

Bei B beginnt das gezogene Eisen zu fliessen. .
Der folgende Zweig verlauft fast horizontal bis
zu Mi max. Das gleiche gilt fir 6, = 50 kg/cm?®
und 0; = 75 kg/cm?®. Die Druckeisen erreichen
stets die Quetschgrenze. Ab o6, = 100 kg/cm?
wird die Fliessgrenze der Zugeisen nicht mehr
erreicht. ,

Von a6, = 200 kg/ecm?® an ist stets 05, kleiner
wie 0.

Samtliche Werte Mi max. sind durch Er-
reichung der Betondruckfestigkeit in der dusser-
sten, gedriickfen Faser bedingt. Auf gleiche Art
wurden die Mi-4-Kurven fiir die Prismendruck-
festigkeiten ,f; = 225 kg/em® und ,Fs = 150
kg/cm® bestimmt, je fir 1% und 2% Armie-
rungsgehalt. Hieraut wurden alle Kurven noch-
mals ermittelt, wobei als Belastungsfolge vor-
ausgesetzt wurde, dass die Normalkraft und die
Exzentrizitét gleichzeitig auf ihren Endwert an-
wachsen. Auf der Biegezugseite gilt dann an
Stelle des Entlastungsgesetzes das normale
Spannungs-Dehnungs-Diagramm (Fig. 3 c). Die
so ermiftellen Kurven bilden das Ristzeug zur
Bestimmung der Biegelinien des exzenirisch
und zentrisch belasteten Stabes und damit der
Knicklasten.

Bei der Bestimmung der innern Momente
wurde praktischerweise der volle Betonquer-
schnitt ohne Abzug fir die Eiseneinlagen be-

rlicksichtigl. Die &ussere Kraft P, wird daher
ebenso berechnet:
Pe—b-h-o+u2l. g,
100

In Fig. 4 ist fir eine Prismendruckfestigkeit
von 225 kgf/em?, 1 %o Armierungsgehalt, Grund-

spannung 0; = 50 kg/cm?®, Schlankheit —%~ = 100

und der Exzentrizitdit m = 1,7, die Biegelinie
des gelenkig gelagerten Stabes bestimmt.

Einfluss der Querkréfte auf die Biegelinie:

Es ist nun noch der Einfluss der Querkréfte
auf die Biegelinie zu berlicksichtigen. Dabei ist
zu unferscheiden:

a) Zusétzliche Durchbiegung infolge der Quer-

"



kraft Q = H. H ist der horizontale Schub
im Gelenk des Siulenfusses.

b) Zusétzliche Durchbiegung infolge der va-
riablen Querkraft, die dadurch entsteht, dass
Normalkraft und ausgebogene Stabachse
nicht parallel verlaufen. Fir diese variable
Querkraft ist von Dr. Ing. Chwalla®) nach-
gewiesen worden, dass ihr Einfluss auf ge-
lenkig gelagerte Eisenstdbe so gering ist,
dass er stefs vernachlassigt werden kann.
Zudem wirkt im entgegengesetzten Sinne
der sehr kleine Einfluss der Axverkiirzung,
so dass eine teilweise Kompensation ent-
steht. Da fir Eisenbetonsdulen kein »Ver-
festigungsbereich« in Frage kommt wie beim
Eisen, sind auch die maximal méglichen Aus-
biegungen gegenliber Eisenstdben wesent-
lich kleiner. Dies auch, weil die Eisenbeton-
sdulen viel gedrungener sind wie eiserne.
Da die maximalen Stabausbiegungen von
Eisenbetonsaulen geringer sind als bei Eisen-
staben, werden auch die davon herriihren-
den Querkrafte und Ausbiegungen infolge
Schubverzerrung geringer. Es kann daher
auch fiir Eisenbeton der Einfluss dieser va-
riablen Querkraft vernachldssigt werden.

Zu a): Der Einfluss des Horizontalschubes auf
die Durchbiegungen ist grésser als derjenige
infolge der Querkrafte unter b), aber unbedeu-
tend gegeniliber der Wirkung der Biegungs-
momente.

Ist nun die ausgebogene Stabform infolge
der Biegungsmomenfe allein nach Fig. 4 kon-
struiert, so ist langs der ganzen Stabaxe der
Spannungsverlauf festgelegt. Es kdnnen daher
die von den Spannungen abhéngigen Schub-
module in jedem Schnitte bestimmt werden,
und damit auch die Biegelinie infolge des Hori-
zontalschubes. Die Durchbiegungen infolge der
Momente und der Querkréfte werden addiert
und ergeben die gesuchte Biegelinie. Es sei
schon hier bemerkt, dass damit eine, allerdings
sehr kleine Ungenauigkeit gemacht wird: Wi
sefzen die Elastizitdfsverhélinisse langs des in-
folge der Biegungsmomente ausgebogenen
Stabes nun fiir die weitere, kleine, zusatzliche

Durchbiegung infolge der Querkréfte als kon-
stant voraus, so dass die Superposition méglich
ist. Tatsdchlich werden diese auch noch sich
verdndern und die endgliltigen Durchbiegun-
gen unbedeufend grésser ausfallen. Auch die-
set kleine Fehler kann noch vermieden werden,
indem die Gleichgewichislage (1) des Stabes
bezlglich der Momente schétzungsweise etwas

»liberhdht« wird. Fir den so vermehrt aus-

gebogenen Stab (2) wird wieder die Biege-

linie (3) konstruiert, die zwischen der »iiber-
héhten« Biegelinie (2) und der Gleichgewichts-
lage (1) beziiglich der Momente liegt. Die

Schubmodule werden der Spannungsverteilung

aus der »Uberhdhten« Biegelinie (2) entnom-

men und damit die zusétzliche Durchbiegung (4)

infolge der Querkraft bestimmt. Die »Ueber-

héhung« ist richtig geschétzt, wenn die Biege-
linie (3) infolge der Momente und diejenige
infolge der Querkraft (4) superponiert die

»liberhdhte« Biegelinie (2) ergeben.

Fiur die folgenden Ableitungen gehen wir
von der Gleichgewichislage des infolge der
Biegungsmomente ausgebogenen Stabes aus.

Es ist zu unterscheiden:

a) Im ganzen Querschnitt freten nur Druckspan-
nungen auf. In Fig. 9 ist die bekannte Span-
nungsverteilung fir einen Querschnitt auf-
getragen. Fir jede Faser lasst sich aus dem
Spannungs-Dehnungs-Diagramm der Schub-
modul G bestimmen, vorausgesetzt, dass die
Quasi-Isofropie auch im plastischen Zustand
vothanden ist ).

Es ist:

m _

2 (m+1) :

wobei m die Querdehnungszahl bedeutet und

E den Elastizitatsmodul der totalen Forménde-

rung, also

G =

Fir Beton auf Druck kann als Mittelwert
m» = 5 angenommen werden, und fir Eisen
m, = 3,5 im elastischen bzw. m, — 2,0 im pla-
stischen Bereich. Die Kurve der G-Werte ist
ebenfalls in Fig. 9 eingetragen. Fiir den Quer-

®) Doz. Dr. Ing. Ernst Chwalla, Wien: »Die Stabilitit zenfrisch und exzenfrisch gedriickter Stdbe aus Baustahl.«
Sitzungsbericht aus der Akademie der Wissenschaften, Wien 1928.
%) Ro¥-Eichinger: »Versuche zur Kldrung der Frage der Bruchgefahr.« Diskussionsberichte der Materialpriifungs-

anstalt, Zirich.
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schnitt F == h x 1 ist die resultierende Schiebung
v _Q

Sdv. G Fe

F

s = Q

wobei F¢ die totale, von der G-Kurve einge-
fasste Flache bedeutet.

b) Im Querschnitt treten Zugspannungen auf.
Solahge die Zugspannungen im Beton des-
sen Zugfestigkeit nicht Uberschreiten, kén-
nen auch solche Querschnitte nach a) be-
rechnet werden. In Fig. 10 ist die Exzentri-
zitét der Normalkraft so gross angenommen,
dass ein Teil des Betons gerissen ist. Auf
der Strecke v. kénnen natlrlich keine trans-
versalen Schubspannungen Ubertragen wer-
den.

Die G-Module kénnen wieder fiir jede Faser
bestimmt und die resultierende Schiebung

1 Q
= Q506 TR
F

berechnet werden.

Sind Biegezugspannungen des Betons bei der
Ermittlung der innern Momente nicht berlck-
sichtigt worden, werden sie auch fiir die Schub-
module vernachlassigt.

Damit die mit wachsendem Biegungsmoment
zunehmenden Zugspannungen in den Zugeisen
auf den Beton abgegeben werden kdénnen, ist
es aber notwendig, dass auch auf der Strecke
v. transversale Schubspannungen aufirefen. Es
geschieht dies in den einzelnen Stabstiicken
zwischen 2 Rissen. Fiir einen solchen nicht ge-
rissenen Querschnitt kann ohne weiteres die
Kurve der G-Werte und damit die Schiebung
bestimmt werden. Da aber das Grossenver-
verhéltnis zwischen den gerissenen und den
nicht gerissenen Querschnitten nicht bestimm-
bar ist, wird woh! am besten von solchen Fein-
heiten abgesehen und in dem Stabteil, in wel-
chem die Zugspannungen die Betonzugfestig-
keif Gibersteigen, mit einer Verteilung der Schub-
module nach Fig. 10 gerechnet.

In Fig. 10a sind fiir einzelne Schnitte die

Werte % aufgetragen.

Die Durchbiegung in einem beliebigen

Schnitte ergibt sich zu
Lo
0 =Q [~ dx
o FG

so dass ¢ durch graphische Integration gefunden
‘werden kann (Fig. 10 a).

Die Durchbiegungen infolge der Momente
superponiert mii der jetzt erhaltenen Durch-
biegung infolge des Horizontalschubes ergeben
die gesuchfe fatséchliche Biegelinie. Die bei-
den Einflisse sind in Fig. 10 a gelrenni aufge-
tragen, so dass ohne weiteres gesehen wird,
dass der Einfluss der Querkraft gering ist. Soll
die kleine Unstimmigkeit infolge der Super-
position der beiden »Biegelinien« vermieden
werden, wird von der schon besprochenen
tiberhdhien Biegelinie ausgegangen.

Fir jede Biegelinie wird nun nach Fig. 2 die
zugehdrige kritische Exzentrizitat pr bestimmt

T ket
und das Exzentrizitdtsmass m :”Te berechnet.

k ist dabei die Kernweite der geometrischen

Querschnittflaiche. Im o0, — % Koordinaten-

System tragt man zu den beftreffenden Werten
0 = 0, und der Schlankheit% den gefundenen

Wert fir das Exzentrizitatsmass m auf und erhalt
durch Superposition die gesuchten Knickspan-
nungskurven, fir bestimmte Exzentrizitatsmasse
wie in Fig. 11.

Zur Wertes

Ausschaltung des variablen

€
Es
geometrische Querschnittflache bezogen. Man
erhdlt daher fiir eine bestimmie zugrunde ge-
legte Betondruckfestigkeit, aber variable Ar-
mierungs-Prozentsétze verschiedene Knickspan-

n = wurden die Knickspannungen auf die

nungskurven,
Es ist
(100 — @) « 05 + 1+ Op
op — ————
100
und fiir w=1"%%
99 - 05 + Oes.

Ox —

100

b) Der einseifig elastisch eingespannte Stab

Die Knicklast fir elastisch eingespannte Saulen
kann auf gleiche Weise wie flr gelenkig ge-
lagerte bestimmt werden.

Die elastische Linie des exzentrisch belasteten
Stabes wird wieder als Seilpolygon des mit der
Summe der Randfaserdehnungen 4 belasteten
Balkens bestimmt werden. Durch Festlegung
der Neigung der Tangente an die Biegelinie
im Einspannungsquerschnitt kann jeder belie-
bige Einspannungsgrad verwirklicht werden.
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In Fig. 12 ist die Konstruktion der Biege-
linie einer einseitig voll eingespannten, rechi-
eckigen, symmetrisch bewehrten Eisenbeton-
sdule infolge der Momente dargestellt.

Die geschatzte Form der ausgebogenen Stab-
axe und die Exzentrizitdt der Normalkraft sind
wieder im N-fachen Masstab aufgetragen. Die
A-Belastungsordinaten werden aus der Mi-4-
Kurve abgegriffen. Sie sind die Abszissen der
innern Momente Mi, = y,, wobei y, den Hebel-
arm der Normalkraft von der ausgebogenen
Stabaxe bedeutet. Die geschétzte Biegelinie
ist so lange zu variieren, bis das Seilpolygon
im Fusspunkt eine vertikale Tangente besitzt,

Einfluss der Querkréfie:

Die Querkréfte, die dadurch entstehen, dass
die Normalkraft und die Stabaxe nicht parallel
verlaufen, kdnnen auch hier vernachléssigt
werden.

Einfluss der Querkraft Q=H: Aus der Gleich-
gewichtslage des ausgebogenen Stabes infolge
der Momente ist flir jeden Stabquerschnitt die
Spannungsverteilung festgelegt, und damit auch
die Schubmodule. Die Biegelinie infolge des
Horizontalschubes wird auf gleiche Weise wie
fir den gelenkig gelagerten Stab bestimmt.
Aus der Addition der Durchbiegungen infolge
der Momente und der Querkréfte erhdlt man
die endgiiltige Biegelinie. Der kleine Fehler,
der durch Anwendung des Superpositions-
gesetzes gemacht wurde, kann wieder ver-
mieden werden, indem von einer geschatzten
»lberhohten« Biegelinie infolge der Momente
ausgegangen wird.

Der Verlauf der FL Flache ist in Fig. 13 auf-
e

gefragen, und geirenni die Durchbiegungs-
ordinafen infolge der Momente und des Hori-
zontalschubes.

In Fig. 14 sind fiir einige Schnitte die Kurven
der innern Momente aus den Gleichgewichts-
lagen des exzentrisch belasteten Stabes be-
stimmt. '

Die Endpunkte der maximalen Exzentrizitéten
fur die einzelnen Schnitte liegen wieder auf
einer Kurve. Die Kraftrichtung der schief zur
Stabaxe wirkenden Kraft P geht nicht mehr
durch einen Punkt, da sich die Festpunkte in-
folge der Verkleinerung der T.-Moduli mit zu-
nehmender Ausbiegung gegen die Stabmitte
verschieben. Die Tangente an die Kurve der

14

maximalen Exzentrizitdten, die fiir den ganzen
Stab die kritische Exzentrizitat p, liefert, kann
durch Interpolation aus den obigen Kraftrich-
tungen erhalten werden. Durch Wiederholung
dieses Verfshrens fiir verschiedene Schlank-
heiten und Normalkrafte wurden die Knickspan-
nungskurven Fig. 15 erhalien. Aus dem Ver-
lauf der Mi-Kurve und der Ma-Geraden in
Fig. 14 ist ersichtlich, dass fiir volleingespannte
Eisenbetonsaulen selbst flr gréssere Schlank-
heiten die Herabminderung der Tragféhigkeit
infolge Knickung gering ist. Mit kleiner wer-
denden Schlankheifen fallt bald der Tangenten-
berlihrungspunki mit dem Endpunki der Ordi-
nate Mi max. zusammen. Ein Knicken {tritt dann
nicht mehr ein, das heisst die Bruchfestigkeit
des Stabmaterials wird voll ausgeniitzt. Der
Abfall an Tragkraft gegentiber zentrischer Be-
lastung ist eine Folge der Exzentrizitat der
Normalkraft und der seitlichen Durchbiegung.

c) Sdulen von Rahmen

Die Bestimmung der Knickspannungen fiir
Rahmenstiele aus unelastischen Baustoffen stdsst
auf grosse Schwierigkeiten.

Die Einspannungsgrdsse ist kein Festwert,
sondern &ndert sich mit der Belastung. Zudem
dndern sich bei steifen Riegeln die Biegelinien
der Stiele im Momente des Ausknickens.

Durch einfache Ueberlegungen kénnen die
Grenzen festgelegt werden, zwischen denen
die Knickkraft einer Rahmensaule fir eine be-
stimmte Exzentrizitét liegt.

Die Knickkraft eines Rahmenstieles liegt fir
eine bestimmte Exzentrizitét des Kraftangriffes
zwischen derjenigen des freistehenden Stabes
mit gleicher Lagerung des S&ulenfusses, gleicher
Exzentrizitdt des Kraftangriffes am Sé&ulenkopf
und zwischen der Knickkraft des zenfrisch be-
lasteten Stabes von gleichen Abmessungen und
Einspannungsverhéltnissen wie der Rahmenstiel.

Bei Rahmen mit nur schwachen Riegeln liegt
die Knickkraft ndher bei dem ersteren kleineren
Werle, bei sehr steifen Riegeln liegt sie néher
beim letzteren grosseren Werte.

2. Der gelenkig gelagerte Stab, belastet mit
einer Kraft parallel der Stabaxe

Das im vorhergehenden Abschnifi entwickelte
Verfahren kann ohne weiteres auch zur Bestim-
mung der Knickspannungskurven fir den mit



einer Kraft parallel der Stabaxe belasteten Stab
verwendet werden. Die Lagerung der Stab-
axen kann gelenkig oder elastisch eingespannt
sein,

Im folgenden soll vor allem der Einfluss der
Betonqualitat, charakterisiert durch die Beton-
druckfestigkeit, und derjenige des Armierungs-
gehaltes untersucht werden. Da die Kraftrich-
tung parallel der Stabaxe wirkt, fallt der Hori-
zontalschub weg. Die Biegelinien infolge der
Momente allein geben schon die richtige Form
der ausgebogenen Stabaxe. Die betrichtliche
Mehrarbeit bei Berlicksichtiguhg der Querkraft
fallt dahin, ohne an Genauigkeit an den End-
resultaten etwas zu verlieren. Dieser Belastungs-
fall eignet sich daher besonders gut fiir ver-
gleichende Untersuchungen. Der Arbeifsauf-
wand zur Bestimmung der Knickspannungs-
kurven ist auch sonst wesentlich geringer.

Im vorhergehenden Abschnitt muften fir
jede Grundspannung bzw. Normalkraft die
Durchbiegungen des Stabes flir wachsende Ex-
zentrizititen bestimmt und dies fiir eine grossere
Zahl von Schlankheitsgraden wiederholt wer-
den. Wirkt aber die dussere Kraft parallel der
Stabaxe, so genlgt fir jede Grundspannung
die einmalige Bestimmung der Durchbiegung
einer Anzahl zenfrisch belasteter Stdbe. Aus
jeder ausgebogenen Stabform erhéilt man eine
beliebige Anzshl von Gleichgewichislagen fiir
verschiedene Exzenfrizitdten. In Fig. 24 zum
Beispiel schneidet die Parallele zur Verbin-
dungsgeraden der Gelenke im Abstande pn
aus der Gleichgewichislage des zenfrisch be-
lasteten Stabes von der Ldnge 1 eine Gleich-
gewichisform ab mit der Lénge In und der Ex-
zentrizitat pn.

Eine weitere Arbeitsersparnis besteht darin,
dass nur noch in einem Schnitte, in Stabmitte,
die Aenderung des Gleichgewichtszustandes
zwischen den inneren und &usseren Momenten
untfersucht werden muss.

Eine wesentliche Vereinfachung kann dadurch
geschehen, dass an Stelle der tatsachlichen Stab-
form eine Sinuslinie angenommen wird. Die
inneren Momente kénnen dann direkt in Be-
ziehung zu den &usseren gesetzt werden; die
Konstruktion von Biegelinien erlbrigt sich.
Diese praktische Naherungslésung, das TKVSB-
Verfahren, wurde im Jahre 1926 von Prof.

Dr. h. c. M. Ro§ und Dr. J. Brunner bekannt-
gegeben (vgl. Anmerkung *). Eine kritische
Befrachtung dieses Verfahrens an Hand der
Versuchsergebnisse folgt in Abschniit C.

Die Biegelinie des zentrisch belasteten Stabes
kann wieder als Seilpolygon des mit der Summe
der spezifischen Randfaserdehnungen belaste-
ten Balkens bestimmt werden. Als erste Schat-
zung wahlt man mit Vorteil eine Sinuslinie.

Das Gleichgewicht zwischen den inneren und
dusseren Momenten braucht nur in Stabmitte
untersucht zu werden,

Aus den Gleichgewichislagen fiir wachsende
Exzentrizitdten wird die Kurve der inneren Mo-
mente bestimmt und fir diese die krifische Ex-
zentrizitdt (Fig. 16).

Die Knickspannungskurven fir die Prismen-
druckfestigkeiten ,8; = 300 kgfcm?®, 3. = 225
kg/cm? und ,fs = 150 kg/cm® sowie je 1°,
und 2°/, Armierungsgehalt sind in Fig. 17—22
aufgetragen *).

Der Abfall an Tragféhigkeit infolge des
Knickens ist bei hdheren Prismendruckiestig-
keiten wesentlich grésser als bei niedrigeren.

Die Knicklast fir die Schlankheii%: 150 und

_die Exzentrizitdt m = 3 zum Beispiel ist fiir alle

drei Betonqualitaten fast genau gleich gross.
Bei sehr schlanken und stark exzentrisch bean-
spruchten Saulen ist daher eine Vermehrung der
Zementdosierung fast unwirksam.

Der relative Abfall der Tragfahigkeit infolge
Knickgefahr gegeniiber dem Werte, der sich bei
Biegung mit Axialdruck ergibt, wird mit wach-
sender Exzentrizitat geringer.

Auch der absolute Abfall an Tragféhigkeit ist
fur alle Belonsorten fiir wachsende Exzentrizi-

tten geringer und néhert sich fiir % = 150 und

m — 3 dem Werte 0,45.

Die Erhéhung der Tragfadhigkeit durch die Ar-
mierung ist fir wachsende Schlankheiten fast
konstant und fiir alle Betonsorten gleich. Der
Eisenquerschniit entspricht dem' zehn- bis elf-
fachen Betonquerschnitt.

Wie schon im Vorwort erwdhnt wurde, tritt
der in diesem Abschnitt behandelte Belastungs-
fall in der Baupraxis selten auf. Eine Gegen-
tiberstellung der hier ermittelten Knickspan-
nungskurven (Fig. 19) mit Fig. 11 zeigt inner-

*) Die Exzentrizititsmasse beziehen sich dabei auf die Stabenden.
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halb der praktisch in Betracht kommenden
Schlankheiten fiir Eisenbetonséulen eine gute
Uebereinstimmung.

Uebergang vom exzentrischen Knicken
zu Biegung mit Axialdruck

Infolge der beschrankten Grosse des inneren
Momentes sind fiir kleinere Schlankheifen und
grossere Werte der Grundspannungden off keine
Ma-Tangenten an die Mi-Kurve mehr méglich.
Ein Knicken frit dann fir den betreffenden
Wert des Exzentrizitdtsmasses nicht mehr auf.
In Fig. 16 schneidet zum Beispiel die der kri-

tischen Sch!emkheifii = 50 entsprechende Ma-

Gerade die Mi-Kurve fiir die Grundspannung
0, = 200 kg/cm?® im Endpunkt Mi max., ohne
Tangente zu sein. Es ist dies der Gleichgewichts-
zustand des auf Biegung mit Axialdruck bean-
spruchfen Stabes. Die letztmdgliche Tangente
an einer Mi-Kurve, die durch den Punkt Mi max.
gehen muss, begrenzt fiir ein bestimmtes Ex-
zentrizitdtsmass das Gebiet des exzentrischen
Knickens. Fir alle hdheren Grundspannungen

. . {
gibt es einen minimalen Wert von ~ in welchem

der Bereich des exzentrischen Knickens aufhért.
Mit wachsender Exzentrizitdt werden immer
kleiner werdende Schlankheiten in den Knick-
bereich mitbezogen.

In den Knickspannungsdiagrammen Fig. 11
und 17—22 ist der Bereich des Knickens mif
der sirichpunktierfen Linie I—I abgegrenzt.

Die Dimensionierung von Bauwerken kann
auch derart geschehen, dass diese bestimmfe
Forménderungen nicht Uberschreiten diirfen,

Beim Eisenbetonbau wachsen beim Fliessen der
Zugeisen die Formanderungen besonders stark.
Wird daher dasjenige innere Moment als prak-
tisch maximaler Wert bezeichnet, bei dem die
Zugarmierung zu fliessen beginnt, wird der Be-
reich der Knickspannungen geringer.

Die Begrenzung ist in Fig. 17 durch die strich-
punktierte Linie 1-—la gegeben; die Knickspan-
nungskurven missten daselbst authéren. Wer-
den analog im Eisenbau max. zuld@ssige Form-
dnderungen der Dimensionierung zugrunde
gelegt und als maximal zul&ssiges inneres Mo-
ment zum Beispiel dasjenige festgelegt, bei
dem eine Randfaserspannung die Proportiona-
litatsgrenze erreicht, dann missten Uberhaupt
keine Stdbe auf exzentrisches Knicken dimen-
sioniert werden. Die Bemessung nach Biegung
mit Axialkraft geniigte.

Selbstverstéandlich haben solche, nach prak-
tischen Gesichtspunkten willkiirliche Festsetzun-
gen (ber die max. zuldssige Materialbeanspru-
chung zu dem Wesen des Knickens keine Be-
ziehung. Sie beeinflussen nur die Dimensionie-
rungsmethoden.

Zwei Stdbe von verschiedener Schlankheit,
die mit demselben Sicherheitsfakior bezliglich
eines praktisch festgelegten Mi max. dimensio-
niert wurden, haben aber bezliglich ihrer ab-
soluten Tragfahigkeit, die durch die Knickspan-
nungen bedingt ist, verschiedene Sicherheit.
Es setzt sich aber immer mehr die Auffassung
durch, dafy der Sicherheitsfaktor samtlicher Kon-
struktionen sich auf den Bruchwetrt beziehen soll.
Dadurch wird die Bedeutung des exzentrischen
Knickens flir den dimensionierenden Ingenieur
immer mehr in den Vordergrund gerlickt.

II. Knicken bei zentrischem Kraftangriff

1. Bestimmung der zentrischen Knickkraft
durch Grenziibergang

Die zentrische Knickkraft fiir plastische Ma-
terialien wird allgemein mit Hilfe des Karméan'-
schen T; -Moduls abgeleitet. Da aber das zen-
trische Knicken nur ein Spezialfall des exzen-
trischen ist, missen sich aus dem vorgehend
verwendeten Verfahren die zentrischen Knick-
kraftkurven durch Grenziibergang ableiten las-
sen.

Bezeichnet man wieder die Summe der spe-
zifischen Randfaserdehnungen (vgl. Fig. 32)

16

mit 4 = & + &

mit J das Tragheitmoment

mit T, den Modul fiir den betrachteten Quer-

schnitt und Spannungsstufe,
gilt allgemein
M. h
Te - )
(vgl. TKVSB-Verfahren, Anmerkung *).

In Fig. 23 sind die inneren Momenfe Mi als
Funktion der 4d-Werte flir eine bestimmte
Grundspannung 0, aufgetfragen. Ueber die Art
der Lastautbringung ist dabei angenommen,

4 = -




dass zuerst die Axialkraft zur Wirkung komme
und dann das Biegungsmoment (vgl. Fig. 3a).
Wir betrachten die Gleichgewichislage eines

nur wenig exzentrisch durch die Kraft P, be-
lasteten Stabes (Fig. 24) von konstantem Quer-
schnitt.

Wird die Stabdicke h = 1 gewshlt, folgt nach
Fig. 23
Mi,
4,
Das dussere Moment ist
Ma, = P, (f,, —+ p,,)
da Mi, = Ma, folgt

Pe = Tp - )

Tin =

= tga,

di
fn + Px

Nimmt man fir die ausgebogene Form der
Stabaxe eine Sinuslinie an, ist

2
fn = (£> . An
7

folglich

Po— T, - !

1, )2 Pn
(av * 4,

Zur Unfersuchung der Art des Gleichgewichts-
zustandes eines zentrisch belasteten Stabes ge-
nigt schon die Kenntnis seines Verhaltens wéh-
rend einer unendlich kleinen Ausbiegung. Es
wird fir p, = 0: l, =1

4, = unendlich klein,
aber von Null verschieden. Die zentrische Knick-
kraft ergibt sich zu

Pr

 Twe -

L)

Der Wert Ts, - J ergibt sich als Tangente der
Mi-Kurve im Ursprung

7 2
Pr = (%) < tga,

Die fur das exzentrische Knicken konstruier-
ten Mi-4-Kurven liefern auch fir das zentrische

Knicken die kritische Schlankheit (%)

1 — fgao

i J-Gk

bzw. L = V-Lk, wobei T, = tg o ist.
1 Op J

Ist allgemein die Stabdicke gleich h, gilt ent-
sprechend:

1 1tg%-h
T—n‘/ 1.0,

1}1, wobei T, = fga—j’h ist.

bzw. i = V
1 Op

Durch die Annahme der Sinuslinie als aus-
gebogene Stabform wurde aufomatisch der in
Stabmitte gliltige Wert T, - J als Gber die ganze
Stablédnge konstant festgelegt, denn die Diffe-
rentialgleichung der elastischen Linie

o _ M _ Py
EJ

o EJ
hat nur die Lésung y = f sin %
wenn der Wert E -} konstant ist. Da wir zur
Bestimmung der zenfrischen Knickkraft P; nur
eine unendlich kleine Ausbiegung des Stabes
in Befracht zogen, kénnen sich die T, J-Werte
langs des ausgebogenen Stabes nur um unend-
lich kleine additive Grdssen gegeniiber dem
Wert in Stabmitte unterscheiden. Nach den all-
gemeinen Regeln der Differentialrechnung kén-
nen aber unendlich kleine Grdssen als Summan-
den gegeniiber endlichen Werten streng richtig
vernachldssigt werden. Fiir den prismatischen,
zentrisch belasteten, unendlich wenig ausgebo-
genen Stab ist der T,-J-Wert der betrachtefen
Laststufe fiir den Stab ein Festwert. Folglich ist
auch die unendlich wenig ausgebogene Stab-
form eine Sinuslinie.

Dass das Entlastungsgesetz auf der Konvex-
seite hier sireng giiltig sein muss, ist ohne
weiteres einleuchtend. Die aus den Mi-Kurven
ermitielfen zentrischen Knicklasten sind daher
keine Naherungs-, vielmehr die theoretisch
richtigen Werte. Um das Wesen des zen-
trischen Knickens zu beleuchten, sei die Knick-
formel ndher befrachtet.

Es ist
1 2
g = ()

Fir konstanten Elastizitdtsmodul gilt unbe-

schrankt
1 2
-
7
2
daher is’r(%) der Biegungspfeil fir 4 = 1, und

2
Py - (%) das dussere Moment fiir 4 = 1. Es
Mi
4 =1
kraft ist erreichi, sobald die Mi- und Ma-Gerade

= Mi, d. h. die Knick-

ist aber tg a, —
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2
—T—) in der
Eulerformel stammt von der Sinuslinie als aus-
gebogene Stabform.

zusammenfallen. Der Ausdruck (

Fir variablen Elastizitdismodul ist fiir eine
unendlich kleine Ausbiegung
1)? df d Ma
P"'<n) =P gs T 4
gleich der Tangente der Ma-Geraden. Die
Knickkraft ist erreicht, wenn die Tangente der
Mi-Kurve und die Ma-Gerade zusammentfallen,
Ist die Kraft P kleiner als P, verlduft die Ma-
Gerade unterhalb der Mi-Tangente. Aus Obi-
gem ist auch deutlich ersichtlich, dass zur Ab-
leitung der zentrischen Knickkraft im unelasti-
schen Bereich die zu beirachtende Stabausbie-
gung nur unendlich klein sein darf, und dass dies
auch hinreichend ist. Bei einer endlichen Aus-
biegung gilt die Sinusform nicht mehr streng,
folglich auch keine feste Beziehung zwischen f
und 4.

Die Ma-Tangente hat mit der Mi-Kurve zwei
Punkte gemeinsam. Der unterhalb der krit. Last
bestehende stabile Gleichgewichfszustand geht
fir P ="P; in den indifferenten Gber. Hat der
zentrisch belastete Stab eine absolut gerade
Stabaxe, so ist der Wechsel des Gleichgewichts-
zustandes gegeniiber einer unendlich kleinen
Ausbiegung unter der Last P, ohne Einfluss auf
seine Tragfahigkeit. Der Stab geht durch Ueber-
windung der Bruchfestigkeit des Materials zu-
grunde. Weicht die Stabform, wenn auch nur
um einen verschwindend kleinen Betrag (zum
Beispiel infolge Inhomogenitit des Materials)
von der Geraden ab, ist mit dem Erreichen des
indifferenten Gleichgewichies die Tragfahigkeit
erschépft. Die Kraft, bei welcher dieser Stabi-
litdtswechsel eintritt, nennen wir Knickkraft.

Fir den beidseitig gelenkig gelagerten, zen-
trisch belasteten Stab erhélt man die Knickkraft
nach dem Ausdruck

Pk:<%)uofgao

wobei ¢, den Neigungswinkel der Mi-4- Kurve
im Ursprung bedeutet, Der Vorteil dieser Be-
rechnung gegeniiber den bis jetzt allgemein
bendtzten Tz~ Moduli besteht in der allgemeinen
Verwendbarkeit. Die T;-Moduli hingegen kén-
nen flir zusammengesetzie Baustoffe, wie zum
Beispiel Eisenbefon, nur fiir einfache, symme-
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trisch bewehrte Querschnitte durch geschlossene
Ausdrucke angegeben werden. Schon fir die
im Eisenbetonbau héaufig verwendeten Achteck-
sdulen ist es praktisch nicht mehr méglich, einen
geschlossenen Ausdruck fiir die Tr-Werte auf-
zustellen. Solche S&ulen werden vorteilhaft nach
der obigen Formel berechnet.

In Tabelle 3 sind zu den in Tabellen 1 und 2
berechneten Werten der Mi-4-Kurven die Tan-
gens det Winkel im Ursprung zusammengestellt

und die kritischen Schlankheiten —lr berechnet.

Die so berechneten Knickspannungskurven fin-
den sich in Fig. 17—22.

Das Verfahren gibt auch fiir andere Grund-
spannungen die Ti-Moduli, indem fir 4=—
0,10°%,, die inneren Momente berechnet wer-
den und mit gentigender Genauigkeit

tg a —AMi
9% = o1

gesetzt wird.

Fir Eisenbetonsdulen stimmt fiir alle Grund-
spannungen bis 4 = 0,1 °/,, die Mi-Kurve prak-
tisch genau mit der Tangente im Ursprung lber-
ein,

Das besprochene Verfahren kann fiir Stdbe
mit beliebigem Querschnitt und gelenkiger La-
gerung oder fester Einspannung der Enden An-
wendung finden.

In Fig. 27 sind die Knickspannungskurven flr
rechteckige Eisenbetonsdulen mit einer Beton-
druckfestigkeit von ,8; = 225 kg/cm® und 1°/,
Armierungsgehalt bestimmt, und zwar flr beid-
seitig gelenkige Lagerung, einseitige bzw. beid-
seitige feste Einspannung der Sfabenden.

Fir den beidseitig festeingespannten Balken
gibt bekanntlich die Euler'sche Formel:

Te - J
P, = w? kl .
(2)
Eine beidseitig festeingespannte S&ule hat
dieselbe Tragkraft wie eine halb so lange Séule
bei gelenkiger Lagerung.

Fir die einseitig eingespannte Sdule ergibt
sich:

2, . 2
Pk:.ﬂ/’ TkJ: g

Ly Ly '9
(’1,43) 1,43)
Eine einseitig eingespannte Séaule hat die-

selbe Tragkraft wie eine gelenkig gelagerte
Séule von 0,7facher Lénge.
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Bei der Bestimmung der zentrischen Knick-
kraft durch Grenzibergang aus dem exzen-
frischen Knickfall wird eine konstante Stablange
und abnehmende Exzentrizitdt der Normalkraft
betrachtet. Fiir die am Hebelarm p, exzentrisch
angreifende Normalkraft N (Fig. 1) hat der Stab
nur eine Gleichgewichtslage, die ausgebogen
ist. Wird die Exzenfrizitat verkleinert, so nehmen
die Durchbiegungen ab. Im Grenzfall, fir p=0
und N = N,, hat der Stab nur eine Gleich-
gewichtsform, die gerade isth

Zum gleichen Resultat kommen wir bei der
Bestimmung der zentrischen Knickkraft durch
Grenzibergang aus dem zenirisch belasteten,
ausgebogenen Stabe,

Eine beidseitig gelenkig gelagette Saule
(Fig. 24) hat unter einer Normalkraft, die kleiner
ist als die Knicklast, zwei mégliche Gleich-
gewichtsformen, von denen eine gerade und
die andere ausgebogen ist. Wird die Grésse
der Kraft N konstant gehalten, so nehmen mit
wachsender Stablénge die Biegungspfeile der
Gleichgewichtslagen ab. Die Knicklénge ist fiir
die betreffende Axialkraft erreicht, wenn die
Ausbiegung zu Null wird. Der Stab hat fiir die
betreffend Axialkraft P» und die Linge 1; nur
eine Gleichgewichisform, die gerade ist. Daraus
lasst sich eine weitere Bestimmung der zentri-
schen Knickkraft ableifen.

Fir eine bestimmie Normalkraft werden fir
wachsende Léngen 1 die Biegelinien des ge-
lenkig gelagerten Stabes ermittelt. Zu jeder
Lange 1 wird der entsprechende Wert des
Biegungspfeiles f in einem 1—f Koordinaten-
system aufgetragen und diese Punkte durch
eine Kurve verbunden. Der Schnitipunkt dieser
Kurve mit der 1-Axe ergibt die gesuchte kri-
‘tische Knickldnge 1, flr die befreffende Axial-
kraft. Dieses Verfahren lasst sich auch fiir Stibe
mit ldngs der Axe beliebig veranderlichem
Querschnitt anwenden. Die Biegungspfeile f
sind dann an der Stelle der gréssten Durch-
biegungen abzugreifen.

2. Erweiterte Euler'sche Gleichung

Im folgenden soll die Berechnung der zen-
trischen Knickkraft, dem Gedanken Th. von Kér-
man's folgend, mitlels der erweiterten Euler'-
schen Gleichung durchgefiihrt werden.

.77;2
Pr = T Te v )

Man kann sich den Eisenbetonstab durch
einen solchen von gleichen Abmessungen er-
setzt denken, der in der betrachteten Laststufe
die gleichen elastischen Eigenschaften besitzt,
dessen Spannungen aber dem Proportionalitats-
gesetz folgen.

Bezeichnungen:

Elastizitatsmoduli:

E: des Eisens im elastischen Bereich und flr
die Entlastung.

T: des Eisens liber der Proportionalitdtsgrenze
fur Belastung.

E;: des Betons auf Entlastung.

Ts: des Betons auf Belastung.

F. — totaler Eisenquerschnitt.

fo = Fe Eisenquerschnitt fir die Breite b =1.

o, ist die gleichmassig verteilte Betondruck-
spannung infolge der Knickkraft P,.

Wird der Stab um einen unendlich kleinen
Betrag ausgebogen, enistehen die Zusatzspan-
nungen dos, do, und doy,, do,., (Fig. 28). Die
ersteren folgen dem Spannungs-Dehnungs-
Gesetz der Belastung, die letzteren demjenigen
der Entlastung. Die Randspannung auf der Be-
lastungsseite ist um einen unendlich kleinen
Betrag gegeniiber der mittleren Druckspannung
o, verschieden. Auf der Spannungs-Dehnungs-
Kurve entspricht dies zwei benachbarten Punk-
ten, die stets auf einer Tangente liegen. Die
Spannungsverteilung N 1" ist also geradlinig.

Bei Annahme eben bleibender Querschnitte

gilt:

dGb == *:;‘*‘ Tb * X,
1 .
do, = =T (x,— )
1 (3)
dﬁbz:*‘ Eb' X,
S
ds — - E . (x, — 0)
ez c 9

Es wird ein Streifen von der Breite 1 eines
symmefrisch armierten Querschnittes betrachtet.

Fe t.
W= = L

b-h  h
Fiir alle Spannungssiufen bis nahe der Beton-
druckfestigkeit ist T — E (Fig. 5).
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Die Lage der »Nullinie der Biegungsspannun-
gen« N ergibt sich aus dem Gleichgewicht der
Biege-Zug- und Druckflachen.

(T = E):
f, : f,
Tb*+E(X*()) oy =By +E(,—0)-5 (4)
x, = h — x

o g (E-frEsrh)] Eefoh4Epehe
l‘ ! E,—T, ] E,—Ts
[ _E-t4+E-h]® [E-f+E-hYe

1 Er —Ts ] [ Es —Ts ]

_ E-fo-h+E-h?
E, —Ts

1) _L
YTk
X, = — h (E u + Es)

! Eb_Tb

+ ]/(E b+ Es)® — (E o+ Ep) (Es—Ts)

h=a-h h,=(1—a)-h
0 — Eu+ Es {1_ EM“FTb_l-
E: — T, Euw+Es
It
fijr//ozo:a:&:-
VTb-i-VEb

entsprechend dem von Kaérméan abgeleiteten
Wert.

Das innere Moment ergibt sich zu:

T — X? E'fe 9 Xf
Mi {Tb3 > )+Eb?
E.-f 1
e —(32 L
+ 5 (x, )} c
x, = a-h x, = (1 —a)-h %:c

Q-Mi:EITb-CL3+Eb(1—CL)3+iELL
3] 2

[a2+(1 —a)ZJ—;EMcU —C)}..% (6)

Setzt man for
1
H . fu— T » J - — 3 .
Mi S ;A 1 h T, (7)

so ist die zusammengeseizte Spannungsfidche
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auf eine ideale, geradlinig begrenzte, zuriick-
gefihrt; die Voraussetzung der Eulet'schen
Gleichung ist erfiillt.

Folglich:
Tk:4-[Tb-CL3+Eb(1—CL)3]
+6Eu [a2+(1 —a)—c(1 ——;)] (4)

oder angenahert:
Te=4 -[Toa®+E (1 —a)*| +K
Die analoge Ableitung fiir T <E liefert:
To=4[Ty - ®+E,(1—a)®] +6u[Ta
+E(1—a)?]—6uc|[Ta+E(1—a)
Wobei

1 ; ’
E T A ]/Az
i

und A:Eb+(T+E)‘?

(Es — To) (Es +T)

4 = ——

Die T.-Werte fir die verschiedenen Beton-
qualitdten und Armierungsprozentsatze sind in
Tabelle 4—6 zusammengestellt.

Die Knickspannungen 6; — % sind wieder

8
auf die geomeftrische Querschnittilache be-
zogen,
dh o — (100 — 1) - 05 + W+ Ops
100

Zu jedem Werte 0, berechnet sich die zu-

gehorige Schlankheit zu

(=™
I Op
Die zentrischen Knickspannungskurven finden

sich in Fig. 17—22.
Bis zu den Schlankheiien%: 60 — 80, je

nach Betonfestigkeit und Armierungsgehalf,
gehen zentrisch gedriickte, absolut gerade
Eisenbetonsdulen auf Druck in Brliche. Erst fur
grossere Schlankheiten tritt ein Abfall der Trag-
fahigkeit infolge Knickgefahr ein.

In der Gleichung (7) Mi ¢ = T, - J kann auch

fiir T, ein fester Wert, zum Beispiel E, eingesetzt
werden, und flr J ein variabler, also

Mi.¢c=E-.J,

Das Tragheitsmoment J,, bezieht sich dann auf
die ndf-fachen Querschnittflachen.



B. VERSUCHE

1. Versuchsverfahren

Die nachfolgend beschriebenen Versuche
wurden in der Zeit vom Frihjahr 1930 bis
‘Ende 1933 in der Eidg. Materialpriifungsanstalt
an der Eidg. Technischen Hochschule Zdlrich
durchgefiihrt. Sie umfafiten neben den eigent-
lichen Knickversuchen (47 Eisenbetonséulen)
Elastizitdtsmessungen an Befon und Rundeisen.

Als Voruntersuchung zur allgemeinen
Orientierung (Korngrosse, Betonierungsweise,
Saulenkopfausbildung etc.) wurde eine Saulen-
reihe aus 8 X 2 S3ulen stehend betoniert. Es
kamen dazu zwei Holzschalungen von 3 m
Lange mit verstellbarem S&ulenquerschnitt, aber
ohne besondere Kopfausbildung zur Anwen-
dung. Gleichzeitig mit der S&ulenherstellung
(je 2 Stick) wurden zwei schwach armierte
Prismen von 1 m Lange in Holzschalungen
sowie 4 unarmierfe Prismen 12 X 12 X 36 cm
betoniert. Die armierten und unarmierten Pris-
men dienten Elastizitdtsmessungen bis zum
Bruche und zur Bestimmung der mittleren
Beton-Prismendruckfestigkeit zum Vergleich mit
den S&ulen-Knickspannungen. Die Saulen der
Yorversuchsreihe sind mit Nr. | bis Nr. Vllla be-
zeichnet,

Fir die erste Hauptserie standen drei
Holzschalungen fiir S&ulenlangen von 2,70,
3,00 und 6,30 m, mit Kopfausbildung (Fig. 37
und 39) zur Verflgung. Mit Riicksicht auf die
Kosten war von einer doppelten Ausfiihrung
jeder Schalung abgesehen worden, so dass
leider alle Resultate dieser Serie (S&ule Nr. 1
bis 15) Einzelwerte sind. Die S&ulen der ersten
Hauptreihe wurden von der driften Serie an
liegend befoniert, da sich bei stehend her-
gestellten Saulen &ffers Kopfbriiche infolge
schlechterer Befonqualitét im oberen Teil (Was-
seranreicherung) gezeigt hatten. Es wurden
15 S&ulen betoniert, so dass jede Schalung
funfmal Verwendung fand. Die ersien Saulen-
serien wurden vornehmlich zenirisch gedriickt,
die folgenden wachsend exzentrisch. Auf diese
Weise vermied man, dass die zunehmende
Ungenauigkeit der Schalung merklich stérend
wirken konnte.

Die S&ulen der Vor- und ersten Hauptver-
suchsreihe wurden beidseitig gelenkig gelagert

(Schneidenlager) und zenfrisch bzw. exzentrisch
mit Kraftrichtung parallel der Stabaxe belastet.

Die zweite Hauptserie diente im Inter-
esse der Baupraxis vor allem dem Studium ein-
bzw. beidseitiger Einspannung fiir zentrische
Belastung oder Kraftrichtung schief zur Stabaxe.
Die Séulen (Nr. 17 bis 32) wurden daher beid-
seitig mit symmetrischen Képfen ausgebildet
(Fig. 38), um eine volle Einspannung der Stab-
enden zu erméglichen. Die sechs Holzschalun-
gen (3 X 2 gleiche) wurden zur liegenden Be-
tonierung der 16 Séulen je zwei- bis dreimal
verwendet.

Gleichzeitig mit der Herstellung von je 3
S&ulen der ersten bzw. 4 Séaulen der zweiten
Hauptserie wurden 8 unarmierte Prismen in
gedlten Eisenschalungen betonierf. Mindestens
2 von diesen Prismen wurden im gleichen Alter
wie die Sdulen zentrisch zerdriickt und die so
erhaltenen Prismendruckfestigkeiten als auch fir
den Sdulenbeton geltend angenommen. Die
restlichen Prismen wurden zu Elastizitdtsmessun-
gen verwendel, vereinzelt auch zur Bestimmung
der Biegezugfestigkeit.

Bei samtlichen S&ulen der Hauptversuche
wurden die Biegelinien gemessen (vgl. Fig. 46
bis 49).

2. Spannungs-Dehnungs-Diagramme
fiir Rundeisen

Die Spannungs-Dehnungs-Kurven fir Rund-
eisen verschiedenen Durchmessers wurden mit-
tels Mariens-Spiegelapparaten, teilweise mit
Huggenberger-Dehnungsmessern mit 2 cm
Messlénge, bestimmt. Haufig beginnt der Fliess-
vorgang ausserhalb der Messtrecke, so dass die
Last noch gesteigert werden kann, bis das
Fliessen im Messbereich eintritf, Zur Bestim-
mung des Kurvenzweiges zwischen Proportio-
nalitats- und Fliessgrenze hat sich vor allem die
Amsler-Dehnungsmessuhr mit einer Messlédnge
von 20 cm bewshrf. Diese Messuhr gestaltet
Ablesungen von */;,, mm genau, /1500 mm kann
geschéizt werden.

Als Folge der starken Sireckung durch den
Walzprozess zeigen die kleineren Durchmesser
durchweg bessere Festigkeitseigenschaften als
die grésseren. Als Mittel von Baustellen eni-
nommenen Rundeisen haben sich durch Ver-
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suche an der EMPA folgende Werte ergeben:

Anzahl Elastizitiits-

der Stibe Durchmesser  Fliessgrenze Lugfestigkeit modul E
mm kg/cm? kg/cm® t/em?
4 7 3840 5100 2190
. 8 8 3400 4380 2120
5 10 3320 4360 2010
8 12 3090 4100 2020
4 14 3020 4220 2020
4 15. 2990 4020 . 2015 .
2. 16 2770 4070 1970
5 20 .2880 3820 2060
2 .24 2820 - 4130 1930

Als Mittelwert der fiir die Versuche verwen-
deten Rundeisen ergab sich:

Fliessgrenze kg/cm? Bruchspannung kg/cm?

Durthmesser Oy mittel Oz min. 0, max. o mitiel Ggmin. 0z max.
10 mm - 2993 2770 3060 4297 3820 4510
12 mm 2874 2820 2930 3936 3580 4260
14 mm 2870 2820 2960 4330 4230 4350

Die Spannungs-Dehnungs-Diagramme der

Fig. 29 wurden an einer Serie von je 3 Stadben
&8, 10, 12 mm der gleichen Lieferung mittels
Amsler-Dehnungsmessuhren gemessen.

Als Grundlage fiir die Spannungsberechnung
wurde folgendes ideales Spannungs-Dehnungs-
Diagramm zugrunde gelegt:

Es enfspricht dies etwa einem Eisen von
& 12 mm. Die Fliessgrenze beim Zugversuch
ist nach Versuchen der EMPA hoher als die
Quefschgrenze bei Druckbeanspruchung. Die
Unterschiede sind aber gering, ca. 5°, und
wurden nicht berlcksichtigt. Es wurde also
0 = 0, gesefzt.

3. Spannungs-Dehnungs-Diagramme des Befons

a) Bei zentrischem Druck: Die Knickspannungs-
kurven werden vom Spannungs-Dehnungs-
Diagramm des Betons massgebend beeinflusst.
Eine genaue Kenntnis der elastischen und blei-
benden Forméanderungen bis zum Bruche ist
daher von wesentlicher Bedeutung. In der Lite-
ratur sind aber nur spérliche Resultate von Mes-
sungen, die bis zum Bruche durchgefiihrt wur-
den, zu finden. Wir haben daher an 46 unarmier-
ten Betonprismen 12)>12X(36 cm, die gleich-
zeitig mit der Sdulenbetonierung in Eisenformen
hergestellt wurden, die Spannungs-Dehnungs-
Diagramme ermittelt, Die Prismen wurden an
den Endflachen mittels schnellbindendem Ze-
ment genau abgeglatiet, unter Zwischenschal-
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fung von Oelpapieren in die Presse gespannt
und an Hand der Messinstrumente zentriert. Die
Langendnderungen wurden in den Mitfen der
vier Seiten miitels Huggenberger-Dehnungs-
messern mit einer Messtrecke von 10 cm ge-
messen. Grundséizlich wurden von jeder Mi-
schung sowohl jungfrauliche Kurven wie solche
mit einzelnen Entlastungen bis zum Bruch-
stadium ermittelt. Die Belastungsgeschwindig-
keit beeinflusst die 0 — & Diagramme, vor allem
in héheren Spannungsstufen, stark. Man suchte
daher stets ungefdhr die gleiche Belastungs-
geschwindigkeit von einer Minute von Stufe zu
Stufe einzuhalten. Auch wurden in den héhern
Spannungsstufen die Ablesungen nach einer
Laststeigerung erst durchgeflihri, nachdem die
Insfrumente praktisch zur Ruhe gekommen
waren. Um noch bei Spannungsstufen nahe
dem Bruch ein gleichméhiges Laufen aller In-
strumente zu erhalten, musste die Zentrierung
sehr genau durchgefiihrt werden. Die Stampi-
fiache der liegend betonierten Prismen zeigte,
wohl infolge Wasseranhaufung, beim Betfonie-
rungsvorgang stets die grossten Zusammen-
drickungen. Fast durchweg wurden bei der
Zwischenschaltung von Oelpapieren zwischen
Presse und Prisma durchgehende Langsrisse er-
halten, wéhrend bei deren Fehlen kleinere
Druckkegel entstanden. Das durchweg ver-
wendete Mischungsverhélinis war:

Bausand Oberhard 0—8 mm 1630 kg

Portland-Zement 450 kg

Wasser 139/, 270 kg
2350 kg/m®

Es handelt sich also um einen feinkérnigen
Betonmériel.

In Fig. 30 sind die jungfraulichen Spannungs-
Dehnungs-Kurven eingetragen, die bis zum
Bruche aufgenommen wurden. (Die Festigkeits-
unterschiede héngen daher allein vom ver-
schiedenen Alfer ab.)

Die punkiiert eingefragenen Kurven ent-
sprechen den Spannungs-Dehnungs-Diagram-
men, welche der Ableitung der Knickspannungs-
Diagramme zugrunde gelegt wurden. Die auf
»Pa = 300 kg/ecm® reduzierten Kurven der
obersten Schar ergaben in gufer Anndherung
eine Parabel von der Form

Boe | 1

l2a¢ — &t
J

G=72a—1)6021



éh‘nlich‘ dem von Dr. v. Emperger gefundenen
Wert. ' '
Bezeichnungen: B = Prismendruckfestigkeit

g0 = Bruchdehnung
a = Festwert, abhéngig von der Beton-

qualitat
Tangentenneigung:

do B N |
e = 1 28 &, — 2
de (2a—1) - &2 | 2 ¢ SJ
fiir & — 0 E,— P2

(2a — 1) - &
fir ¢ = s, E':£2‘(_a_—~1l)

° &% 2a—1

Die Parabel ist festgelegt durch a, g und s,.

Fir ,8: = 300 kg/em? ist a = 1,3 ,
. 8 == 1,7%0 Ep = 285 t/cm? (durch Messung)
Fir ,B4 = 225 kg/em® ista = 1,1
& = 1,7%0 E, = 257 t/cm? (durch Messung)
Das Spannungs-Dehnungs-Gesetz, das die

Eidg. Materialprifungsanstalt fir die totalen
Forménderungen aufstellte

o o
8oy = = -+ 0,1 —
tor E + i—o
wurde allgemein bis zu ¢ = 0,8 — 0,9 %, gut

bestéatigt gefunden. Fiir E; wurde dabei der fiir
Mértel giiltige Wert ‘

E — 600 - _oPa
pPBa + 300

als zutreffend eingesetzt. Mangels geniigender
Anzahl von Messresultaten flir Beton mit klei-
nerer Prismen-Druckfestigkeit als 200 kg/cm?
wurde daher fiir die dritte Betonsorte mit 4
= 150 kg/cm® das Forménderungsgesetz der
EMPA bis ¢ = 0,85 °/, angenommen.

Das elastische Verhalten des Betons zwischen
Ursprungs-*) und Bruchfestigkeit ist noch nicht
geniigend abgeklart. Es wurde daher auch der
Elasfizitatsmodul der Entlastung in diesem Be-
reich ermittelf, und zwar bei langsamer und
plotzlicher, ruckartiger Entlastung. Er zeigte
sich mit geringen Schwankungen als konstant
und &hnlich demjenigen im Koordinaten-
ursprung. Die Geschwindigkeit der Entlastung
spielt auf die Grdsse des Moduls keinen so
wesentlichen Einfluss wie bei der Belastung.

Die Hysteresisschleife wurde bei ruckartiger Ent-
lastung allgemein etwas weniger ausgeprégt
befunden.

Die Fig. 31 und 32 zeigen zwei charakte-
ristische Messresultate flir langsame und fir
ruckartige Enflastung.

Werden die Enflastungen bis nahe der Bruch-
grenze wiederholt, so wachsen die totalen Form-
dnderungen wesentlich. Es ist dabei allerdings
zu berlicksichtigen, dass die Bruchlast durch die
Entlastungen herabgesetzt wird, so dass die
gefundenen Bruchdehnungen einer hdheren
Prismenfestigkeit entsprechen. Wenn man die
einzelnen  Belastungszweige zwischen Ur-
sprungs- und Bruchfestigkeit horizontal parallel
verschiebt, ergeben sie in ihrer Gesamtheit eine
Kurve, deren Verlauf und Bruchdehnung gut
mit der jungfréulichen Kurve libereinstimmen
(Fig. 33). In den Fig. 31 und 32 sind die so
verschobenen Kurvenaste punktiert eingetragen.

b) Exzentrischer Druck: Die Bruchdehnungen
bei exzentrischem Druck wurden gegeniiber
demjenigen bei axialem Druck als wesentlich
grésser befunden.

Die Lingenanderungen wurden in den Mitten
der gegenliiberliegenden Seiten, die senkrecht
zur Kraftrichtung standen, mittels Huggenberger-
Dehnungsmessern bis zum Bruch gemessen™).
Die Prismen besassen Spitzenlagerung. Die mit
m = 0,5 exzentfrisch angreifende Kraft wurde
langsam gesteigert. Bei hohen Spannungen
zeigten sich auf der einen Seite stets Entlastun-
gen (Fig. 34), es trat immer Biegungsbruch ein.

Resultate zweier Parallelversuche:

m = 0,5 Bruchlast 26,8 t, max. Bruchdehnung
3,26 %00

m = 0,5 Bruchlast 26,7 1, Bruchdehnung bei
26 t: = 2,54°|,, (Fig. 34).

Mittels der an Prisma 784/6 gemessenen
Randfaserverkiirzungen und Durchbiegungen
(Fig. 34) kann die Spannungsverteilung im
mittleren Querschnitt des Prismas (Fig. 35) bei
der Last P==261 abgeschaizt werden: Das
Spannungs-Dehnungs-Diagramm (Fig. 35), das
fir zentrischen Druck an einem Prisma der-
selben Mischung und gleichen Alfers und
Raumgewichtes bestimmt war, wurde durch

*} Ursprungsfestigkeit nach Prof. E, Probst & A.Mehmel = 0,5-—0,6 pBd
*) Die Verwendung von Spiegel-Messapparaturen ist mii Riicksicht aut die vor dem Bruche auffretenden grossen

Forménderungen ungeeignet.

23



einen horizontalen Ast (iber die Bruchdehnungs-
grenze (1,81°%,) hinaus verldngert. Die am
Prisma 784/6 ermittelten spezifischen Verkiir-
zungen von 0,18/, und 2,54 °/,, schnitten aus
diesem Spannungs-Dehnungs-Diagramm eine
Flache heraus, deren Inhalt einer Druckkraft
von 26,4 t entsprach. Die vertikale Schweraxe
dieser Flache stimmte genau mit der Lage der
exzentrisch angreifenden, infolge Durchbiegung
um 0,9 mm verschobenen Kraftrichtung tGberein.
Die Differenz zwischen der Resultierenden der
Spannungsflache und der gemessenen Druck-
kraft betragt 1,5°,; die Spannungsverteilung
wird daher der fatséchlichen gut entsprechen.
Der Einfluss der grésseren Bruchdehnung bei
exzenfrischem Kraftangriff auf die Knickspan-
nungskurven wird in Abschnitt C untersucht.

4. Knickversuche

Fir die Knickversuche standen 2 Pressen zur
Verfligung:

1. Stehende Amsler 500 t Presse mit zulassi-

get Einbauhdhe von 3,40 m.
2. Liegende 100 t Presse mit zuldssiger Ein-
bauldnge von 6,50 m.

Um bei den liegend eingebauten Saulen den
Einfluss des Eigengewichtes auf die Knicklast
moglichst auszuschalten, wurden sie am Kran
aufgehéngt unfer Zwischenschaltung eines
Manometers, das slets die gleiche Zeiger-
stellung haben musste. Die Aufhdngung ge-
schah an 2 zur Mitte symmetrischen Stellen
derart, dass der Biegepfeil infolge Eigen-
gewichts der Saule in Stabmitte und -ende in
einer Horizontalen lag; also

{;r::'V34 a = 1,40 m (Fig. 36)

Vorversuche:

Sand 0—8 mm
Kies 8—15 mm .
P. C. , Jura"

Wasser 11 .

Hauptversuche:
Sdulen 1—15

Bausand Oberhard 0—8 mm 1630 kg

P. C. ,Holderbank" . 450 kg

Wasser 139, . 270 kg
2350 kg/m?®
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Bei exzentrischem Kraftangriff wurde der
Kran, den S&ulendurchbiegungen folgend, nach-
gefahren, so dass die Aufhdngung stets vertikal
war. Die Zenfrierung geschah bei den zentrisch
gedriickten  S&ulen mittels Huggenberger-
Dehnungsmessern und Stoppani-Durchbiegungs-
messern. Es wurde auf den plastischen Schwer-
punkt und nicht auf den geometrischen zen-
triert. Zur Vermeidung eines exzentrischen
Kraftangriffes senkrecht zur Knickebene dienfen
auf beiden Seiten, sowohl am Kopf wie Fuss
der Saulen, im Abstand 5 ¢cm vom Rande an-
gebrachte 2 Huggenberger-Dehnungsmesser
(vgl. Fig. 37).

Zur genauen Festlegung der Biegelinie bei
exzentrischem Kraftangriff wurden die Durch-
biegungen bei den stehend untersuchten S&u-
len an 5 bzw. 7 Stellen gemessen; dazu die
Neigungen der Kopf- und Fussplatte mittels
Libeilen (Fig. 46 und 47). Die Durchbiegungen
der léngeren, liegend eingespannten Saulen
wurden an 7 Punkten miftels Stoppani- bzw.
Zivy-Durchbiegungsmessern kontrolliert.  Die
Drehungen der Endquerschnitte konnten ver-
mittels eines auf die Lager gekittefen Spiegels
an einem im festen Abstand 1 m senkrecht zur
S&ulenaxe liegenden Masstab abgelesen wer-
den (Fig. 49). Nach beendeter, sorgféltiger Zen-
frierung wurde die Last stets steigend aufge-
bracht, ohne Entlastungen bis zum Bruch. Die
Belastungsgeschwindigkeit war langsam, etwa
derjenigen fiir die Elastizitdtsmessungen ent-
sprechend. Ebenso wurden die Ablesungen
erst gemacht, wenn die Instrumente zur Ruhe
gekommen waren.

Die Beton-Zusammensefzungen fir die Séulen
waren die folgenden (P. C. = normaler Pott-
land-Cement),

Sdulen 1—1Va Saulen V—VIIf
1540 kg 1630 kg
387 kg —
300 kg 450 kg
245 kg 13%, 270 kg
2472 kg/m? 2350 kg/m?
SHulen 17—20 Séulen 21—32
1630 kg 1630 kg
Jura” 300 kg «Wiirenlingen' 450 kg
12% 230 kg 1200, 250 kg
2160 kg/m? 2330 kg/m’



Die Gewichte beziehen sich auf den m® fer-
tigen Betons.

a) Vorversuchsreihe: Mit Riicksicht auf den
kleinen Saulenquerschnitt wurde fiir die Beto-
nierung (stehend) grosse Sorgfalt angewendet.
Trotzdem zeigten die S&ulen II, Ila und 1V, 1Va
schadhafte Stellen infolge zu grossen Korns des
Kieses und waren fiir Versuche untauglich. Die
Betonzusammensetzung wurde daher gedndert
und als maximale Korngrésse 8 mm fesigelegt.
Um einen Festigkeitsabfall zu vermeiden, musste
der Zementgehalt vermehrt werden.

Bei den Saulen VIl und Vlla spaltete sich vor
Erreichung der Knicklast der Kopt auf. Die
schadhaften Stellen wurden entfernt und die
Enden mit verstérkten Képfen neu betoniert.
Die so erhaltenen kiirzeren Saulen sind in Ta-
belle 7 mit VIl und Villa bezeichnet. Die
S&ulen wurden zentrisch bzw. schwach exzen-
trisch mit Kraftrichtung parallel der Stabaxe und
beidseitiger gelenkiger Lagerung belastet.

Die Versuchsresultate sind in Tabelle 7 zu-
sammengestellt. Die Tragheitsradien i und
Knickspannungen o, sind auf die geometrische
Querschnittfliche bezogen, entsprechend der
Aufstellung der Knickspannungsdiagramme. So-
weit keine Druckfestigkeiten von Prismen mit
gleichem Alter wie die Saulen vorlagen, ist die
in den Tabellen aufgeflihrte mittlere Festigkeit
pBa-mittel auf das Alter der Sdulen reduziert

Die Versuchspunkte sind in die in Abschnitt |
und [l ermittelten Knickspannungsdiagramme
eingefragen. Die Knickspannungen der Vor-
versuchssdulen wurden auf eine Prismendruck-
festigkeit von ,fs = 225 kg/cm® reduziert
(Diagramme Fig. 19 und 20). Zu jedem so re-
duzierten Versuchswert ist der Armierungs-
prozentsatz der betreffenden Séule notiert.
Durch peinlich genaue Zentrierung konnte gute
Uebereinstimmung mit den Knickkurven erhal-
ten werden (Fig. 40).

Theotetisch durfen fir zentrische Belastung
keine Versuchspunkte lber den zugehorigen
Knickspannungskurven  liegen  (Saule Vlila
Fig. 40). Nun wird aber die tatséchliche Pris-
mendruckfestigkeit des Séulenbetons nur ge-
ndhert gleich sein derjenigen, die wir aus un-
armierten Vergleichsprismen erhalten. Infolge
verschiedener Schalung (Holz bzw. Eisen), ver-
schiedener Erhdrtung und Austrocknung infolge
ungleicher Querschnifte sind stets Streuungen

zu erwarten. Bel engeren Blgelabstanden
muss sich zudem die Querdehnung bemerkbar
machen.

b) Erste Hauptversuchsreihe: Die S&ulen 2
und 4, stehend betoniert, schieden infolge
Koptbruchs aus. Die Ursache davon war schlech-
tere Betonqualitét im oberen Siulenteil infolge
Wasseranreicherung und Entmischung des Be-
tons. Die Saulen ab Nr. 7 wurden daher liegend
betoniert. Alle S&ulen wurden beidseitig ge-
lenkig gelagert und zenfirisch bzw. exzentrisch
mit Kraftrichtung parallel der Stabaxe belastet.

Die Versuchswerte sind auf eine Beton-
Prismendruckfestigkeit von 300 kg/cm*® redu-
ziert in die Knickspannungskurven Fig. 41 ein-
gefragen (Diagramme Fig. 17 und 18).

Liegen bei exzentrischem Kraftangriff Ver-
suchswerte Uber den theoretisch abgeleiteten
Kurven, so kénnen neben den flir zenirischen
Kraftangritf erwahnten Fehlerquellen noch
solche in der Zentrierung (zu geringe Exzen-
trizitét des Kraftangriffes) vorhanden sein. Bei
der liegend eingespannten Séule Nr. 9 kdnnie
der etwas zu hohe Wert der Knickspannung
auch von der Authdngung beeinflusst sein.
Wenn im Momente des Knickens die Auf-
hdngung nicht genau vertikal war, konnte durch
die Tragseile eine geringe Querkraft auf die
Saule wirken, wodurch eine kleine Laststeige-
rung moglich war. »

¢) Zweite Hauptversuchsreihe: Die liegend
betonierten Saulen Nr. 17-—32 dienten dem
Studium des Einflusses der Einspannung und
exzentrischen Kraftangriffes schiet zur Stabaxe.

Versuchsprogramm und Resulfate
sind in Tabelle 9 zusammengestellt.

Der Einfluss der Einspannung war versuchs-
technisch schwieriger nachzuweisen, da bei der
verwendeten stehenden 500 { Presse nicht
durchweg vollkommene Einspannung der Stab-
enden gewahrleistet war und schon geringe
Nachgiebigkeiten der Lager den Einspannungs-
einfluss verwischen. So haben denn auch die
Sdulen mit beidseitiger Einspannung der Enden
grdssere Sfreuungen gezeigf als diejenigen mit
nur einseitiger voller Einspannung. Ebenso
wurden bei exzenirischem Kraftangriff bessere
Versuchsresultate erreicht als bei zentrischem.

Die Versuchsresulfate sind auf eine Prismen-
druckfestigkeit von 225 kg/cm® reduziert in die
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Knickspannungskurven Fig. 42 und 43 einge-
tragen (Diagramme Fig. 11 und 15).

Die Versuchspunkte flr zentrische Belastung
und einseitige Einspannung (Fig. 43) schmiegen
sich der theoretischen Knickspannungskurve gut
an. Geringere Uebereinstimmung wurde bei
den beidseitig festeingespannten, zentrisch be-
lasteten Saulen (Fig. 42) erreicht. Die Unge-
nauigkeiten sind aber auf Seite der Versuchs-
punkfe zu suchen. Die Knickspannungskurven
fir zentrische Last und beidseitige volle Ein-
spannung wurden direki aus denjenigen fiir
beid- oder einseitige gelenkige Lagerung er-

hallen. Da letztere durch unsere Versuche
(Fig. 40, 41 und 43) gut bestdtigt wurden, sind
es indirekf auch die Knickspannungskurven fir
beidseitige volle Einspannung (Fig. 42).
Wertvoll ist vor allem die gute Ueberein-
stimmung zwischen den theoretisch und den
versuchsmassig gefundenen Werten der Knick-
spannungen {{ir exzentrische Belastung schief
zur Stabaxe und gelenkige Lagerung (Fig. 42)
bzw. volle Einspannung (Fig. 43) des einen
Stabendes, da dieser Belastungsfail den Ver-
héltnissen der Praxis am néachsten kommt.

C. KRITISCHE BETRACHTUNG DER ANNAHMEN

1. Spannungs-Dehnungs-Diagramm des Betons
fiir zentrischen Druck

Die Knickspannungskurven sind aus den
Spannungs-Dehnungs-Diagrammen von Beton
flir zentrische Druckbeanspruchung ermittelt
worden. Bei exzenirischem Druck sind die
maximal auftretenden Langen&nderungen aber
wesentlich grésser. Die Abhangigkeit der
maximalen Faserverklrzungen vor dem Bruche
von der Betonfestigkeit und der Exzentrizitat
der Druckkraft ist noch nicht abgeklart. Es kann
aber ndherungsweise, entsprechend dem Ver-
suchsresultat Fig. 34 und 35 das Spannungs-
Dehnungs-Diagramm Fig. 5 fir 8¢ = 225 kg/em*®
durch einen horizontalen Ast verléngert werden.
Als Mittelwert der Bruchdehnung ist &, = 3,0 /5,
angenommen. Unfer Zugrundelegung dieses
Spannungs-Dehnungs-Diagrammes und desjeni-
gen fir Eisen nach Fig. 5 wurden die Mi-4-
Kurven berechnet und aufgetragen. Sie sefzen
sich zusammen aus den in Abschnift | ermittel-
ten Kurven und deren Verlangerung lber Mi
max.

Die fur &, == 3,00°/,, ermittelten Knickspan-
nungskurven stimmen daher im Knickbereich
mit denjenigen flr & = 1,7°, berechneten
liberein (Fig. 44). Sie unterscheiden sich von
diesen erst von der Schlankheit an, bei der die
Ma-Gerade nicht mehr Tangente an die Mi-
Kurve war.

Bei Berlicksichtigung der Vergrésserung der
Faserdehnungen infolge exzentrischen Druckes
wird der Knickbereich der exzentrisch gedrlick-
ten Saulen stark vergrdssert.

Fir &, = 3,0°/,, zum Beispiel fallen die Be-
grenzungslinien I—I in den Fig. 17—22 mit der
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Ordinatenaxe zusammen, das heisst jede exzen-
trisch gedriickte Saule ist in ihrer Tragfihigkeit
durch die Knicklast begrenzi. Nur bei theoretisch
genau zentrisch gedriickten Sdulen von Schlank-

heiten % — 0—60 bzw. 80 ist keine Knickgefahr

vorhanden.

Nun ist allerdings zu erwarten, dass zwischen
den versuchsmassig belegten Werten der Bruch-
dehnung &, = 1,7 °/y, fiir zentrischen Druck und
& = 3,0°% fir Druck in '/, Kernweite Ueber-
gangswerte bestehen. Es ist daher fiir kleinere
Schlankheiten und m kleiner als 1 eine geringe
Zone kleiner Schlankheiten méglich, die ausser-
halb des Knickbereiches liegen.

2. Belastungsfolge

Bei der Ableitung des Verfahrens zur Bestim-
mung der Knickspannungskurven wurde bereits
erwahnt, dass die Annahme einer bestimmten
Belastungsfolge nicht zwingend ist; es kann die
Spannungsverteilung nach Fig. 3a oder 3b an-
gewendet werden.

Der Einfluss der Belastungsfolge auf die
Knickspannungskurven fir den gelenkig ge-
lagerten Stab (Eisenbeton) und Kraftrichtung
parallel der Stabaxe ist aus Fig. 45 ersichtlich.
Die ausgezogenen Kurven gelten flir den Fall,
dass die zuerst zentrisch wirkende Axialkraft
nachtrdglich um das Exzentrizitdtsmass ver-
schoben werde (die Biegezugspannungen fol-
gen dem Enflastungsgesetz). Wachsen hingegen
Normalkraft und Exzentfrizitat gleichzeitig auf
den betrachfeten Endwert, dann gelten die
die strichpunktierten Kurven (die Biegezug-
spannungen folgen dem Belastungsgesefz).



Der Unterschied in den Knickspannungswerten
ist nicht sehr betréchtlich,

Fir niedere Werte der Betongrundspannun-
gen stimmen die Mi-Kurven fiir beide An-
nahmen Uber die Biegezugspannungen fast
genau (iberein, da sich die Spannungsflachen
nur um das Stick Nb N N" (Fig. 3¢) unfer-
scheiden. Mit wachsenden Grundspannungen
werden auch die Differenzen in den Mi-Wetten
grosser.  Im  Spannungs-Dehnungs-Diagramm
Fig. 5 ist fir eine konstante, héhere Grund-
spannung 05 und fiir kleinere Werte & die
Beton-Biegezugspannung 0y, kleiner als a;. Mit
wachsenden Werten werden die Differenzen in
den Zugspannungsflachen grésser und folglich
auch in den Mi-Werten, bis 0, gleich o, ist.
Von da an nédhern sich fir grésser werdende
Werte &; und ¢, die Mi-d-Kurven wieder, Folg-

lich nadhern sich fur kleine Schlankheiten %

auch die Knickspannungskurven (siehe Fig. 45).

Es soll aber im folgenden untfersucht werden,
welche Belastungsfolge den tatséchlichen Ver-
héltnissen am besten enispricht. Die Betrach-
tungen gelten fir den Fall, dass die Kraftrich-
tung parallel der Stabaxe oder schief zu ihr
wirkf.

Exzentrisches Knicken:

m < 1: Bei niederen Spannungsstfufen ist stets
zuetst der ganze Querschnitt gedrickt. Mit
wachsender Last biegt sich der Stab stérker
durch, die Nullinie ndhert sich dem Querschnitt.
Wird die Knicklast erreicht, solange die Biege-
zugspannung 0. hoch kleiner als die Knick-
spannung 0; = 0, ist, gilt massgebend das Enf-
lastungsgesetz.

Die Nullinie der Biegungsspannungen wan-
dert zwar gegen die entlastete Seife hin, so
dass in ihrer Néhe auch auf der Biegezugseite
ein Streifen Fasern dem Belastungsgesetz folgen
kann. Da aber das innere Moment von den
Spannungen nahe der Nullinie weniger stark
abhangig ist, ist das Entlastungsgesetz »mass-
gebend«.

m > 1: In der der Last abgewandten Seite
treten von Anfang an Zugspannungen auf. Bei
einem Eisenquerschnitt wandert die Nullinie der
Biegungsspannungen nach der gezogenen Seite
hin, sobald 0y4 die Fliessgrenze erreicht hat.
Zu einer Entlastung vorher gedriickter Fasern

wird es in diesem Falle folglich nie kommen.
Das Belastungsgesetz gilt eindeutig.

Bei einem Eisenbetonquerschnitt wandert die
Nullinie nach der gedriickten Seite (vgl. Morsch,
Handbuch, sowie die Dehnungsmessungen an
S8ulen Nr. 11 und 12, Tabelle 10 und 11). Es
kénnen daher in der Néhe der Nullinie der
Biegungsspannungen entlastete Fasern auf-
trefen. Die tatsdchliche Spannungsvetteilung
auf der Biegezugseite wird daher weder vom
Entlastungs- noch vom Belastungsgesetz restlos
erfasst. Stellt man die Knickspannungskurven
bei Annahme des einen wie des andern Ge-
sefzes gefrennt auf, so liegen die richtigen
Kurven dazwischen. Das Entlastungsgesetz lie-
fert im allgemeinen zu grosse, das Belastungs-
gesetz zu kleine Werte des inneren Momentes
Mi in Funkfion der Summe der spezifischen
Randfaserdehnungen 4. Greift die exzenfrisch
witkende Normalkraft ausserhalb des Kernes
an, so folgen die Spannungen in der Néhe des
Randes, die zur Bildung des inneren Momentes
vor allem von wesentlichem Ausschlag sind,
dem Belastungsgesetz. Zwischen dem zentri-
schen Knickfall und dem obigen exzentrischen
muss aber beim Uebergang bestehen: Fiir kleine
Exzentrizitdten folgt der grossere Teil der Span-
nungen auf der einen Seite der Schweraxe dem
Entlastungsgesetz.

Man wird daher den tatséchlichen Knickspan-
nungskurven folgendermassen nahekommen:
fir kleinere Exzentrizitdten als m =— 1 bestimmt
man die Knickspannungskurven unter Zugrunde-
legung des Entlastungsgesetzes auf der Biege-
zugseite. Fir die Exzentrizitdt m =1 und dar-
Uber werden die Spannungen Uber den ganzen
Querschnitt, als dem Belastungsgesetz folgend,
angenommen,

In Fig. 45 sind die den fatséchlichen Verhalt-
nissen am besten entsprechenden Kurven stéarker
ausgezogen.

Fiir das zentrische Knicken gilt nur das
Entlastungsgesetz auf der Biegezugseite.

3. Sinuslinie als ausgebogene Stabform

Die Knickversuche an Eisenbetonsédulen sollten
nicht nur Konfrollpunkfe fir die Knickspannungs-
kurven liefern, sondern es wurde auch unter-
sucht, ob aus dem gemessenen elastischen Ver-
halten der S&ulen vereinfachende Annahmen
fir die Knickberechnung sich finden oder be-
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statigen liessen. Zu diesem Zwecke wurden vor
allem die Biegelinien fir samiliche exzentrisch
belasteten S&ulen fir die einzelnen Laststufen
sorgfaltig gemessen.

Eine wesentliche Vereinfachung in der Be-
stimmung der Knickspannungskurven besteht
darin, dass fir die Biegelinie des exzenfrisch
belasteten Stabes naherungsweise eine Sinus-

lintey =1.sin (£1§> angenommen wird, (TKYSB-

Verfahren, vgl. Anmerkung 2).

Wie schon bei der Besprechung der zentri-
schen Knickkraft hervorgehoben wurde, setzt
dies einen konstanten Werf T, voraus léngs des
ganzen ausgebogenen Stabes. Nun sind aber
die Ti-Moduli in der Mitte am kleinsten und
nehmen gegen das Stabende zu. Die tfatsdch-
liche Biegeform musste daher steifere Enden als
die Sinuslinie haben. Nun bewirkt aber das
schon im Anfang vorhandene Exzenirizitats-
moment umgekehrt wieder eine starkere Kriim-
mung, so dass eine teilweise gegenseitige Kom-
pensation zu erwarten ist. Da das Spannungs-
Dehnungs-Diagramm des Betons durchgehend
eine Krimmung besifzt, ist zu erwarten, dass
die Biegelinien exzentrisch belasteter Eisen-
betonsdulen besser mit Sinuslinien Ubereinstim-

men, als dies bei Eisenstiitzen der Fall ist. Bei
Saulen aus Eisen erreicht die Mitte des aus-
gebogenen Stabes zuerst die Fliessgrenze, und
die Kriimmung der Stabaxe konzenfiriert sich
dann hauptséchlich dort.

Die wéahrend der Knickversuche sorgfaltig
gemessenen Stabausbiegungen, von denen in
Fig. 46 bis 49 einige wiedergegeben sind,
zeigen tatsichlich eine gute Uebereinstimmung
zwischen der wirklichen Biegelinie und der
Sinusform.

Die Biegelinien sind in hunderifacher Ver-
zerrung aufgetfragen. Zu den Libellenneigun-
gen ¢ musste daher der fg ¢ berechnet und in
hunderifacher Vergrdsserung aufgetragen wer-
den.

Die Saulen Nr. 8 und 11 wurden in der stehen-
den 500 t Presse (Fig. 37) eingespannt, die
Sdulen Nr. 9 und 12 (Fig. 39) liegend aufge-
hangt belastef. Die strichpunktierte Verbin-
dungsgerade der Lagerschneiden entspricht der
Angriftslinie der zuletzt abgelesenen Kraft. Die
Messungen sind bis nahe zum Bruch durch-
geflihrt,

Die folgenden Tabellen enthalten die Mess-
resultate der aufgezeichneten Biegelinien.

D. DIE BERUCKSICHTIGUNG DES KNICKENS IN DEN IN: UND AUSLANDISCHEN
EISENBETONBESTIMMUNGEN

In samtlichen im Handbuch fiir Eisenbetonbau
aufgeflhrien Eisenbetonbestimmungen verschie-
dener Lander ist die Berlicksichtigung der Knick-
sicherheit zenfrisch gedriickter Stabe vorge-
schrieben. Meistens ist auch bestimmt, auf
welche Weise die Berechnung geschehen soll,
nach der Euler- oder Rankine-Formel oder durch
Anwendung von Abminderungskoeffizienten.

a) Rankine-Formel

Fir die urspriinglich empirisch aufgestellte
Rankine-Formel ist von Prof. Dr. W. Ritter in
der Schweizerischen Bauzeitung 1899 eine theo-
retische Begriindung verdffentlicht worden: wird
in der Euler-Formel der Elastizitatsmodul E durch

den Wert %f; ersefzt und dabei 0 = (1—e ™)

angenommen, erhalt man fir den Wert ¢ = 1000
die Rankine-Formel:

I

SARY
1 -+ 0,0001 . <f|f)

Op —
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j ist dabei die Prismendruckfestigkeit des

Betons.
Da statt des T-Moduls der kleinere Elastizitats-

. 0 .
modul fiir Belastung %g eingefiihrt wurde, lie-

fert die Rankine-Formel etwas zu kleine Werte
der Knickspannungen und folglich eine Sicher-
heit, die Uber dem rechnungsmassigen Werte
steht. Die Unferschiede sind flr kleine Knick-
spannungen gering und nehmen mit wachsen-
den o;-Werten zu.

In Fig. 50 steigen daher die Kurven der Sicher-
heitstakforen fir diejenigen Vorschriften, die die
Rankine-Formel verwenden (Frankreich 1932,
Danemark 1934, Russland 1928) innerhalb des
Knickbereiches mit abnehmender Schlankheit
leicht an. Das Potenzgesetz fir die Abhéngig-
keit der Spannungen von den Dehnungen ftrifft
fiir Beton nur genahert zu; die Veranderlichkeit
des Wertes n = % ist nicht beriicksichtigt.

b

Immerhin stellt die Rankine-Formel eine recht



gute Annéherung an die tafséchlichen Verhalt-
nisse dar und trifft diese wesentlich besser als
die Euler-Formel.

b) Euler-Formel

Sie bertcksichtigt nicht: die Veranderlichkeit
des Elastizitatsmoduls, das Entlastungsgesetz auf
der Biegezugseite, die Verdnderlichkeit des

Wertes n = EZ

¢} Belastungskoeifizienten

Die deufschen (1932), &sterreichischen (1931)
und schwedischen (1934) Eisenbetonbestim-
mungen fragen der Verminderung der Trag-
fahigkeit bei wachsender Schlankheit durch eine
w-fach vergrésserte Last Rechnung. Bemerkens-
wert ist in den neuen deufschen Bestimmungen
(1932) eine Erweiterung der w-Werte bis zu

Schlankheiten % = 40 gegenliber % = 25 im

Jahre 1925 (h = Stitzenhdhe; s = kleinste
Stlitzendicke). In den Bestimmungen von Eng-
land (1916) und den Vereinigten Staaten (1924)
wird die zuldssige Last bzw. Spannung durch
Abminderungskoeffizienten festgelegt. Feste
Koeffizienten haben den Vorieil, dass sie den
theoretisch abgeleifeten Kurven gut angepasst
werden kénnen und wenig Rechenatbeit er-
fordern. Die neuen schweizerischen Eisenbefon-
bestimmungen sehen eine lineare Abminderung

[
der Knickspannungen vor von - = 35 an.

In Fig. 50 ist der Verlauf der Knickspannungs-
kurven nach den Vorschriffen der verschiedenen
Lénder verglichen mit den theoretisch ermittel-
ten. Zum besseren Vergleich der Kurven wurde
durch die Knickspannungswerte ein solcher
Masstab gewahlt, dass die zulassigen zentrischen
Druckspannungen (fiir Schlankheiten ohne Knick-
gefahr) gleich gross waren (178,5 kg/em®).

Die nach der Rankine-Formel aufgesteliten
Knickspannungskurven fallen daher im Knick-
bereich zusammen und unterscheiden sich nur
durch die vorschriftsméssig festgelegten Schlank-
heiten, von denen an auf Knickung dimensio-
niert werden soll.

In Fig. 50 sind ebenfalls die tatséchlichen
Sicherheitsfakforen flir die Schlankheiten % =

0—150 aufgefragen. » ist dabei die aus der

theoretisch abgeleiteten Kurve sich ergebende
Tragkraft P max. fiir eine bestimmte Schlankheit,
dividiert durch den zulassigen Lastwert, der sich
nach den einzelnen Bestimmungen ergibt, unter
Beriicksichtigung der vorgeschriebenen Mindest-
festigkeiten des Betons.

Zum Beispiel Schweiz: Die neuen schweize-
rischen Eisenbefonbestimmungen (1935) schrei-
ben unter Zugrundelegung eines konstanten
Sicherheitsgrades flr die Berechnung zentrisch

gedriickter Saulen, deren Schlankheit Il grdsser
als 35 ist, die Verwendung der Formel 0, = 57
—0,2- }— vor (1 = Saulenlénge, i = Tragheits-

halbmesser).

Knickspannungen: Fiir Hochbauten ist die
zulédssige Befonspannung flr zentrischen Druck
50 kgfem?®, wenn keine Knickgefahr vorhanden

ist. Die einzelnen zuldssigen Knickspannungs-
78,5

werte sind daher im = 3,57fachexj Mass-

stab aufgetragen.

Sicherheitsfaktoren: Die vorgeschriebene mitt-
lere Druckfestigkeit des Betons, bestimmt nach
28tdgiger Lagerung an Wirfeln (= W.s) von
16—20 cm Kantenlange, soll 220 kgjem® be-
fragen. Die entsprechende Prismendruckfestig-
keit ,54 ist &hnlich 0,8 . W,y == 176 kgjem?,
= 1% Armierung und n = Ee = 10

b
ist qul-:Gl,d-Fé“#—‘LL n):SO-Fg-1,1
—F,- 550

(F; bedeutet den geometrischen Saulenquer-

schnitt).

Aus dem theoretisch abgeleiteten Knickspan-
nungsdiagramm (Fig. 21) ist fir Saulen mit 1°/,

Fir

Bewehrung und Schlankheit Tl < 60 fur eine

Prismendruckfestigkeit von
»Ba = 150 kg/em? 0, = 178,5 kg/cm?

und entsprechend fir

1785

pﬁd:176 kg/cmg Oy 7—750 - 176

= 209 kg/ecm?®,

Sicherheitsfaktor flir zentrischen Druck und 1[

kleiner als 35 ist:
P o-Fe 2094

Y = = =
qul Ozul * Fg 55

= 3,8
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Auf gleiche Weise sind die Sicherheits-
faktoren fiir andere Schlankheiten und Mindest-
druckfestigkeiten anderer Vorschriften bestimmt
und in Fig. 50 aufgefragen worden. Sie sind
alle auf dieselbe Prismendruckfestigkeit von
150 kg/cm?® bezogen. Genau genommen miiss-
ten die Sicherheitsfakforen {lr die einzelnen
Eisenbefonbestimmungen aus den Knickspan-
nungskurven, die zu den von den betreffenden
Landern vorgeschriebenen Prismendruckfestig-
keiten gehéren, ermitielf werden. Es ergeben
sich dadurch gegeniiber den in Fig. 50 auf-
getragenen Werten geringe Abweichungen, da
die Knickspannungen im Knickbereich nicht
proportional der Prismendruckfestigkeit sind.

Im Knickbereich verlaufen die nach der

Rankine-Formel abgeleiteten Knickspannungs-
kurven flacher als die theoretischen. Wenn da-

her zum Beispiel far die Schlankheit + = 150

noch die gleiche Sicherheit bestehen soll wie
fir zentrischen Druck ausserhalb des Knick-
bereiches, ist tatséchlich eine Unsietigkeit im
Sicherheitsfaktor unvermeidlich oder es sind

dann, wie in Dianemark, auch die kleinsten
Schlankheiten auf Knicken zu berechnen. Im
Knickbereich selbst ist der Sicherheitstaktor von
fast gleichbleibender Grosse. Diese Unstetig-
keit im Sicherheitsfaktor kann bei Anwendung
von Abminderungskoeffizienfen vermieden
werden,

Fir die Bestimmungen, die Abminderungs-
koeffizienten vorschreiben, ist vor allem charak-
teristisch das starke Anwachsen der Kurven der
Sicherheitsfaktoren mit zunehmender Schlank-
heit. Tatsachlich ist dies nicht begriindet, indem
gerade bei schlanken Saulen die Herabminde-
rung der Tragfahigkeit durch Exzentrizitst, der
wohl vor allem begegnet werden will, relativ
geringer ist als bei gedrungeneren Saulen.
Zudem werden gerade gedrungenere Séulen
in einem monolithischen Bauwerk, wie zum Bei-
spiel aus Eisenbeton, gréssere Einspannungs-
momente erzeugen. Zwar sinkt bei schlankeren
S&ulen der glinstige Einfluss allfélliger Einspan-
nung, doch nicht in so grossem Masse. Die
Forderung nach gleicher Sicherheit fir alle
Schlankheiten zentrisch belasteter Stabe gegen
Knickgefahr ist daher voll begriindet.

SCHLUSSFOLGERUNGEN

In der vorliegenden Arbeit sind die folgen-
den Knickspannungskurven aufgetragen.

Die Ziffern in den Klammern geben die An-
zahl der entsprechenden S&ulenversuche wieder.

Belastung: Lagerung:
Exzentrisch: beidseitig gelenkig
Kraft schief zur Stabaxe (3) Fig. 42

einseitig eingespannt
(6) Fig. 43

Kraft parallel zur Stabaxe beidseitig gelenkig
(6) Fig. 40 und 41

beidseitig gelenkig
(9) Fig. 40 und 41
einseitig eingespannt
(2) Fig. 43
beidseitig eingespannt
(3) Fig. 42

Die Exzentrizitdismasse in den Diagrammen
beziehen sich auf die Stabenden.

Zentrisch

Aus den theoretisch abgeleiteten Knickspan-
nungskurven und den Séulenversuchen ergeben
sich die wesentlichsten Folgerungen:
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1. Fir zentrisch gedriickte, genau gerade Eisen-
betonsdulen besteht keine Knickgefahr bei
Schlankheiten bis

% < 60 fur beidseitig gelenkige Lagerung

(Fig. 17—22),

%* 90 fir einseitig feste Einspannung
(Fig. 15) und

1

: < 120 fir beidseitig feste Einspannung
(Fig. 42).

2. Fir Schlankheiten bis zu der unter 1) an-
gegebenen Grenze erhéht sich die Trag-
fahigkeit der Saulen proportional der Beton-
druckfestigkeit. Darliber hinaus aber wird
mit wachsender Schlankheit der Abfall an
Tragtéhigkeit bei den Betonsorfen mit héhe-
rer Prismendruckfestigkeit grésser als bei
solchen von geringerer Qualitét; dies sowohl
fir zentrischen wie flir exzentrischen Druck
(Fig. 17—22). Zum Beispiel ist flir Schiank-

heiten % = 150 und m = 3 die Tragféhig-

keit von Eisenbetonsaulen mit einer Prismen-
druckfestigkeit von 150 kg/cm® beinahe so



gross wie diejenige einer Sdule mit einer
Betondruckfestigkeit von 300 kg/em®.

Flr hohe, stark belastete Saulen wird aber
gerade vornehmlich ein Beton von grosser
Druckfestigkeit verwendet, so dass die Be-
riicksichtigung der Knickgefahr ganz beson-
dere Beachtung auch fiir exzentrischen Druck
verdient.

. Die Exzentrizitdt des Kraftangriffes vermin-
dert die Tragfdhigkeit der Sdulen stark (Fig.
11, 15 und 17—22).

. Bei Vergrésserung des Armierungsgehaltes
erhdht sich die Knickkraft sowohi fiir zen-
trischen wie fiir exzentrischen Druck (Fig. 17

bis 22). Die Saulen sollen daher nicht zu
schwach armiert werden. Ganz besonders ist
dies nach 2) notwendig fir schlanke S&ulen
von hoher Betondruckfestigkeit. Der Eisen-
querschnitt kann mit guter Annéherung gleich
dem 10fachen Betonquerschnitt gesetzt wer-
den.

. Die Biegelinien der gelenkig gelagerien,

exzentrisch mit der Kraftrichtung parallel der
Stabaxe belasteten Eisenbetonséulen stimmen
mit guter Anndherung mit Sinus-Linien lber-
ein (Fig. 46—49). Folglich geben auch die
nach dem TKVSB-Verfahren der EMPA ermit-
telten Knickspannungskurven fir die Praxis
gut brauchbare Werte.
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TABELLEN UND ABBILDUNGEN



Tabelle Nr.1

pBa = 300 kg/cm? W= 1%
& ‘ &g i d=g;+ &, Xp Fp Obd Xs Oed Oz | Obs Mi
B ‘:/; 7{ /o0 ‘ °/o0 tm cm? ko/cm? m kg/cm? kg/em? kg/em? kg - cm
oy = 25 kg/ecm?®
0,1 0,099 0,199 2 27,0 27,0 1,33 154 146 — 511
0,2 0,245 0,445 4 105 53,0 2,66 296 388 — 878
0,3 0,465 0,765 6 237.8 77,0 4,0 418 770 — 1098
0,4 0,727 1,127 8 4150 100,0 5,34 532 1200 — 1326
0,5 1,015 1,515 10 638,5 121,7 6,67 646 1690 — 1550
0,7 1,62 2,32 14 1203 161,0 9,20 840 2710 — 1989
0,9 2,43 3,33 18 1926 196,0 11,76 990 3190* — 2219
1,2 4,25 5,45 24 3222 236,0 15,55 1060 3190* — 2276
as = 50 kg/em?
0,1 0,096 0,196 2 25,7 255 1,33 154 146 27,2 498
0,3 0,312 0,612 6 2247 73,5 4,0 456 482 — 1359
0,4 0,470 0,870 8 392,2 95,0 5,34 600 740 e 1636
0,5 0,662 1,162 10 605,0 115,0 6,67 728 1068 — 1882
0,7 1,094 1,794 14 1138 152,5 9,2 940 1770 — 2286
0,9 1,565 2,465 18 1815 184,5 11,75 1214 2580 — 2681
1,2 2,53 3,73 24 3144 222,0 15,55 1500 3380* — 3110
1,517 3,77 5,287 30,34 4531 250,0 19,40 1760 3380* — 3196
g, = 75 kg/cm?®
0,1 0,094 0,194 2 250 25,0 1,33 154 147 26,8 288
0.2 0,186 0,386 4 97,5 37,5 2,66 312 282 53,0 958
0,3 0,276 0,576 6 213,5 69,2 4,00 466 418 — 1407
0,4 0,382 0,782 8 374,5 90,0 5,34 620 584 — 1795
0,5 0,51 1,01 10 571,8 109,0 6,5 766 788 — 2077
0,7 0,821 1,521 14 1077 143,8 9,2 1026 1300 — 2568
0,9 1,23 2,13 18 1795 173,0 1,7 1300 1980 — 3030
1,2 1,80 3,00 24 2858 206,5 15,5 1690 2920 — 3495
1,42 2,30 3,72 28,4 3816 2250 18,1 1960 3550 — 3802
* = Fliessgrenze
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Tabelle Nr. 2

pBd = 300 kg/em? w o= 1%
i ‘ Eq | d=¢ +¢g, Xp Fp ‘ Opd 1 Xs Oed Oez Opz | Mi
/00 [ 0/00 ! */a0 o m? ka/cm? tm kg/em? kg/em? kg/em? kg - cm
6, = 100 kg/cm?
0,1 0,092 0,192 2 23,2 23,0 1,33 164 140 26,2 469
0,3 0,266 0,566 6 200,2 65,0 4,00 586 516 | 758 1406
0,5 0,447 0,947 10 537,3 102,0 6,60 784 673 e 2150
0,7 0,672 1,372 14 1006,5 134,0 9,20 1054 1000 — 2710
0,9 0,975 1,875 18 1603,1 160,5 11,70 1370 1510 — 3147
11 1,290 2,390 22 2301,0 182,0 14,25 1620 2030 — 3542
1,32 1,655 2,975 264 3127,0 200,0 16,90 1940 2630 — 3890
os = 150 kg/em?
0,1 0,085 0,185 2 20,0 20,0 1,33 158 128 243 421
0,3 0,255 0,555 6 173,6 56,5 4,00 470 380 72,8 1233
0,5 0,393 0,893 10 465,4 88,0 6,66 790 570 112,0 1930
0,7 = 0,561 1,261 14 869,0 113,5 9,10 1120 820 — 2618
0,9 0,736 1,636 18 1365,0 134,0 11,60 1430 1080 — 3224
1,094 | 0,920 2,104 21,88 1927,0 150,0 14,10 1530 1410 — 3625
0; = 200 kg/cm?
0,1 0,077 0,177 2 16,5 16,5 1,33 161 108 22,0 369
0,3 0,229 0,529 6 142,7 46,0 4,00 466 336 - 65,4 1076
0,5 0,377 0,877 10 379,0 70,0 6,60 800 540 107,5 1736
0,7 0,506 1,206 14 698,9 89,0 9,10 1100 730 145,0 2292
0,835 0,580 1,415 16,7 916,0 100,0 10,60 1206 830 165,0 2575
o, = 250 kg/em?
0,1 0,07 ’ 0,17 . 2 12,5 12,5 1,33 164 100 19,8 308
0,3 0,20 | 0,50 6 106,8 33,0 4,00 440 282 57,0 875
0,503 0,316 ‘ 0,819 10,06 278,4 50,0 6,6 560 430 90,1 1327
_ Tabelle Nr. 3
‘pBd = 300 kg/cm? J = 12 . 1,0 - 10,0° = 83,3 cm*
o fo dp Ges gp= MO T Os B Ges | L ]/ htdo
100 ’ ! 1. ok
= 1% 25 2 600 000 190 26,7 340
50 2570 000 380 53,3 240
75 2530000 570 60,0 193
100 2500 000 - 780 106,8 165
150 2 300 000 1250 161,0 130
200 2 100 000 1780 215,0 108
250 1 880 000 2440 2720 90
= 2% 25 2900 000 190 28,3 348
50 2 860 000 380 56,6 245
75 2 800 000 570 849 198
100 2700 000 780 113,6 168
150 2 600 000 1250 172,0 134
200 2 400 000 1780 231,6 111
250 2180000 2440 293,8 94
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Tabelle Nr. 4

pB8a = 300 kg/cm? E = 2050 t/cm?
Eyx = 285 t/em?
w= 1% w= 2%
j i 1 1
=05 = 0y Oes T } T Tr % | T Te O T
kg/cm? ka/cm? t/em? t/em? t/em? kg/cm? 1/cm? kg/em?
25 190 275,0 314 26,7 M
50 380 263,0 309 53,3 239 343 56,6 245
75 570 250,5 303 80,0 193 337 84,9 198
100 780 2050 238,0 295 106,8 165 328 113,6 169
125 1000 223,5 287 133,8 145,5
150 1250 208,0 277 161,0 130 312 172 134
175 1500 192,0 267 188,0 118,5
200 1780 174,5 256 215,8 108 290,6 231,6 112
225 2090 155,0 241 2435 99
250 2440 \ 132,0 224 272,0 90 259.4 293,8 93,3
275 2860 1390 104,0 187 301,0 78 213,6 326,7 80,2
300 3000 0 66,1 128 327,0 62 149,6 354,0 645
‘ Tabelle Nr. 5
pBa = 225 kg/em? E = 2050 t/em?
Er = 257 tjem?®
w= 1% w= 2%
1 1
Os Oes T Ty Te Ok T Tk Ok i T
ka/em? kg/em? t/cm? t/em? t/cm? kg/em? t/em? kg/cm?®
25 220 — 224 275 27,0 317 308,6 291 324
50 460 — 216 270 51,1 224 304,6 58,2 227
75 700 — 205 264 81,3 179 298,4 87,7 183
100 960 — 187 253 108,6 152 288,3 117,4 155,5
125 1250 — 163 237 136,3 131 2726 147,7 135
150 1590 — 139 221 164,4 115 255,0 179,2 118,4
175 2010 — 109 197,5 193,3 100 2335 2117 107,2
200 2570 — 75 166 2237 85,5 204,0 247.,8 90
215 2930 900 60 1351 2423 74 190,0 269,3 83,6
225 3000 0 39 87,8 2525 58,5 148,4 280,5 62
,,,,,,,,,, '_
Tabelle Nr. 6
pBa = 150 kg/ecm? E = 2050 t/ecm?
Ey = 200 t/cm?
wo= 1% w = 2%
1 R 1
Os Oes T Tp Te O T Tk 0% 1 T
kog/cm? kg/cm? t/em? Hem? t/cm? ka/cm? t/em? kg/em?
25 290 — 168 213 27,7 275 2514 30,3 286
50 620 — 154 209 55,7 192 2431 61,4 197.,5
75 970 — 133 196,5 84,0 151,5 2319 92,9 156
100 1440 — 95 170 1134 121 206,0 126,8 126,5
125 2110 — 61 141 145,0 98 176,7 164,7 103
140 2760 — 37 115,3 166,2 83 154,3 192,4 89
150 3000 — 19 90,7 178,5 70,8 135,1 207,0 80,5
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Tabelle Nr.7
Knickungs-Vorversuche

Abmessungen

1

. " . 1 p,Bd Op
Nr. Fliche ’ Linge w Knickldnge Genaue Fldche i 7 Py Op Alfer pBd Alfer mittel || red. Bemerkungen

m m %/ m m® t kg/cm?® Tage kg/cm® Tage \kg/cm2 kg/cm®
| 10320 | 3,00 1,6 | 301 4+ 2-10 =321 10 XX 20 =200 289 111} 270 | 1350 14 | 158,152 | 14,14 155 || 196 Knickt plétzlich, Mitte
la 10320 | 3,00 1,6 = 321 10 X 20 = 200 289 111 ¢ 155 | 775 28 || 155,165 | 21,28 | 161 || 107 Knickt plétzlich, Mitte
1l 14>(14 3,00 1,6 = 321 14X 14=196 4,05| 79 | 35,0 | 178,55 28 | 157,147 | 14,14 164 || 245
Illa | 1414 3,00 1,6 = 321 14 X 14 =196 4,05 79 | 24,0 (1220 35 || 165 28 166 | 165 Knickt in 1,80 m Hoéhe
vV |14X18]3,00 25 | 3044+2-10=2324| 13,9 17,7 =246 | 402| 81 | 66,0 2680 40 | 2% 0 jg 43| 269 | 224 | Knickt in 1,80 m Hohe
Va 14>< 18 3,00 25 =324 14 X 17,8=249 | 4,05| 80 | 69,8 | 280,0 41 || 267,290 | 44,44 269 || 234 Knickt in 1,10 m Héhe
Vi 1020 | 3,00 16 | 301 4+2.-10=321| 9,8X19,8=194 | 2,83 |113 | 40,0 | 206,0 32 || 243,253 | 28,28 | 254 || 183 Knickt plétzlich, Mitte
Via 11020 3,00 1,6 =321| 10 X 20 =200 | 2,89|111 | 41,0 | 205,0 33 || 266,254 | 33,33 | 254 || 182 Knickt in 1,70 m Hohe
Vi 1818 | 3,00 1,9 =321| 17,8 X 18,2=324 | 515| 62 | 70,0 |216,0 28 || 295 35 288 | 169 Kopf zerstért
Vila |18X18 3,00 1,9 =321| 18 X 18 =324 520 62 | 84,0 |259,0 29 | 282 35 288 || 202 Kopf zerstdrt
VIIE | 18X 182,68 1,9 268 +2-215==311| 17,8 XX 18,2=2324 | 5,15| 60 {109,0 | 336,0 | 78 | 294 65 294 || 257
Villa | 18X182,37 1,9 2374+2-21,5=280| 18 X 18 =324 | 520| 54 | 124,0 |383,0 76 ‘ 294 75 294 || 293

L€
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Tabelle Nr. 8

Knick-S&ulen-Hauptversuche

| ‘ ' | . ‘ ‘ ‘ ‘ or Vergleichsprismen
Nr. Type Genaue Fliche \ Knicklange i T P 73 m | Alter ‘ e, pBa Atter pﬂ d Bemerkungen
i i mittel
a® cm m t ‘ kg/cm® | Tage ‘ kg/em? H kg/cm? Tage i kg/cm®
1
1 A 25,0 X 25,0 = 625 ‘ 271 + 2 X 13 =297 7,22 41 208,0 | 333 28 298 342 Kopfbruch
2 B 12,5X250=312,5 | 3014+2X11=323 3,61 89,5 | 711,01 227 30 199 29 342 Kopfbruch
3 C 16,0 < 25,0 = 400 631 4+ 2 XX 10 = 651 4,62 141 68,0 170 0 29 149 342 Knickt plétzlich in Mitte
4 A 25,0 X 25,0 =625 271 +2 X 14,5 =300 7,22 415 | 98,0 157 1 39 144 317 36 328 Kopfbruch
5 B 12,5 X 25,0= 3125 301 +2X 11 =323 3,61 89,5 35,0 112 1 27 103 340 36 326 Knickt in 2 m Hoéhe
6 C 16,0 XX 25,0 =400 631 + 2 X 10 = 651 4,62 141 230 575 |1 33 53 328
7 A 25,0 X 25,0=1625 271 42 X 11 =293 7,22 40,5 | 86,0 137 1 34 198 201 208 Knickt in 1,70 m Héhe
8 B 12,6 X 25,0 =315 301 +2X 11=323 3,64 89 240 76 1 33 110 217 39 208 Knickt in 1,70 m Hoéhe
9 C 16,2 X 25,0 =405 631 4 2 X 10 = 651 4,68 139 21,0 52 1 29 75 207 207 Knickt in Mitte
312 33
10 A 25,1 X 25,3 =635 271 + 2 XX 11 =293 7,25 40,5 70,5 111 44 109 296 33 305
11 B 12,6 X 252 = 318 301 +2X 11=323 3,64 89 20,0 63 48 62 293 48 305 Knickt in Mitte
12 C 16,2 % 25,0 = 405 631 + 2 XX 10 =651 4,68 139 115 285 | 2 33 28 317 48 303 Knickt in Mitte
i _ 335 | 43
13 A 251X 24,7 =620 ‘ 271 + 2 X 13 =297 7,25 41 71.4 115 43 103 335 43 335
14 B 12,6 X 24,8 = 312 } 301 4+ 2 11 = 323 3,64 89 | 166 | 53 39 48 351 | 43 | 335 | Knickt in 1,30 m Héhe
15 C 16,1 X 24,7 — 398 i 631 + 2 XX 10 =651 4,65 140 56,0 141 0 50 126 319 57 337 Knickt in Mitte
Type A: Querschnitt 25 X 25 cm =270 m Armierung: 4 § 16 = 8,03 cm? w = 13%
Type B: Querschnitt 12,5 X 25 cm 1=30 m Armierung: 4 § 8 = 2,01 cm? w = 0,6"°o
Type C: Querschnitt 16 X 25 cm 1 =630 m Armierung: 4 & 10 = 3,14 cm? w = 0,8%
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Tabelle Nr. 9
Knickungshauptversuche

‘ | ; [
: Armie- o \ \ l L i Op Vergleichs- |
Nr. \ Type r]:rr‘llge Genaue Fidiche ll(‘a[‘r:;ke ‘ ll— | Py agerung | Alter Op red. prismen | Bemerkungen
°lo ® ; ‘ f Kopf \ Fuss ‘ 225 | Alier 1
INERER l
17 1 9,0 X 20,0 = 180 291 2,60 112 38,5 o0 0 oo 0 60 | 214 240 |i 60 ‘ 201 ‘ Knickt plétzlich in Mitte
18 1 9,1 X 20,1 = 183 31 2,63 118 36,6 0 0 | 0 61 200 224 || 60 201 Knickt plétzlich
|
19 E 1 13,0 X 25,0 = 325 321 3,76 85 395 0 ‘ 1 0 0 67 121 113 || 67 243
20 E 1 13,0 XX 25,0 = 325 299 3,76 | 80 86,5 0 0 oo 0 67 | 266 246 || 67 243 i
21 1 8,9 X 20,0 = 178 291 2,57 113 56,0 oo 0 oo 0 38 | 315 204 || 38 347 Ausbiegung vor Bruch
22 1 89 X 20,0 = 178 291 | 2,57 113 63,5 oo 0 co o4 357 232 || 38 347
23 E 1 129 X 24,8 = 320 276 ‘ 3,75 } 74 109,5 o 0 co | O 42 | 343 202 / a7 382
24 1 12,9 X 24,8 = 320 299 J 3,73 | 80 9,5 | 0 | 0 oc 0 | 45 | 301 178 ‘ 47 382 Abscheeren
25 F 1 250 XX 24,8 = 620 289 - 7,24 40 133,0 0 1 | oo 0124 ) 215 160 || 27 303
26 F 1 25,0 X 25,2 = 630 316 “ 7,24 44 135,0 0 1 0 0 25 | 215 160 | 27 | 303
27 G 2 9,2 X 20,1 = 185 311 ‘ 2,66 117 34,5 0 1 oo 0 34 187 135 | 34 } 312
| ]
28 G 2 8,9 X 20,0 = 178 31 2,57 121 29,5 0 ( 1 [e] 0 34 166 128 || 30 293 |
29 H 2 13,0 XX 25,0 = 325 298 3,76 79 75,0 0o 1 oo 0 28 1 231 160 || 35 325
30 H 2 13,2 X 25,0 = 330 298 3,82 78 78,5 0 1 oo 0 33 | 238 165 || 35 325
31 | 2 250 X 25,0 = 625 289 7,24 40 146,0 0 ‘ 1 oo 0 31 233 187 || 31 ‘ 280
32 | 2 25,0 X 25,0 = 625 316 | 724 44 3 137,5 0 ‘ 1 ‘ 0 0 32 | 20 177 || 31 280
‘ | |
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Tabelle Nr. 10
20. Oktober 1931 S&ule Nr. 11 m = 2 Schneidenlager
Last Huggenberger-Dehnungsmesser Stoppani- Zivv-l:]:l[r“mbiegungsmesser Libelle Bemerkungen
oben Mitte unten s | st | 1| 1z 7 | st st Lo Lu
t v h v h v h v h v h R 5 6 | 1 | 0°T. | 360°T.
| \

1,0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 zenir. 6 t
50| +100 |-+ 90 — 30|— 30|+ 90 — 30|+ 30+ 38 — 10 — 1,0/037 087 1,36 1,50 | 1,34 |088]033| 1811" 6'35"

70|+ 156/ +140|— 40| — 35|+ 150 — 50|+ 60|+ 61 — 21| — 20|049 (1,29 205 | 224 | 196 |1,32[0,50| 1500" 9'09"

9,0 +20,9’—i—18,1 — 60| — 50| +205/— 70|+ 95|+ 85|— 26— 22064 |1,72| 2,75 | 3,05 | 2,62 186|069 1928" 13"12”

10,0\ 4248|4220 — 70— 7,0 +240|— 82| +120|+ 99| — 3,0/ — 25/075(2,06| 3,29 | 3,60 | 3,07 |2,18]0,79| 21748" 15'00"

11,0/ +280|+250 — 80/ — 80| 4+27,0/— 90| +140| +122| — 42| — 300,84 (2,33| 340 406 | 344 250/|090| 2355" | 17'10"

120|| +32,1| 4+ 30,0 — 90/ — 90|+ 320|—108|--180| + 130 — 55| — 4,0/098272| 4,29 | 477 : 417 |294(/1,05| 27'02" 20'22"

13,0 +359| +322 —100| — 95| +360|—135|+21,0| +155 — 68 — 551,11 308| 485 | 544 481 337|120 3005 | 2320"

140| + 39,9 + 350 | — 13,0 —11,2||+ 41,0 — 17,7| + 24,5| +19,0| — 80| — 6,5|1,293,61| 560 | 644 | 569 397|140 3400" 27°18"

15,0| +~43,3| +380| — 14,0 — 12,2 + 46,0 —24,3| +30,0 | +232 | — 92| — 75| 147 |4,16| 6,50 | 7,54 | 6,62 |4,61|1,60| 3800" 32'06"

160| -+ 46,1 -+ 40,0 | — 150 | — 13,0 +57,0 — 41,0 +330 |+ 250 | —11,6| — 85|1,75/4,94| 7,75 | 9,06 | 7,90 |547|1,90| 44'38" | 3830"

17,0{ + 51,1 | + 43,0 | —16,5| —14,0| 64,0 — 49,8|| -+ 36,0 | 26,6 | — 13,8 — 87/2,03|572| 9,10 |10,65 | 9,28 |6,37[2,20| s5020" | 44'11”

18,0+ 559 |+ 47,0 — 17,0 — 150+ 72,0 — 71,0/ 40,0 -+ 324 | — 149 |— 9,3|2,44|6,92 | 11,14 | 13,07 | 11,34 |7,77| 2,68 59'45" 53'10" Zeit 8 Min.
18,0 — —_— — — - — — — — — [12,59|7,36 11,91 | 13,92 | 11,94 |8,18| 2,81} 1°03'00" 55'35"

19,0 +59,0| +500 | — 180 —165|+920|—116 |+ 430 4340 — 160 — 100290 8.40| 1435 | 1692 1434 9,05 3,20 1°14'40" | 1°07'20" I

20,0 Bruch Br. in Mitte

+ Druck — Zug
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Tabelle Nr. 11

5. Oktober 1931 Saule Nr. 12 m = 2 Schneidenlager
Last Huggenberger-Dehnungsmesser Stoppani-, Zivy—Dr::;hbiegungsmesser
Kopf Mitte Fuss s Js || o | oz | s s
i 0 &‘ u ‘ 0 ‘ u 0 u [} ‘ u 0 u 0 u 1 ‘ 2 ‘ 3 1 4 5 ‘ 6 7 8 9
| \ |
1,0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0
50|+ 80|+ 90| —26 | —30 | +120|+162|— 80| — 72|+ 88|+ 87! —27 | —29 | —0,02!0,70/3,20| 5,31 6,13 ! 553 13,40|0,73|0,19
80| +148| +160| —49 | —55 || +228| +30,2| —200| —11,7 | + 16,6 | + 165 —53 —5,6 || —0,01 |1,32]6,20| 10,12 | 11,64 ‘ 10,29 | 6,40 | 1,57 | 0,35
100, +-200 | +220| —69 | —75 | +304|+382|—350| —270| +225| +221| —77 — 79 0 1,72 8,55| 13,97 | 1593 “ 14,15 | 8,70 2,16 | 0,43
11,5 Bruch
—+ Druck — Zug

Tabelle Nr.12

Last Spiegel
Spo Spy
t m

1,0 0 0

5,0 0,60 0,65

8,0 1,15 1,20
10,0 1,60 1,70

i
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Bestimmung der ausgebogenen Stabaxe
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Bestimmung der ausgebogenen Stabaxe
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Fig. 21

Knickspannungskurven: Kraftrichtung parallel der Stabaxe
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Faserverkiirzungen in einem exzentrisch Spannungsverteilung in einem exzentrisch
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Eigengewichis-Ausgleich einer
horizontal gelagerten Séule
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Fig. 39
Ausgeknickte Saule in der liegenden 100 t Presse
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Einfluss der Beton-Bruchdehnung Einfluss der Belastungsfolge
auf die Knickspannungskurven auf die Knickspannungskurven
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