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VORWORT 

Die gewaltige Steigerung der bautechnischen 
Eigenschaften des wichtigsten Bindemittels, des 
Portlandzementes, namentlich in den letzten 
15 Jahren, gepaart mit Materialkenntnis und 
konstruktivem Können, ermöglichten der Eisen
betonbauweise, neuen technischen Aufgaben 
und wirtschaftlichen Anforderungen der Gegen
wart, ohne Einbusse an Sicherheit, gerecht zu 
werden. 

Gestaltungsgeist und Formwillen führen zur 
Kühnheit, wodurch das Problem der Knickstabi
lität schlanker Säulen, weitgespannter Bögen 
und dünner Schalengebilde in den Vordergrund 
rückt. 

Die vorliegende Arbeit 

»Die Knickung der Eisenbeton-Säulen« 

von Dr. Ing. 0. Baumann, welche sich auf in 

der Eidg. Materialprüfungsanstalt in den Jahren 
1930-1933 durchgeführte Versuche stützt, füllt 
eine Lücke in der Kenntnis der Knickstabilität 
von Eisenbeton-Säulen aus. Das Problem der 
Knickstabilität von Eisenbeton-Säulen wird auf 
den Boden des wirklichen materialtechnischen 
Verhaltens der Baustoffe Stahl und Beton ge
stellt. 

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

Zürich, Dezember 1934. 

M. Ros. 
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EINLEITUNG 

Das Problem des exzentrischen Knickens ist 
für sehr kleine Exzentrizitäten für gelenkig ge
lagerte Stäbe aus plastischem Baustoff für den 
Fall, dass die Kraftrichtung parallel der Stabaxe 
verläuft, von Th. von Karman 1

), Göttingen 1910, 
gelöst worden. Für das gleiche Problem wurde 
im Jahre 1926 von Prof. Dr. M. Ros und Dr. 
J. Brunner neben der genauen Lösung eine 
praktische Näherungslösung bekanntgegeben 2), 

das TKVSB-Verfahren. Von neueren Versuchen 
sind zu erwähnen die Knickversuche der Eidg. 
Materialprüfungsanstalt (1925-1933) Zürich mit 
allen wichtigeren Konstruktionsmaterialien (Bau
stahl, Silizium-Baustahl, hochwertiger Baustahl 
St. 52, Stahlrohre für Flugzeugbau, Gusseisen, 
Leichtmetalle und Bauholz) 3

). 

In der Praxis des Bauingenieurwesens kommt 

dieser Belastungsfall: Kraftrichtung parallel der 

Stabaxe, sehr selten vor; vielmehr verläuft die 
Kraftrichtung bei exzentrischem Lastangriff mei

stens schief zur Stabaxe und schneidet diese 

(elastische Einspannung des Säulenfusses) oder 

trifft sie im Säulenfusspunkt (gelenkige Lage
rung). 

In der vorliegenden Arbeit wird daher mit 

Rücksicht auf die Erfordernisse der Praxis ein 

Verfahren zur Bestimmung der Knicklast von 
Säulen abgeleitet, bei denen die Kraftrichtung 
schief zur Stabaxe verläuft. Das Verfahren kann 

für Säulen mit gelenkiger Lagerung wie elasti

scher oder voller Einspannung eines Stabendes 

verwendet werden. Es gilt sowohl für Stäbe mit 

konstantem wie beliebig veränderlichem Quer
schnitt. 

Auf Grund dieses Verfahrens sind für sym
metrisch bewehrte Eisenbetonsäulen Knickspan
nungskurven für gelenkige Lagerung und für 
volle Einspannung der Säulenfü~e ausgewertet 
worden. Diese Knickspannungskurven können 
für Vertikalstäbe von Rahmen nur angewendet 

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

Sämtliche Exzentrizitätsmasse beziehen sich 
für die aufgetragenen Knickspannungskurven 
auf die Stabenden. 

Zur Untersuchung der Abhängigkeit der 
Knickspannungen für Eisenbetonsäulen von der 
Betondruckfestigkeit und dem Armierungsgehalt 
sind im folgenden Abschnitt die Knickspan
nungskurven für exzentrischen Kraftangriff und 
Kraftrichtung parallel der Stabaxe ermittelt, und 
zwar für 3 verschiedene Betonqualitäten und je 
2 Armierungsprozentsätze. 

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 Mohr' sehen 

Satzes von der Biegelinie. 

Die Lösung des z e n t r i s c h e n Knick

problems für plastische Baustoffe verdanken 

wir Engesser-Jasinsky 4
) und Th. von Karman 1

). 

Sie ersetzen den konstanten Elastizitätsmodul 

in der Euler'schen Formel durch den von der 

Spannungsstufe und der· Querschnittsform ab
hängigen T K Modul. 

Die T K Moduli lassen sich aber für zusammen
gesetzte Baustoffe, wie zum Beispiel Eisenbeton, 
nur für einfache, symmetrische und symmetrisch 
bewehrte Querschnitte noch formelmässig auf
stellen. Im 2. Kapitel wird daher eine Methode 
entwickelt, die Knickspannungen für zentrischen 
Kraftangriff und jede beliebige Querschnittsform 
und Materialzusammensetzung zu bilden. Das 
Verfahren ergibt sich aus der Betrachtung des 
zentrischen Knickf alles als Grenzfall des exzen
trischen und stellt eine streng richtige Lösung 
dar. Sie hat auch den Vorteil, dass sie den 
inneren Grund, warum ein gerader Stab unter 

1) Th. von Karman: »Untersuchungen über Knickfestigkeit.« Mifteilungen über Forschungsarbeiten des V. D. J. Heft 81. 
2 ) M. Ras und J. Brunner: »Die Knicksicherheit von an beiden Enden gelenkig gelagerten Stäben aus Konstruktions

stahl.« 
3) Vergleiche Bericht: »Internat. Tagung für Brückenbau und Hochbau Paris 1932.« 
4) Schweiz. Bauzeitung 1895. 
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einer bestimmten Last plötzlich ausknickt, an
schaulich klarlegt. Vermittels dieser Methode 
ist es auch möglich, die Knickkraft für ein- oder 
beidseitig fest eingespannte, gerade Stäbe von 
beliebigem Querschnitt zu ermitteln. Der Ein
fluss der Auflagerbedingungen wurde auf eine 
rechteckige, symmetrisch bewehrte Eisenbeton
säule untersucht und die Knickspannungskurven 
für den gelenkig gelagerten, einseitig und beid
seitig voll eingespannten Stab ermittelt. Für 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 veröffentlich
ten Versuche führten wir in der Zeit zwischen 
Frühjahr 1930 bis Ende 1933 in der Eidg. Material
prüfungsanstalt an der Eidg. Techn. Hochschule 
in Zürich durch. Die untersuchten Eisenbeton
säulen verschiedener Betondruckfestigkeit und 
Armierungsgehaltes 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 festgestellt, sowie 
derjenige einer Kraft schief zur Stabaxe. Zur 
Aufstellung der Knickspannungskurven ist die 
Kenntnis des Spannungs-Dehnungs-Diagrammes 
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des Betons für die höheren Laststufen bis zum 
Bruche notwendig. Da darüber in der Literatur 
keine überzeugenden Versuche zu finden sind, 
wurden durch eine grosse Anzahl von Messun
gen die Bruchdehnungen für verschiedene Be
tonqualitäten bestimmt. 

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

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

Den Herren Prof. Dr. M. Ritter, Prof. Dr. h. c. 
M. Ros und Dr. J. Brunner, EMPA, sei auch an 
dieser Stelle für ihre wertvollen Ratschläge ge
dankt, und ebenso dem Verein Schweiz. Ze
ment-, Kalk- & Gipsfabrikanten, Basel, und den 
Herren Jul. Schach & Co., Zürich, für die kosten
lose Zurverfügungstellung der für die Versuche 
benötigten Baustoffe, sowie der Direktion der 
Eidg. Materialprüfungsanstalt für die bereit
willige Zurverfügungstellung der Maschinen 

und Messapparate. 

0. Baumann. 



Die Knickung der Eisenbeton-Säulen 

A. THEORIE 

1. Knicken bei exzentrischem Kraftangriff 

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

a) Der gelenkig gelagerte Stab 

Für die folgenden Betrachtungen wird ein 
gerader Stab von beliebig veränderlichem Quer
schnitt und aus beliebig zusammengesetzten, 
plastischen Baustoffen vorausgesetzt. Der Stab 
sei durch eine zur Stabaxe schief gerichtete 
Kraft belastet und biege sich in die Gleich
gewichtslage 1 durch (Fig. 1 ). 

Bei Vernachlässigung des Eigengewichtes des 
Stabes ist das äussere Moment in einem belie
bigen Schnitt 

Ma = N · y1 

und gleich dem inneren Moment Mi infolge der 
Spannungen im Stabquerschnitt. Man trägt den 
Wert Mi1 = N · y 1 als Ordinate von der aus
gebogenen Stabform aus ab. Betrachtet man 
nun eine Reihe von Gleichgewichtslagen für 
dieselbe Normalkraft und wachsende Exzentri
zitäten, so liegen die Endpunkte der Mi-Ordi
naten auf einer Kurve, die von den Stabdimen
sionen, der Grösse der Normalkraft und vom 
Stabmaterial abhängt. 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 betrachtete Exzentrizität 
herausrückt oder ob Normalkraft und Exzentrizi
tät gleichzeitig ihren Endwert erreichen. Für die 
folgenden prinzipiellen Ableitungen ist die 
Kenntnis der genauen Form der Mi-Kurve nicht 
notwendig. Es kann jede der beiden erwähnten 
Belastungsfolgen vorausgesetzt werden. 

Das grösste innere Moment Mi, das noch 
einer Gleichgewichtslage des exzentrisch be
lasteten Stabes entspricht, wird durch den Be-

rührungspunkt C der Mi-Kurve mit der Ma
Tangente festgelegt (Fig. 1 ). Es wird erzeugt 
von der Normalkraft in der grösstmöglichen 
Exzentrizität für den betreffenden Schnitt. Für 
andere Schnitte werden im allgemeinen andere 
grösste Exzentrizitäten für die Normalkraft ge
funden werden. Wiederholt man daher die 
Bestimmung der grössten Exzentrizitäten für 
verschiedene Schnitte, so liegen deren End
punkte auf einer Kurve (Fig. 2). Die Tangente, 
die vom Stabende aus an diese Kurve gelegt 
wird, schneidet auf der Horizontalen durch das 
andere Stabende die kritische Exzentrizität für 
den ganzen Stab p1„ ab. Umgekehrt ist die 
Kraft N die grösste Last, die der Stab bei der 
gegebenen Exzentrizität Pkr noch zu tragen 
vermag, und wird daher mit Knickkraft be
zeichnet. 

Durch Wiederholung dieses Verfahrens für 
verschiedene Schlankheiten und Normalkräfte 
erhält man Knickspannungskurven, wie sie in 
Fig. 11 zum Beispiel für symmetrisch bewehrte, 
rechteckige Eisenbetonsäulen ausgewertet wur
den. 

Wird der Stab (Fig. 1) aus der Gleichgewichts
lage A gegen die Nullage verschoben, so wer
den die äusseren Momente grösser wie die in

neren. Der Stab kehrt daher stets in die Gleich
gewichtslage A zurück. Wird der Stab über die 

Gleichgewichtslage A künstlich in eine Lage 
zwischen A und B gebracht, so wachsen die 
inneren Momente gegenüber den äusseren 
rascher. Der Stab kehrt wieder in die Gleich
gewichtslage A zurück. Vergrössert man hin
gegen die Ausbiegung künstlich bis in die 
Lage B, dann hat der Stab seine 2. Gleich-
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gewichtslage erreicht und kehrt nicht mehr 
nach A zurück. Der exzentrisch belastete Stab 
hat daher im allgemeinen zwei Gleichgewichts
formen, die beide eine ausgebogene Stabaxe 
haben. Die erste Gleichgewichtslage ist be
schränkt stabil bezüglich einer Pfeilvergrösse
rung oder -verkleinerung. Bei Vergrösserung 
der Ausbiegung aus der zweiten Gleich
gewichtslage wachsen die äusseren Momente 
kontinuierlich gegenüber den inneren, eine 
weitere Gleichgewichtslage ist nicht vorhanden, 
der Stab weicht aus. Die zweite Gleichgewichts
lage B ist beschränkt labil gegen eine Verkleine
rung und unbeschränkt labil gegenüber einer 
Vergrösserung der Ausbiegung. 

Obwohl das innere Moment Mi 8 kleiner ist als 
das maximal mögliche innere Moment Mi max., 
ist die Tragfähigkeit bei einer unendlich kleinen 
Ausbiegung aus der zweit·en Gleichgewichts
lage erschöpft. 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
gewichtslage gegenüber einer unendlich klei
nen Ausbiegung ist indifferent. Die Tragfähig
keit der Säule ist beim Wechsel des labilen 
Gleichgewichtszustandes in den indifferenten 
erreicht, obwohl die Randspannungen noch 
nicht die max. möglichen Werte erreicht haben. 
Der Stab hat für die kritische Exzentrizität p11r 

in der ausgebogenen Form die einzig mögliche 
Gleichgewichtslage und ist gegen eine auch 
kleinste Pfeilvergrösserung labil. Für grössere 
Exzentrizitäten wie die kritische besteht keine 
Gleichgewichtslage mehr, der Stab weicht aus. 

Das für die Dimensionierung in Betracht fal
lende Moment Mikr = Mic ist kleiner als Mi max. 
Die max. Randspannungen im Falle des Knickens 
sind kleiner als die Bruchfestigkeit des Materials. 

Für ein elastisches Material sind für 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 für eine be
stimmte Exzentrizität nur eine Gleichgewichts
lage der inneren und äusseren Momente, der 
eine ausgebogene Stabform entspricht. 

Für ein Material, das bis zum Bruch dem 
Hooke'schen Gesetze folgt, gibt es kein exzen
trisches Knicken, nur Biegung mit Axialdruck. 

8 

Das exzentrische Knickproblem existiert nur für 
plastische Baustoffe oder solche mit einem pla
stischen Bereich. Beim Eisen tritt das exzen
trische Knicken erst auf, wenn eine Randspan
nung die Proportionalitätsgrenze überschritten 
hat. Vorher federt der Stab bei einer Aende
rung seines Gleichgewichtspfeiles stets zurück. 

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

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

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

Us = ~ ist die gleichmässig verteilte Druck

spannung infolge der Axialkraft und wird 
Grundspannung genannt 2). Infolge des Bie
gungsmomentes entstehen die Biegungsspan
nungen abd und Uhz. 

Für eine bestimmte Grundspannung as und 
einen gegebenen Wert von s; ist die Span
nungsverteilung über den ganzen Querschnitt 
festgelegt. Zu jedem Werte s; + Sa = Li 
lässt sich daher direkt das Moment Mi infolge 
der Biegungsspannungen uhd und uhz berech
nen. Die vorgängige Ermittlung eines T k 

Moduls wie beim TKVSB-Verfahren 2
) kann um

gangen werden. 

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

Jede Spannungsverteilung II Nb 1 in Fig. 3 b, 
die infolge einer exzentrisch wirkenden Kraft 
entsteht, kann entstanden gedacht werden durch 
Superposition einer gleichmässig verteilten 
Druckspannung as infolge einer Axialkraft N 
= F · as und den Biegungsspannungen ahd 

und abz infolge eines Momentes. Die Lage 
der Geraden I' II' ist dabei so zu wählen, dass 
die Fläche der Biegungsspannungen 1 Nb I' 
und II Nb II' inhaltsgleich sind. Das innere 
Moment Mi der Biegungsspannungen ahd und 
ahz ist gleich dem äusseren Moment Ma = N · p, 
wobei p den Hebelarm der exzentrisch angrei
fenden Kraft N von der S t a b a x e bedeutet. 

Bei einem exzentrisch gedrückten Eisenbeton
Ouerschnitt setzen sich die inneren Kräfte b e i 



Vernachlässigung der Betonzug
s p a n n u n g e n z u s a m m e n aus der Re
sultierenden der Betondruckspannungen N' 1 I" 
(Fig. 3 c), der Eisendruckkraft ED und der Eisen
zugkraft AB. Man wählt eine Gerade I' - II' 
derart, dass die Resultierende der Spannungs
fläche Nb 1 I' plus der Eisendruckkraft EF gleich 
ist der Resultierenden der Spannungsfläche Nb 
N' II II' plus der Eisenzugkraft CB. 

Nun können die inneren Kräfte wieder ent
standen gedacht werden aus den gleichmässig 
verteilten Druckspannungen a. und den Eisen
druckkräften CA und FD infolge einer zen
trischen Normalkraft N und aus den Biegungs
Druck- bzw. Zugflächen Nb 1 I' bzw. Nb N' II II' 
und den Eisendruck- bzw. Zugkräften EF und 
CB infolge eines Biegungsmomentes M. 

Da die Biegungszug- und Druckkräfte ein
ander gleich angenommen sind und die Grund
spannung <1s gleichmässig verteilt ist, bezieht 
sich das äussere Moment M wieder auf die 
S t a b a x e. Dadurch ist erwiesen, dass das 
besprochene Verfahren zur Bestimmung der 
Knickspannungskurven auch für die letzt
genannte Belastungsfolge anwendbar ist. 

Zur Bestimmung der Knicklast benötigt man 
die Form der ausgebogenen Stabaxe für be
stimmte Normalkräfte und Exzentrizitäten. Es 
ist also die Biegelinie eines Stabes mit ver
änderlichen T,, Moduli zu suchen, wobei diese 
Moduli wieder von der ausgebogenen Stab
form abhängig 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. Materialprüfungsanstalt 2), ist allgemein 

Mi·h 
T,,. J 

und für h = 1 
P·y 
T,,. J 

Für den Einfluss der Momente kann daher 
nach dem v e r a 1 1 g e m e i n e r t e n M o h r -
s c h e n Satze die Biegelinie des ausgebo
genen Stabes als Seilpolygon mit der Summe 
der spezifischen Randfaserdehnungen LI als 
Belastung gezeichnet werden (Fig. 4). 

Einfluss der Momente: 

Die Ordinaten der g e s c h ä t z t e n a u s -
g e b o g e n e n S t a b a x e und die Exzentri-

") Zum Beispiel Normaldiagramm der EMPA. 

zität der Normalkraft trägt man vorteilhaft im 
N-fachen Masstab auf, so dass Y = Mi ist. Für 
einen beliebigen Schnitt n erhält man dann die 
Belastungsordinate L111 als Abszisse zu dem in
neren Momente Mi11 = Y11. Das Seilpolygon 
zu der LI-Belastungsfläche ist dann die gesuchte 
Biegelinie. Bei grösserer Abweichung wird, 
ausgehend von der verbesserten Form der aus
gebogenen Stabaxe, das Verfahren wiederholt. 

Die Bestimmung der Mi-LI-Kurven, die wir zur 
Konstruktion der Biegelinien verwenden, wird 
für einen symmetrisch bewehrten Eisenbeton
querschnitt durchgeführt: 

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

verwendete Wert n = ~: als Festwert einge

führt. Eb wird dazu als Elastizitätsmodul einer 
bestimmten Spannungsstufe des Betons fest
gelegt. Da aber die Knickspannungen nicht 
einen bestimmten Festwert besitzen, vielmehr 
jeden Wert zwischen kleinen Spannungen und 
der Bruchfestigkeit annehmen können, wird der 

K ff . · t E e h' k , „ • oe 1z1en n = ~ 1er zwec massig ausge-

schaltet. Es kann dies dadurch geschehen, dass 
die Lage der »Nullinie der Biegungsspannun
gen Nb« nicht aus dem statischen Moment der 
n-fachen Flächenwerte 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 Säulenquerschnitt 
von der Fläche b X h und dem Armierungs
prozentsatz µ betrachtet. 

Die Wahl der Ouerschnittgrösse kann belie
big geschehen"). Für die praktische Durch
rechnung hat es sich als zweckmässig erwiesen, 
die Breite b = 1 cm und die Höhe h = 10 cm 
zu wählen. Der Abstand der Eiseneinlagen 
von den Aussenseiten ist, etwa der Praxis ent-

h 
sprechend, zu - , also 1,25 cm, angenommen. 

8 
Die Bestimmung der Knickspannungskurven 

wird im folgenden für eine Säule mit der Beton
prismendruckfestigkeit P /]d = 300 kg/cm 2 und 
der Armierung fl = 1 O/o durchgeführt. 

Das Spannungs - Dehnungs - Diagramm der 
Fig. 5 wurde als Mittelwert von Elastizitäts-
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messungen, die bis zum Bruche ausgeführt wur
den, an Prismen 12 X 12 X 36 cm bestimmt. 
Der Elastizitätsmodul der Entlastung ergab sich 
zu 285 t/cm2

• 

Das Zugdiagramm von Rundeisen wurde an 
Stäben von 0 8 mm bis 0 24 mm mit Walz
haut ermittelt. Es unterscheidet sich von dem
jenigen für Profileisen~) dadurch, dass Propor
tionalitäts- und Fliessgrenze höher liegen. Der 
Uebergang vom elastischen in den Fliessbereich 
erfolgt plötzlicher. Es wird angenommen, dass 
das Eisendruckdiagramm gleich sei demjenigen 
für Zug (Fig. 5), also Quetsch- gleich Fliess
grenze. 

Für die Betongrundspannungen as = 25, 50, 
75, 100, 150, 200, 250 kg/cm2 wurden für eine 
Reihe von s; die entsprechenden Spannungs
flächen Fh mit ihrem Schwerpunktsabstand Xs 

aus dem Spannungs-Dehnungs-Diagramm für 

Beton {Fig. 5) ermittelt und tabellarisch fest

gelegt {Tabellen 1 und 2). 

Zu einer bestimmten Grundspannung as des 
Betons und einem Wert s; wird die Lage der 
Nullinie der Biegungsspannungen Nb geschätzt 
und Ba 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 s; gehört. Die resultierende Druckkraft 
im Beton ergibt sich durch Masstabreduktion 

x, 
Db = Fb · -

Xb 

ebenso der Schwerpunktsabstand von Nb 

x, 
S1 = Xs • -

Xb 

Die Biegungszugspannung ist 

ahz = Eb . Ba 

die resultierende Zugkraft 

ihr Schwerpunktsabstand 

2 
S2 = J X, 

2 

Die der Betongrundspannung as entspre
chende Eisengrundspannung aes wird aus dem 
a - s Diagramm des Eisens an der Stelle Sm 

erhalten. Die Biegungs-, Zug- und Druckspan-

*) Zum Beispiel Normaldiagramm der EMPA. 
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nungen des Eisens sind, von a es ausgehend 
(Fig. 5), durch die den Eisen entsprechenden 
Längenänderungen B;e und Bae (Fig. 6) festge
legt. 

8; 1 8; 1 

B;e = - •X x, l 
Bae = - •X x, 2 

Solange 

gilt 

aea < ap - aes bez. aez < Cfp + aes 

Cfed = S;e • E aez = S;a • E 

Für ,u = 1 °/0 ist der Eisenquerschnitt auf jeder 

Seite 0,05 cm 2
, also 

Ze = 0,05 Cfez 1 De = 0,05 Cfed 

Ist die Gleichung Db + De ~ Zb + Ze erfüllt, 
kann das innere Moment berechnet werden. 

Sind wesentliche Unterschiede vorhanden, muss 

x1 neu geschätzt werden. In der vorliegenden 
Arbeit wurde eine maximale Differenz von ±1 °/o 
zugelassen. 

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

Mi = Db. s, + De. Se, + zb • s, + Ze. Se, 

Beispiel: 

Es seien 

pßd = 300 kg/cm 2 Eh = 285 kg/cm 2
} F' 5 

as = 150 kg/cm 2 E = 2050 t/cm 2 rg. 

S; = 0, 1 °/o: 
{Schätzung : 5,4 cm} 

1 4,15 cm x, x, 

S;e = 0,077 °/o aez = 158 kg/cm 2 

4,6 cm 1 3,35 cm x, - x, -

Bae = 0,062 °/o Cfed = 128 kg/cm 2 

s = Q~! · 4 6 = 0 085 Fh = 20,0 cm Xb = 2 cm a 
514 

r r 

ahz = 285 · 0,085 = 24,3 kg/cm 2 

D 5,4 k ) b = 20,0 . - = + 54,o g k I 
2,0 + 61,9 g cm 

De = 0,05 . 158 = + 7,9 kg 

zb = 24,3. 
4~6 = - 56,o kg l 211 

Ze = 0,05 · 128 = - 6,4 kg J - 62,4 kg/cm 

Mi = 54 · 3,60 + 7,9 · 4,15 + 56 · 3,07 + 6,4 
· 3,35 = 421 cmkg 

Die Berechnungen sind durchgeführt unter der 
im Eisenbetonbau allgemein gemachten An
nahme, dass Betonzugspannungen nicht berück
sichtigt werden. Erreicht ahz daher den Wert 



der Betongrundspannung 11., so ändert sich die 
Spannungsverteilung auf der entlasteten Seite 
(Fig. 7). Die der Grundspannung 115 entsprechen-

de Entlastungsdehnung ist 8zuz = ~: daher 

8zul a = -- • X2 
8a 

Die Betonzugkraft setzt sich zusammen aus 
a 

Zb' + Zb" = 11. • - + 11. • (x - a) 2 2 

Beispiel: 

Für pßd = 300 kg/cm 2 fa = 285 t/cm 2 

E=2050t/cm2 11.=150kg/cm2 ft=1°/o 

8;=0,9°/o: 

(Schätzung: x, = 5,5 cm) x/ = 4,25 cm 
8;. = 0,695 ° /o l1ez = 1425 kg/cm 2 

x, = 4,5 cm x2

1 
= 3,25 cm 

8ae = 0,532 °/o l1ez = 1090 kg/cm 2 

150 
Ba = 0,736 8zul = 

285 
OOQ = 0,527 °/o 

_(),
527 

· 4 5 = 3,22 mm 
0,736 , 

Fb=1365cm 2 Xb=18,0cm x.=11,6cm 

18 
1 

+488,3kg 
Db = 1365 · _?:,?_ = 417 o kg l 
De = 1425· 0,05 = 71,3 kg , 

+0,3 kg 

Zb' = 150 .
3
';

2
=241,5kgl j 

Z „ k J- 488,0 kg 
b = 1 50 . 128 = 192,0 g 

Ze = 1090 · 0,05 = 54,5 kg 

Mi = 417 · 3,54 + 71,3. 4,25 + 241,5. 2,17 
+ 192 · 3,86 + 54,5 · 3,25 = 3224 cmkg 

Solange Uhz < U5 , wächst x, mit 8;. 

Für l1hz > 11s, verkleinert sich x, mit wachsendem 8;. 

Zur Bestimmung des genauen Wertes von x 1 

musste die Rechnung durchschnittlich 2-3mal 
durchgeführt werden. Aus zwei genäherten 
Werten kann das richtige x, durch Interpolation 
meistens erreicht werden. Die für µ = 1 O/o er
rechneten Werte erleichtern die Schätzung von 
x, für fl = 2 O/o, Die Werte Mi als Funktion der 
Summe der spezifischen Randfaserdehnungen L1 
sind für die verschiedenen Betongrundspannun
gen a. und µ = 1 O/o in Fig. 8 abgebildet. Sie 
gelten für die Belastungsart, dass zuerst die 
Normalkraft wirke und dann das Biegungs-

moment infolge der Exzentrizität. Die Mi-L1-
Kurve für a. = 25 kg/cm2 setzt sich aus ein
zelnen Zweigen zusammen. 

Von 0 bis A ist Uhz < 115 • 

Die zusätzliche Betonzugfläche ist ein Dreieck. 

Von A an ist 11bz > a •. 
Die Spitze der Betonzugfläche fehlt. 

Bei B beginnt das gezogene Eisen zu fliessen. 
Der folgende Zweig verläuft fast horizontal bis 
zu Mi max. Das gleiche gilt für U5 = 50 kg/cm2 

und 115 = 75 kg/cm2
• Die Druckeisen erreichen 

stets die Quetschgrenze. Ab Us = 100 kg/cm2 

wird die Fliessgrenze der Zugeisen nicht mehr 
erreicht. 

Von a. = 200 kg/cm 2 an ist stets 11hz kleiner 
wie 11s. 

Sämtliche Werte Mi max. sind durch Er
reichung der Betondruckfestigkeit in der äusser
sten, gedrückten Faser bedingt. Auf gleiche Art 
wurden die Mi-LI-Kurven für die Prismendruck
festigkeiten pßd -= 225 kg/cm2 und pßd = 150 
kg/cm2 bestimmt, je für 1 O/o und 2 O/o Armie
rungsgehalt. Hierauf wurden alle Kurven noch
mals ermittelt, wobei als Belastungsfolge vor
ausgesetzt wurde, dass die Normalkraft und die 
Exzentrizität 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 ermittelten Kurven bilden das Rüstzeug zur 
Bestimmung der Biegelinien des exzentrisch 
und zentrisch belasteten Stabes und damit der 
Knicklasten. 

Bei der Bestimmung der innern Momente 
wurde praktischerweise der volle Betonquer
schnitt ohne Abzug für die Eiseneinlagen be
rücksichtigt. Die äussere Kraft P k wird daher 
ebenso berechnet: 

b·h 
Pk = b • h • 11s + µ -- • 11es 

100 
In Fig. 4 ist für eine Prismendruckfestigkeit 

von 225 kg/cm2
, 1 O/o Armierungsgehalt, Grund-

spannung 115 = 50 kg/cm2
, Schlankheit~-= 100 

1 

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

Einfluss der Querkräfte auf die Biegelinie: 

Es ist nun noch der Einfluss der Querkräfte 
auf die Biegelinie zu berücksichtigen. Dabei ist 
zu unterscheiden: 

a) Zusätzliche Durchbiegung infolge der Quer-
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kraft Q = H. H ist der horizontale Schub 
im Gelenk des Säulenfusses. 

b) Zusätzliche Durchbiegung infolge der va
riablen Querkraft, die dadurch entsteht, dass 
Normalkraft und ausgebogene Stabachse 

nicht parallel verlaufen. Für diese variable 

Querkraft ist von Dr. Ing. Chwalla 5) nach
gewiesen worden, dass ihr Einfluss auf ge

lenkig gelagerte 'Eisenstäbe so gering ist, 

dass er stets vernachlässigt werden kann. 

Zudem wirkt im entgegengesetzten Sinne 

der sehr kleine Einfluss der Axverkürzung, 

so dass eine teilweise Kompensation ent

steht. Da für Eisenbetonsäulen kein »Ver

festigungsbereich« in Frage kommt wie beim 

Eisen, sind auch die maximal möglichen Aus

biegungen gegenüber Eisenstäben wesent

lich kleiner. Dies auch, weil die Eisenbeton

säulen viel gedrungener sind wie eiserne. 

Da die maximalen Stabausbiegungen von 

Eisenbetonsäulen geringer sind als bei Eisen

stäben, werden auch die davon herrühren

den Querkräfte und Ausbiegungen infolge 

Schubverzerrung geringer. Es kann daher 

auch für Eisenbeton der Einfluss dieser va

riablen Querkraft vernachlässigt werden. 

Zu a): Der Einfluss des Horizontalschubes auf 

die Durchbiegungen ist grösser als derjenige 

infolge der Querkräfte unter b), aber unbedeu

tend gegenüber der Wirkung der Biegungs
momente. 

Ist nun die ausgebogene Stabform infolge 

der Biegungsmomente allein nach Fig. 4 kon

struiert, so ist längs der ganzen Stabaxe der 

Spannungsverlauf festgelegt. Es können daher 

die von den Spannungen abhängigen Schub

module in jedem Schnitte bestimmt werden, 

und damit auch die Biegelinie infolge des Hori

zontalschubes. Die Durchbiegungen infolge der 

Momente und der Querkräfte werden addiert 

und ergeben die gesuchte Biegelinie. Es sei 

schon hier bemerkt, dass damit eine, allerdings 

sehr kleine Ungenauigkeit gemacht wird: Wir 

setzen die Elastizitätsverhältnisse längs des in

folge der Biegungsmomente ausgebogenen 

Stabes nun für die weitere, kleine, zusätzliche 

Durchbiegung infolge der Querkräfte als kon

stant voraus, so dass die Superposition möglich 

ist. Tatsächlich werden diese auch noch sich 
verändern und die endgültigen Durchbiegun

gen unbedeutend grösser ausfallen. Auch die
ser kleine Fehler kann noch vermieden werden, 

indem die Gleichgewichtslage (1) des Stabes 
bezüglich der Momente schätzungsweise etwas 

»überhöht« wird. Für den so vermehrt aus
gebogenen Stab (2) wird wieder die Biege

linie (3) konstruiert, die zwischen der »über
höhten« Biegelinie (2) und der Gleichgewichts

lage (1) bezüglich der Momente liegt. Die 
Schubmodule werden der Spannungsverteilung 

aus der »überhöhten« Biegelinie (2) entnom
men und damit die zusätzliche Durchbiegung (4) 

infolge der Querkraft bestimmt. Die »Ueber
höhung« ist richtig geschätzt, wenn die Biege

linie (3) infolge der Momente und diejenige 
infolge der Querkraft (4) superponiert die 

»überhöhte« Biegelinie (2) ergeben. 

Für die folgenden Ableitungen gehen wir 

von der Gleichgewichtslage des infolge der 

Biegungsmomente ausgebogenen Stabes aus. 

Es ist zu unterscheiden: 

a) Im ganzen Querschnitt treten nur Druckspan

nungen auf. In Fig. 9 ist die bekannte Span

nungsverteilung für einen Querschnitt auf

getragen. Für jede Faser lässt sich aus dem 

Spannungs-Dehnungs-Diagramm der Schub

modul G bestimmen, vorausgesetzt, dass die 

Quasi-Isotropie auch im plastischen Zustand 

vorhanden ist 6
). 

Es ist: 

G = m · E 
2 (m + 1) 

~obei m die Querdehnungszahl bedeutet und 
E den Elastizitätsmodul der totalen Formände

rung, also 

E 
(J 

s 

Für Beton auf Druck kann als Mittelwert 
mh = 5 angenommen werden, und für Eisen 
me = 3,5 im elastischen bzw. me = 2,0 im pla
stischen Bereich. Die Kurve der G-Werte ist 
ebenfalls in Fig. 9 eingetragen. Für den Quer-

5
) Doz. Dr. Ing. Ernst Chwalla, Wien: »Die Stabilität zentrisch und exzentrisch gedrückter Stäbe aus Baustahl.« 

Sitzungsbericht aus der Akademie der Wissenschaften, Wien 1928. 
8

) Ros-Eichinger: »Versuche zur Klärung der Frage der Bruchgefahr.« Diskussionsberichte der Materialprüfungs
anstalt, Zürich. 
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schnitt F = h x 1 ist die resultierende Schiebung 

&=Ü·-1 __ = Q 
I dv · G Fe 
F 

wobei Fe die totale, von der G-Kurve einge
fasste Fläche bedeutet. 

b) Im Querschnitt treten Zugspannungen auf. 
Solange die Zugspannungen im Beton des
sen Zugfestigkeit nicht überschreiten, kön
nen auch solche Querschnitte nach a) be
rechnet werden. In Fig. 10 ist die Exzentri
zität der Normalkraft so gross angenommen, 
dass ein Teil des Betons gerissen ist. Auf 
der Strecke Vz können natürlich keine trans
versalen Schubspannungen übertragen wer
den. 

Die G-Module können wieder für jede Faser 
bestimmt und die resultierende Schiebung 

1 Q 
& = Q fdv · G Fe, 

F 

berechnet werden. 
Sind Biegezugspannungen des Betons bei der 

Ermittlung der innern Momente nicht berück
sichtigt worden, werden sie auch für die Schub
module vernachlässigt. 

Damit die mit wachsendem Biegungsmoment 
zunehmenden Zugspannungen in den Zugeisen 
auf den Beton abgegeben werden können, ist 
es aber notwendig, dass auch auf der Strecke 
Vz transversale Schubspannungen auftreten. Es 
geschieht dies in den einzelnen Stabstücken 
zwischen 2 Rissen. Für einen solchen nicht ge
rissenen Querschnitt kann ohne weiteres die 
Kurve der G-Werte und damit die Schiebung 
bestimmt werden. Da aber das Grössenver
verhältnis zwischen den gerissenen und den 
nicht gerissenen Querschnitten nicht bestimm
bar ist, wird wohl am besten von solchen Fein
heiten abgesehen und in dem Stabteil, in wel
chem die Zugspannungen die Betonzugfestig
keit übersteigen, mit einer Verteilung der Schub
module nach Fig. 10 gerechnet. 

In Fig. 10 a sind für einzelne Schnitte die 
1 

Werte F aufgetragen. 

Die Durchbiegung in einem beliebigen 
Schnitte ergibt sich zu 

l 1 
o = 0 J-- · dx 

o Fe 
so dass o durch graphische Integration gefunden 

·werden kann (Fig. 10 a). 

Die Durchbiegungen infolge der Momente 
superponiert mit der jetzt erhaltenen Durch
biegung infolge des Horizontalschubes ergeben 
die gesuchte tatsächliche Biegelinie. Die bei
den Einflüsse sind in Fig. 10 a getrennt 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 
überhöhten Biegelinie ausgegangen. 

Für jede Biegelinie wird nun nach Fig. 2 die 
zugehörige kritische Exzentrizität pkr bestimmt 

und das Exzentrizitätsmass m = p;r berechnet. 

k ist dabei die Kernweite der geometrischen 

Querschnittfläche. Im ak - 4- Koordinaten-
1 

System trägt man zu den betreffenden Werten 

a" = as und der Schlankheit 4- den gefundenen 
1 

Wert für das Exzentrizitätsmass m auf und erhält 
durch Superposition die gesuchten Knickspan
nungskurven, für bestimmte Exzentrizitätsmasse 
wie in Fig. 11. 

Zur Ausschaltung des variablen Wert-es 

n = ~: wurden die Knickspannungen auf die 

geometrische Querschnittfläche bezogen. Man 
erhält daher für eine bestimmte zugrunde ge
legte Betondruckfestigkeit, aber variable Ar
mierungs-Prozentsätze verschiedene Knickspan
nungskurven. 

Es ist 

J100 -=__ttl_~~-~~ 
100 

und für ,u = 1 °/o 

99 . as + aes aK = - ---- ----
100 

b) Der einseitig elastisch eingespannte Stab 

Die Knicklast für elastisch eingespannte Säulen 

kann auf gleiche Weise wie für gelenkig ge

lagerte bestimmt werden. 

Die elastische Linie des exzentrisch belasteten 

Stabes wird wieder als Seilpolygon des mit der 

Summe der Randfaserdehnungen LI 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, recht
eckigen, symmetrisch bewehrten Eisenbeton
säule infolge der Momente dargestellt. 

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

Einfluss der Ouerkräfte: 

Die Ouerkräfte, die dadurch entstehen, dass 
die Normalkraft und die Stabaxe nicht parallel 
verlaufen, können auch hier vernachlässigt 
werden. 

Einfluss der Ouerkraft O=H: Aus der Gleich
gewichtslage des ausgebogenen Stabes infolge 
der Momente ist für jeden Stabquerschnitt die 
Spannungsverteilung festgelegt, und damit auch 
die Schubmodule. Die Biegelinie infolge des 
Horizontalschubes wird auf gleiche Weise wie 
für den gelenkig gelagerten Stab bestimmt. 
Aus der Addition der Durchbiegungen infolge 
der Momente und der Querkräfte erhält man 
die endgültige Biegelinie. Der kleine Fehler, 
der durch Anwendung des Superpositions
gesetzes gemacht wurde, kann wieder ver
mieden werden, indem von einer geschätzten 
»überhöhten« Biegelinie infolge der Momente 
ausgegangen wird. 

Der Verlauf der _l_ Fläche ist in Fig. 13 auf-
Fa 

getragen, und getrennt die Durchbiegungs
ordinaten infolge der Momente und des Hori
zontalschubes. 

In Fig. 14 sind für einige Schnitte die Kurven 
der innern Momente aus den Gleichgewichts
lagen des exzentris~h belasteten Stabes be
stimmt. 

Die Endpunkte der maximalen Exzentrizitäten 
für 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 k-Moduli mit zu
nehmender Ausbiegung gegen die Stabmitte 
verschieben. Die Tangente an die Kurve der 

14 

maximalen Exzentrizitäten, die für den ganzen 
Stab die kritische Exzentrizität Pkr liefert, kann 
durch Interpolation aus den obigen Kraftrich
tungen erhalten werden. Durch Wiederholung 
dieses Verfahrens für verschiedene Schlank
heiten und Normalkräfte wurden die Knickspan
nungskurven Fig. 15 erhalten. Aus dem Ver
lauf der Mi-Kurve und der Ma-Geraden in 
Fig. 14 ist ersichtlich, dass für volleingespannte 
Eisenbetonsäulen selbst für grössere Schlank
heiten die Herabminderung der Tragfähigkeit 
infolge Knickung gering ist. Mit kleiner wer
denden Schlankheiten fällt bald der Tangenten
berührungspunkt mit dem Endpunkt der Ordi
nate Mi max. zusammen. Ein Knicken tritt dann 
nicht mehr ein, das heisst die Bruchfestigkeit 
des Stabmaterials wird voll ausgenützt. Der 
Abfall an Tragkraft gegenüber zentrischer Be
lastung ist eine Folge der Exzentrizität der 
Normalkraft und der seitlichen Durchbiegung. 

c) Säulen von Rahmen 

Die Bestimmung der Knickspannungen für 
Rahmenstiele aus unelastischen Baustoffen stösst 
auf grosse Schwierigkeiten. 

Die Einspannungsgrösse ist kein Festwert, 
sondern ändert sich mit der Belastung. Zudem 
ändern sich bei steifen Riegeln die Biegelinien 
der Stiele im Momente des Ausknickens. 

Durch einfache Ueberlegungen können die 
Grenzen festgelegt werden, zwischen denen 
die Knickkraft einer Rahmensäule für eine be
stimmte Exzentrizität liegt. 

Die Knickkraft eines Rahmenstieles liegt für 
eine bestimmte Exzentrizität des Kraftangriffes 
zwischen derjenigen des freistehenden Stabes 
mit gleicher Lagerung des Säulenfusses, gleicher 
Exzentrizität des Kraftangriffes am Säulenkopf 
und zwischen der Knickkraft des zentrisch be
lasteten Stabes von gleichen Abmessungen und 
Einspannungsverhältnissen wie der Rahmenstiel. 

Bei Rahmen mit nur schwachen Riegeln liegt 
die Knickkraft näher bei dem ersteren kleineren 
Werte, bei sehr steifen Riegeln liegt sie näher 
beim letzteren grösseren Werte. 

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

Das im vorhergehenden Abschnitt entwickelte 
Verfahren kann ohne weiteres auch zur Bestim
mung der Knickspannungskurven für 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 
Betonqualität, charakterisiert durch die Beton
druckfestigkeit, und derjenige des Armierungs
gehaltes untersucht werden. Da die Kraftrich
tung parallel der Stabaxe wirkt, fällt der Hori
zontalschub weg. Die Biegelinien infolge der 
Momente allein geben schon die richtige Form 
der ausgebogenen Stabaxe. Die beträchtliche 
Mehrarbeit bei Berücksichtigung der Ouerkraft 
fällt dahin, ohne an Genauigkeit an den End
resultaten etwas zu verlieren. Dieser Belastungs
fall eignet sich daher besonders gut für ver
gleichende Untersuchungen. Der Arbeitsauf
wand zur Bestimmung der Knickspannungs
kurven ist auch sonst wesentlich geringer. 

Im vorhergehenden Abschnitt mu[Jten für 
jede Grundspannung bzw. Normalkraft die 
Durchbiegungen des Stabes für wachsende Ex
zentrizitäten bestimmt und dies für eine grössere 
Zahl von Schlankheitsgraden wiederholt wer
den. Wirkt aber die äussere Kraft parallel der 
Stabaxe, so genügt für jede Grundspannung 
die einmalige Bestimmung der Durchbiegung 
einer Anzahl zentrisch belasteter Stäbe. Aus 
jeder ausgebogenen Stabform erhält man eine 
beliebige Anzahl von Gleichgewichtslagen für 
verschiedene Exzentrizitäten. In Fig. 24 zum 
Beispiel schneidet die Parallele zur Verbin
dungsgeraden der Gelenke im Abstande pn 
aus der Gleichgewichtslage des zentrisch be
lasteten Stabes von der Länge 1 eine Gleich
gewichtsform ab mit der Länge ln und der Ex
zentrizität pn. 

Eine weitere Arbeitsersparnis besteht darin, 
dass nur noch in einem Schnitte, in Stabmitfe, 
die Aenderung des Gleichgewichtszustandes 
zwischen den inneren und äusseren Momenten 
untersucht werden muss. 

Eine wesentliche Vereinfachung kann dadurch 
geschehen, dass an Stelle der tatsächlichen Stab
form eine Sinuslinie angenommen wird. Die 
inneren Momente können dann direkt in Be
ziehung zu den äusseren gesetzt werden; die 
Konstruktion von Biegelinien erübrigt sich. 
Diese praktische Näherungslösung, das TKVSB
Verf ahren, wurde im Jahre 1926 von Prof. 

Dr. h. c. M. Ros und Dr. J. Brunner bekannt
gegeben (vgl. Anmerkung 2

). Eine kritische 
Betrachtung dieses Verfahrens an Hand der 
Versuchsergebnisse folgt in Abschnitt 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 Schät
zung wählt man mit Vorteil eine Sinuslinie. 

Das Gleichgewicht zwischen den inneren und 
äusseren Momenten braucht nur in Stabmitte 
untersucht zu werden. 

Aus den Gleichgewichtslagen für wachsende 
Exzentrizitäten wird die Kurve der inneren Mo
mente bestimmt und für diese die kritische Ex
zentrizität (Fig. 16). 

Die Knickspannungskurven für die Prismen
druckfestigkeiten pßd = 300 kg/cm 2

1 pßd = 225 
kg/cm2 und pßd = 150 kg/cm 2 sowie je 1 °/0 

und 2 °/0 Armierungsgehalt sind in Fig. 17-22 
aufgetragen "'). 

Der Abfall an Tragfähigkeit infolge des 
Knickens ist bei höheren Prismendruckfestig
keiten wesentlich grösser als bei niedrigeren. 

Die Knicklast für die Schlankheit 4- = 150 und 
1 

. die Exzentrizität m = 3 zum Beispiel ist für alle 
drei Betonqualitäten fast genau gleich gross. 
Bei sehr schlanken und stark exzentrisch bean
spruchten Säulen ist daher eine Vermehrung der 
Zementdosierung fast unwirksam. 

Der relative Abfall der Tragfähigkeit infolge 
Knickgefahr gegenüber dem Werte, der sich bei 
Biegung mit Axialdruck ergibt, wird mit wach
sender Exzentrizität geringer. 

Auch der absolute Abfall an Tragfähigkeit ist 
für alle Betonsorten für wachsende Exzentrizi-

täten geringer und nähert sich für 4- = 150 und 
1 

m = 3 dem Werte 0,45. 
Die Erhöhung der Tragfähigkeit durch die Ar

mierung ist für wachsende Schlankheiten fast 
konstant und für alle Betonsorten gleich. Der 
Eisenquerschnitt entspricht dem zehn- bis elf
fachen Betonquerschnitt. 

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

') Die Exzenlrizitälsmasse beziehen sich dabei auf die $labenden. 
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halb der praktisch in Betracht kommenden 
Schlankheiten für Eisenbetonsäulen eine gute 
Uebereinstimmung. 

Uebergang vom exzentrischen Knicken 
zu Biegung mit Axialdruck 

Infolge der beschränkten Grösse des inneren 
Momentes sind für kleinere Schlankheiten und 
grössere Werte der Grundspannungen oft keine 
Ma-Tangenten an die Mi-Kurve mehr möglich. 
Ein Knicken tritt dann für den betreffenden 
Wert des Exzentrizitätsmasses nicht mehr auf. 
In Fig. 16 schneidet zum Beispiel die der kri-

tischen Schlankheit 4- = 50 entsprechende Ma-
1 

Gerade die Mi-Kurve für die Grundspannung 
as = 200 kg/cm 2 im Endpunkt Mi max., ohne 
Tangente zu sein. Es ist dies der Gleichgewichts
zustand des auf Biegung mit Axialdruck bean
spruchten Stabes. Die letztmögliche Tangente 
an einer Mi-Kurve, die durch den Punkt Mi max. 
gehen muss, begrenzt für ein bestimmtes Ex
zentrizitätsmass das Gebiet des exzentrischen 
Knickens. Für alle höheren Grundspannungen 

gibt es einen minimalen Wert von 4- in welchem 
1 

der Bereich des exzentrischen Knickens aufhört. 
Mit wachsender Exzentrizität werden immer 
kleiner werdende Schlankheiten in den Knick
bereich mitbezogen. 

In den Knickspannungsdiagrammen Fig. 11 
und 17-22 ist der Bereich des Knickens mit 
der strichpunktierten Linie 1-1 abgegrenzt. 

Die Dimensionierung von Bauwerken kann 
auch derart geschehen, dass diese bestimmte 
Formänderungen nicht überschreiten dürfen. 

Beim Eisenbetonbau wachsen beim Fliessen der 
Zugeisen die Formänderungen 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 müssten daselbst aufhören. Wer
den analog im Eisenbau max. zulässige Form
änderungen der Dimensionierung zugrunde 
gelegt und als maximal zulässiges inneres Mo
ment zum Beispiel dasjenige festgelegt, bei 
dem eine Randfaserspannung die Proportiona
litätsgrenze erreicht, dann müssten überhaupt 
keine Stäbe auf exzemtrisches Knicken dimen
sioniert werden. Die Bemessung nach Biegung 
mit Axialkraft genügte. 

Selbstverständlich haben solche, nach prak
tischen Gesichtspunkten willkürliche Festsetzun
gen über die max. zulässige Materialbeanspru
chung zu dem Wesen des Knickens keine Be
ziehung. Sie beeinflussen nur die Dimensionie
rungsmethoden. 

Zwei Stäbe von verschiedener Schlankheit, 
die mit demselben Sicherheitsfaktor bezüglich 
eines praktisch festgelegten Mi max. dimensio
niert wurden, haben aber bezüglich ihrer ab
soluten Tragfähigkeit, die durch die Knickspan
nungen bedingt ist, verschiedene Sicherheit. 
Es setzt sich aber immer mehr die Auffassung 
durch, da~ der Sicherheitsfaktor sämtlicher Kon
struktionen sich auf den Bruchwert beziehen soll. 
Dadurch wird die Bedeutung des exzentrischen 
Knickens für den dimensionierenden Ingenieur 
immer mehr in den Vordergrund gerückt. 

II. Knicken bei zentrischem Kraftangriff 

1. Bestimmung der zentrischen Knickkraft 
durch Grenzübergang 

Die zentrische Knickkraft für plastische Ma
terialien wird allgemein mit Hilfe des Karman'
schen T,, -.Moduls abgeleitet. Da aber das zen
trische Knicken nur ein Spezialfall des exzen

trischen ist, müssen sich aus dem vorgehend 
verwendeten Verfahren die zentrischen Knick

kraftkurven durch Grenzübergang ableiten las
sen. 

Bezeichnet man wieder die Summe der spe
zifischen Randfaserdehnungen (vgl. Fig. 3 a) 
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mit .J = Ei + Ea 

mit J das T rägheitmoment 

mit Tk den Modul für den betrachteten Quer
schnitt und Spannungsstufe, 

gilt allgemein 

M · h .J = ----
Tk • J 

(vgl. TKVSB-Verfahren, Anmerkung 2
). 

In Fig. 23 sind die inneren Momente Mi als 
Funktion der il-Werte für eine bestimmte 
Grundspannung <1s aufgetragen. Ueber die Art 
der Lastaufbringung ist dabei angenommen, 



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

Wir betrachten die Gleichgewichtslage eines 

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

Wird die Stabdicke h = 1 gewählt, folgt nach 
Fig. 23 

T kn • = J Mi„ = tg an 
Llll 

Das äussere Moment ist 

Mall = P,, (fll + pll) 

da Mill = Mall folgt 

Pk = Tk · J __ Ll_ll_ 
fll + Pn 

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

f ll = ( : ) 
2 

• Llll 

folglich 

Pk = Tk · J • -----(: r + ~':-
Zur Untersuchung der Art des Gleichgewichts

zustandes eines zentrisch belasteten Stabes ge
nügt schon die Kenntnis seines Verhaltens wäh
rend einer unendlich kleinen Ausbiegung. Es 
wird für pll = 0: lll = 1 

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

Der Wert T ko • J ergibt sich als Tangente der 
Mi-Kurve im Ursprung 

pk = ( 7 r tg ao 

Die für das exzentrische Knicken konstruier
ten Mi-iJ-Kurven liefern auch für das zentrische 

Knicken die kritische Schlankheit ( +) 
J_ = 1t -v tg cto-
i J . <Jk 

bzw. -~ = 1t J/T;- b · T tg ao · t I a;, WO e1 k = -j- IS , 

Ist allgemein die Stabdicke gleich h, gilt ent
sprechend: 

_ = ;n; V' tg ao · h 
i J • ak 

1 J/ T k tg a0 • h . t bzw. T = ;n; Ci;' wobei Tk = J 1s. 

Durch die Annahme der Sinuslinie als aus
gebogene Stabform wurde automatisch der in 
Stabmitte gültige Wert T„ · J als über die ganze 
Stablänge konstant festgelegt, denn die Diffe
rentialgleichung der elastischen Linie 

- M - _f'__-_y_ 
EJ EJ 

y" 

h t d. L" f . 1t X a nur 1e osung y = sm -
1
-

wenn der Wert E · J konstant ist. Da wir zur 
Bestimmung der zentrischen Knickkraft P k nur 
eine unendlich kleine Ausbiegung des Stabes 
in Betracht zogen, können sich die Tk · J-Werte 
längs des ausgebogenen Stabes nur um unend
lich kleine additive Grössen gegenüber dem 
Wert in Stabmitte unterscheiden. Nach den all
gemeinen Regeln der Differentialrechnung kön
nen aber unendlich kleine Grössen als Summan
den gegenüber endlichen Werfen streng richtig 
vernachlässigt werden. Für den prismatischen, 
zentrisch belasteten, unendlich wenig ausgebo
genen Stab ist der Tk-J-Werf der betrachteten 
Laststufe für den Stab ein Festwert. Folglich ist 
auch die unendlich wenig ausgebogene Stab
form eine Sinuslinie. 

Dass das Entlastungsgesetz auf der Konvex
seite hier streng gültig sein muss, ist ohne 
weiteres einleuchtend. Die aus den Mi-Kurven 
ermittelten zentrischen Knicklasten sind daher 
keine Näherungs-, vielmehr die theoretisch 
richtigen Werfe. Um das Wesen des zen
trischen Knickens zu beleuchten, sei die Knick
formel näher betrachtet. 

Es ist 

tg ao = p,, ( ~ r 
Für konstanten Elastizitätsmodul gilt unbe

schränkt 

f=(~)2.LI 
daher ist ( ~) 

2 

der Biegungspfeil für LI = 1, und 

P" · ( ~ r das äussere Moment für LI = 1. Es 

ist aber tg a0 = LI Mi = Mi, d. h. die Knick-
= 1 

kraft ist erreicht, sobald die Mi- und Ma-Gerade 
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zusammenfallen. Der Ausdruck ( 7) 2 

in der 

Eulerformel stammt von der Sinuslinie als aus
gebogene Stabform. 

Für variablen Elastizitätsmodul ist für eine 
unendlich kleine Ausbiegung 

pk . ( ~ r = pk . dd~ = dd ~a 
gleich der Tangente der Ma-Geraden. Die 
Knickkraft ist erreicht, wenn die Tangente der 
Mi-Kurve und die Ma-Gerade zusammenfallen. 
Ist die Kraft P kleiner als Pk, verläuft 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 betrachtende 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 LI. 

Die Ma-Tangente hat mit der Mi-Kurve zwei 
Punkte gemeinsam. Der unterhalb der krit. Last 
bestehende stabile Gleichgewichtszustand geht 
für P = Pk in den indifferenten über. Hat der 
zentrisch belastete Stab eine absolut gerade 
Stabaxe, so ist der Wechsel des Gleichgewichts
zustandes gegenüber einer unendlich kleinen 
Ausbiegung unter der Last Pk ohne Einfluss auf 
seine Tragfähigkeit. 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 Inhomogenität des Materials) 
von der Geraden ab, ist mit dem Erreichen des 
indifferenten Gleichgewichtes die Tragfähigkeit 
erschöpft. Die Kraft, bei welcher dieser Stabi
litätswechsel eintritt, nennen wir Knickkraft. 

Für den beidseitig gelenkig gelagerten, zen
trisch belasteten Stab erhält man die Knickkraft 
nach dem Ausdruck 

pk = ( f r . tg ao 

wobei a0 den Neigungswinkel der Mi-LI- Kurve 
im Ursprung bedeutet. Der Vorteil dieser Be
rechnung gegenüber den bis jetzt allgemein 
benützten Tk-Moduli besteht in der allgemeinen 
Verwendbarkeit. Die T1,-Moduli hingegen kön
nen für zusammengesetzte Baustoffe, wie zum 
Beispiel Eisenbeton, nur für einfache, symme-
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frisch bewehrte Querschnitte durch geschlossene 
Ausdrucke angegeben werden. Schon für die 
im Eisenbetonbau häufig verwendeten Achteck
säulen ist es praktisch nicht mehr möglich, einen 
geschlossenen Ausdruck für die T k-Werte auf
zustellen. Solche Säulen werden vorteilhaft nach 
der obigen Formel berechnet. 

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

1 
und die kritischen Schlankheiten --;--- berechnet. 

1 

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

Das Verfahren gibt auch für andere Grund
spannungen die Tk-Moduli, indem für L1 = 
0, 10 °/00 die inneren Momente berechnet wer
den und mit genügender Genauigkeit 

Mi 
tg Uo = J- 0,1 

gesetzt wird. 

Für Eisenbetonsäulen stimmt für alle Grund
spannungen bis L1 = 0, 1 °/00 die Mi-Kurve prak
tisch genau mit der Tangente im Ursprung über
ein. 

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

In Fig. 27 sind die Knickspannungskurven für 
rechteckige Eisenbetonsäulen mit einer Beton
druckfestigkeit von pßd = 225 kg/cm 2 und 1 °/o 
Armierungsgehalt bestimmt, und zwar für beid
seitig gelenkige Lagerung, einseitige bzw. beid
seitige feste Einspannung der Stabenden. 

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

Tk · J 
pk = ~

2 

(; r 
Eine beidseitig festeingespannte Säule hat 

dieselbe Tragkraft wie eine halb so lange Säule 
bei gelenkiger Lagerung. 

Für die einseitig eingespannte Säule ergibt 
sich: 

~ 2 
• Tk · J 

------· 

C.~3r C.~3r 
Eine einseitig eingespannte Säule hat die

selbe Tragkraft wie eine gelenkig gelagerte 
Säule von 0,7facher Länge. 



Bei der Bestimmung der zentrischen Knick
kraft durch Grenzübergang aus dem exzen
trischen Knickfall wird eine konstante Stablänge 
und abnehmende Exzentrizität der Normalkraft 
betrachtet. Für die am Hebelarm p 1 exzentrisch 
angreifende Normalkraft N (Fig. 1) hat der Stab 
nur eine Gleichgewichtslage, die ausgebogen 
ist. Wird die Exzentrizität verkleinert, so nehmen 
die Durchbiegungen ab. Im Grenzfall, für p=O 
und N = Nk, hat der Stab nur eine Gleich
gewichtsform, die g er a de ist. 

Zum gleichen Resultat kommen wir bei der 
Bestimmung der zentrischen Knickkraft durch 
Grenzübergang aus dem zentrisch belasteten, 
ausgebogenen Stabe. 

Eine beidseitig gelenkig gelagerte Säule 
(Fig. 24} hat unter einer Normalkraft, die kleiner 
ist als die Knicklast, zwei mögliche Gleich
gewichtsformen, von denen eine gerade und 
die andere ausgebogen ist. Wird die Grösse 
der Kraft N konstant gehalten, so nehmen mit 
wachsender Stablänge die Biegungspfeile der 
Gleichgewichtslagen ab. Die Knieklänge ist für 
die betreffende Axialkraft erreicht, wenn die 
Ausbiegung zu Null wird. Der Stab hat für die 
betreffend Axialkraft Pll und die Länge h nur 
eine Gleichgewichtsform, die gerade ist. Daraus 
lässt sich eine weitere Bestimmung der zentri
schen Knickkraft ableiten. 

Für eine bestimmte Normalkraft werden für 
wachsende Längen 1 die Biegelinien des ge
lenkig gelagerten Stabes ermittelt. Zu jeder 
Länge 1 wird der entsprechende Wert des 
Biegungspfeiles f in einem 1-f Koordinaten
system aufgetragen und diese Punkte durch 
eine Kurve verbunden. Der Schnittpunkt dieser 
Kurve mit der 1-Axe ergibt die gesuchte kri-

. fische Knieklänge h für die betreffende Axial
kraft. Dieses Verfahren lässt sich auch für Stäbe 
mit längs der Axe beliebig veränderlichem 
Querschnitt anwenden. Die Biegungspfeile f 
sind dann an der Stelle der grössten Durch
biegungen abzugreifen. 

2. Erweiterte Euler'sche Gleichung 

Im folgenden soll die Berechnung der zen
trischen Knickkraft, dem Gedanken Th. von Kar
man's folgend, mittels der erweiterten Euler'
schen Gleichung durchgeführt werden. 

Jt2 
Pk = - · Tk · J 12 

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 Proportionalitäts
gesetz folgen. 

Bezeichnungen: 

Elastizitätsmoduli: 

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

T: des Eisens über der Proportionalitätsgrenze 
für Belastung. 

Eb: des Betons auf Entlastung. 

Tb: des Betons auf Belastung. 

Fe= totaler Eisenquerschnitt. 

fe = ~ Eisenquerschnitt für die Breite b = 1. 

Os ist die gleichmässig verteilte Betondruck
spannung infolge der Knickkraft P k. 

Wird der Stab um einen unendlich kleinen 
Betrag ausgebogen, entstehen die Zusatzspan
nungen dob, doe und dobzr doez (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 gegenüber der mittleren Druckspannung 
Os verschieden. Auf der Spannungs-Dehnungs
Kurve entspricht dies zwei benachbarten Punk

ten, die stets auf einer Tangente liegen. Die 

Spannungsverteilung Nb I' ist also geradlinig. 

Bei Annahme eben bleibender Querschnitte 

gilt: 

Tb · xl r; 

1 
= -~- T · (x1 -

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

f e fe 
ll = -- - ~= ---
1 b·h h 

Für alle Spannungsstufen bis nahe der Beton
druckfestigkeit ist T = E (Fig. 5). 
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Die Lage der »Nullinie der Biegungsspannun
gen« Nb ergibt sich aus dem Gleichgewicht der 
Biege-Zug- und Druckflächen. 

(T = E): 

Th 1 + E (x1 - a). ; =Eh;:+ E (x2 - a). ; (4) 

x, = h - x
1 

[
x' _ 2x (E · fe + Eh· h)] = _ E • fe • h + fa. h2 

1 1 Eh - Th fa - Th 

[
Xi_ .~~--~~-"--'.~-]

2 

= [ E • fe + Eh• h ]
2 

Eh - Tb Eh - Th 

,u 

X = 
1 

E · f. · h + Eh· h2 

Eh -Th 

f e 

h 

_h_ (E µ+Eh) 
Eh -Th 

± J/(E ,lt + Eh) 2 
- (E ,li + fa) (Eh - Tb) 

h1 = a · h h2 = (1 - a) · h 

V Eb 
für /L = 0 : a = -----

V Tb+ VEb 

entsprechend dem von Karman abgeleiteten 
Wert. 

Das innere Moment ergibt sich zu: 

M. { T X~ E • fe ( -~) 2 E X~ 
1= b3+-2- x-u + b3 

+ E ~ f. (x2 - a)2} . + 
20 

x
1 

= a · h x2 = (1 - a) · h - = c 
h 

s · Mi = ~
3 

{Tb· a 3 + Eb (1 - a) 3 + ~ E ,u 

[a 2 + ( 1 - a )2J - ~ E /L c ( 1 - ~) l . _!_ ( 6) 
2 2 J s 

Setzt man für 

1 
Mi · s = Tk · J = - h3 

• Tk (7) 
12 

so ist die zusammengesetzte Spannungsfläche 
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auf eine ideale, geradlinig begrenzte, zurück
geführt; die Voraussetzung der Euler'schen 
Gleichung ist erfüllt. 

Folglich: 

Tk = 4 · [Tb · a3 + Eb (1 - a) 3 J 

+ 6 E ,li [ a2 + (1 - a) 2 
- c (1 - ~ )J (4) 

oder angenähert: 

Tk = 4 · [Tb a 3 + fa (1 - a) 3
] + K 

Die analoge Ableitung für T < E liefert: 

Tk = 4 [Tb· a 3 + Eb (1 - a) 3
] + 6 ,u [T a 2 

+ E (1 - a) 2
] - 6 ,li c [Ta+ E (1 - a) J 

Wobei 

a = Eb ~Tb { A - V A2 
- (Eb - Tb) (fa + T) 

und A = Eb + (T + E) 1!__ 
2 

Die Tk -Werfe für die verschiedenen Beton
qualitäten und Armierungsprozentsätze sind in 
Tabelle 4-6 zusammengestellt. 

D. K . k pk . d . d 1e nie spannungen ak = F sm wie er 
g 

auf die geometrische Querschnittfläche be
zogen, 

d. h. 

Zu jedem Werte ak berechnet sich die zu
gehörige Schlankheit zu 

( +) = J& V!: 
Die zentrischen Knickspannungskurven finden 

sich in Fig. 17-22. 

Bis zu den Schlankheiten -4- = 60 - 80, je 
1 

nach Betonfestigkeit und Armierungsgehalt, 

gehen zentrisch gedrückte, absolut gerade 
Eisenbetonsäulen auf Druck in Brüche. Erst für 

grössere Schlankheiten tritt ein Abfall der Trag

fähigkeit infolge Knickgefahr ein. 

In der Gleichung (7) Mi i; = Tk · J kann auch 
für Tk ein fester Wert, zum Beispiel E, eingesetzt 
werden, und für J ein variabler, also 

Mi · s = E · Jm 

Das Trägheitsmoment Jm bezieht sich dann auf 
die ndf-fachen Querschnittflächen. 



B. VERSUCHE 

1. Versuchsverfahren 

Die nachfolgend beschriebenen Versuche 

wurden in der Zeit vom Frühjahr 1930 bis 

Ende 1933 in der Eidg. Materialprüfungsanstalt 

an der Eidg. Technischen Hochschule Zürich 

durchgeführt. Sie umfa~ten neben den eigent

lichen Knickversuchen (47 Eisenbetonsäulen) 

Elastizitätsmessungen an Beton und Rundeisen. 

Als Vor untersuch u n g zur allgemeinen 

Orientierung (Korngrösse, Betonierungsweise, 

Säulenkopfausbildung etc.) wurde eine Säulen

reihe aus 8 X 2 Säulen stehend betoniert. Es 

kamen dazu zwei Holzschalungen von 3 m 

Länge mit verstellbarem Säulenquerschnitt, aber 

ohne besondere Kopfausbildung zur Anwen

dung. Gleichzeitig mit der Säulenherstellung 

(je 2 Stück) wurden zwei schwach armierte 

Prismen von 1 m Länge in Holzschalungen 

sowie 4 unarmierte Prismen 12 X 12 X 36 cm 

betoniert. Die armierten und unarmierten Pris

men dienten Elastizitätsmessungen bis zum 

Bruche und zur Bestimmung der mittleren 

Beton-Prismendruckfestigkeit zum Vergleich mit 

den Säulen-Knickspannungen. Die Säulen der 

Vorversuchsreihe sind mit Nr. 1 bis Nr. VIiia be-
zeichnet. 

Für die erste H a u p t s er i e standen drei 

Holzschalungen für Säulenlängen von 2,70, 

3,00 und 6,30 m, mit Kopfausbildung (Fig. 37 

und 39) zur Verfügung. Mit Rücksicht auf die 

Kosten war von einer doppelten Ausführung 

jeder Schalung abgesehen worden, so dass 

leider alle Resultate dieser Serie (Säule Nr. 1 

bis 15) Einzelwerte sind. Die Säulen der ersten 

Hauptreihe wurden von der dritten Serie an 

liegend betoniert, da sich bei stehend her

gestellten Säulen öfters Kopfbrüche infolge 

schlechterer Betonqualität im oberen Teil (Was

seranreicherung) gezeigt hatten. Es wurden 

15 Säulen betoniert, so dass jede Schalung 

fünfmal Verwendung fand. Die ersten Säulen

serien wurden vornehmlich zentrisch gedrückt, 

die folgenden wachsend exzentrisch. Auf diese 

Weise vermied man, dass die zunehmende 

Ungenauigkeit der Schalung merklich störend 

wirken konnte. 

Die Säulen der Vor- und ersten Hauptver

suchsreihe wurden beidseitig gelenkig gelagert 

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

Die z w e i t e H a u p t s er i e diente im Inter
esse der Baupraxis vor allem dem Studium ein
bzw. beidseitiger Einspannung für zentrische 
Belastung oder Kraftrichtung schief zur Stabaxe. 
Die Säulen (Nr. 17 bis 32) wurden daher beid
seitig mit symmetrischen Köpfen ausgebildet 
(Fig. 38), um eine volle Einspannung der Stab
enden zu ermöglichen. Die sechs Holzschalun
gen (3 X 2 gleiche) wurden zur liegenden Be
tonierung der 16 Säulen je zwei- bis dreimal 
verwendet. 

Gleichzeitig mit der Herstellung von je 3 
Säulen der ersten bzw. 4 Säulen der zweiten 
Hauptserie wurden 8 unarmierte Prismen in 
geölten Eisenschalungen betoniert. Mindestens 

2 von diesen Prismen wurden im gleichen Alter 

wie die Säulen zentrisch zerdrückt und die so 

erhaltenen Prismendruckfestigkeiten als auch für 

den Säulenbeton geltend angenommen. Die 

restlichen Prismen wurden zu Elastizitätsmessun

gen verwendet, vereinzelt auch zur Bestimmung 

der Biegezugfestigkeit. 

Bei sämtlichen Säulen der Hauptversuche 

wurden die Biegelinien gemessen (vgl. Fig. 46 
bis 49). 

2. Spannungs-Dehnungs-Diagramme 
für Rundeisen 

Die Spannungs-Dehnungs-Kurven für Rund

eisen verschiedenen Durchmessers wurden mit

tels Martens-Spiegelapparaten, teilweise mit 
Huggenberger-Dehnungsmessern mit 2 cm 
Messlänge, bestimmt. Häufig beginnt der Fliess

vorgang ausserhalb der Messtrecke, so dass die 

Last noch gesteigert werden kann, bis das 

Fliessen im Messbereich eintritt. Zur Bestim

mung des Kurvenzweiges zwischen Proportio

nalitäts- und Fliessgrenze hat sich vor allem die 

Amsler-Dehnungsmessuhr mit einer Messlänge 

von 20 cm bewährt. Diese Messuhr gestattet 

Ablesungen von 1
/ 100 mm genau, 1

/1000 mm kann 
geschätzt werden. 

Als Folge der starken Streckung durch den 

Walzprozess zeigen die kleineren Durchmesser 

durchweg bessere Festigkeitseigenschaften als 

die grösseren. Als Mittel von Baustellen ent

nommenen Rundeisen haben sich durch Ver-
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suche an der EMPA folgende Werte ergeben: 

Anzahl 
Durchmesser Fliessgrenze Zugfestigkeit Elastizitäts-

der Stäbe modul E 
mm kg/cm' kg/cm' !/cm' 

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 20,15 
2 16 2770 4070 1970 
5 20 2880 3820 2060 
2 24 2820 4130 1930 

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

Fliessgrenze kg/cm' Bruchspannung kg/cm' 
Durchmesser u1 mittel u1 min. u1 max. u 8 mittel u 8 min. u 8 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 Stäben 
0 8, 10, 12 mm der gleichen Lieferung mittels 
Amsler-Dehnungsmessuhren gemessen. 

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

Es entspricht dies etwa einem Eisen von 
0 12 mm. Die Fliessgrenze beim Zugversuch 
ist nach Versuchen der EMPA höher als die 
Quetschgrenze bei Druckbeanspruchung. Die 
Unterschiede sind aber gering, ca. 5 °/o, und 
wurden nicht berücksichtigt. 'Es wurde also 
a1 = <Iq gesetzt. 

3. Spannungs-Dehnungs-Diagramme des Betons 

a) Bei zentrischem Druck: Die Knickspannungs
kurven werden vom Spannungs-Dehnungs
Diagramm des Betons massgebend beeinflusst. 
Eine genaue Kenntnis der elastischen und blei
benden Formänderungen bis zum Bruche ist 
daher von wesentlicher Bedeutung. In der Lite
ratur sind aber nur spärliche Resultate von Mes
sungen, die bis zum Bruche durchgeführt wur
den, zu finden. Wir haben daher an 46 unarmier
ten Betonprismen 12X12X36 cm, die gleich
zeitig mit der Säulenbetonierung in Eisenformen 

hergestellt wurden, die Spannungs-Dehnungs
Diagramme ermittelt. Die Prismen wurden an 
den Endflächen mittels schnellbindendem Ze
ment genau abgeglättet, unter Zwischenschal-
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tung von Oelpapieren in die Presse gespannt 
und an Hand der Messinstrumente zentriert. Die 
Längenänderungen wurden in den Mitten der 
vier Seiten mittels Huggenberger-Dehnungs
messern mit einer Messtrecke von 10 cm ge
messen. Grundsätzlich wurden von jeder Mi
schung sowohl jungfräuliche Kurven wie solche 
mit einzelnen Entlastungen bis zum Bruch
stadium ermittelt. Die Belastungsgeschwindig
keit beeinflusst die a- s Diagramme, vor allem 
in höheren Spannungsstufen, stark. Man suchte 
daher stets ungefähr die gleiche Belastungs
geschwindigkeit von einer Minute von Stufe zu 
Stufe einzuhalten. Auch wurden in den höhern 
Spannungsstufen die Ablesungen nach einer 
Laststeigerung erst durchgeführt, nachdem die 
Instrumente praktisch zur Ruhe gekommen 
waren. Um noch bei Spannungsstufen nahe 
dem Bruch ein gleichmä~iges Laufen aller In
strumente zu erhalten, musste die Zentrierung 
sehr genau durchgeführt werden. Die Stampf
fläche der liegend betonierten Prismen zeigte, 
wohl infolge Wasseranhäufung, beim Betonie
rungsvorgang stets die grössten Zusammen
drückungen. Fast durchweg wurden bei der 
Zwischenschaltung von Oelpapieren zwischen 
Presse und Prisma durchgehende Längsrisse er
halten, während bei deren Fehlen kleinere 
Druckkegel entstanden. Das durchweg ver
wendete Mischungsverhältnis war: 

Bausand Oberhard 0-8 mm 1630 kg 
Portland-Zement 450 kg 
Wasser 13 °/0 270 kg 

2350 kg/m 3 

Es handelt sich also um einen feinkörnigen 
Betonmörtel. 

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

Die punktiert eingetragenen Kurven ent
sprechen den Spannungs-Dehnungs-Diagram
men, welche der Ableitung der Knickspannungs
Diagramme zugrunde gelegt wurden. Die auf 
pßd = 300 kg/cm 2 reduzierten Kurven der 
obersten Schar ergaben in guter Annäherung 
eine Parabel von der Form 

a= ß . 8 f 
(2-a~--1-)-80-2 l 2a Ba 

8 ) 

J 



ähnlich dem von Dr. v. Emperger gefundenen 
Wert. 

Bezeichnungen: ß = Prismendruckfestigkeit 
eo= Bruchdehnung 
a = Festwert, abhängig von der Beton

qualität 

Tangentenneigung: 

da ß .lf 2a 80 - 2 8 J\ 
ds (2a - 1) · 80 

2 

für s = 0 

für 8 = 80 

ß · 2a 
(2a - 1) · Bo 

Eo=l__ 2(a-1) 
80 2a-1 

Die Parabel ist festgelegt durch a, ß und Bo. 

Für pßd = 300 kg/cm 2 ist a = 1 ,3 

80 = 1,7°/o Eb = 285 t/cm 2 (durch Messung) 

Für pßd = 225 kg/cm2 ist a = 1, 1 

Bo = 1,7°/o Eb = 257 t/cm 2 (durch Messung) 

Das Spannungs-Dehnungs-Gesetz, das die 
Eidg. Materialprüfungsanstalt für die totalen 
Formänderungen aufstellte 

(J 

s101 = -E + 0,1 
Plßd - (J 

wurde allgemein bis zu e = 0,8 - 0,9 °/00 gut 
bestätigt gefunden. Für E; wurde dabei der für 
Mörtel gültige Wert 

E = 600 
pßd + 300 

als zutreffend eingesetzt. Mangels genügender 
Anzahl von Messresultaten für Beton mit klei
nerer Prismen-Druckfestigkeit als 200 kg/cm 2 

wurde daher für die dritte Betonsorte mit pß d 
= 150 kg/cm 2 das Formänderungsgesetz der 
EMPA bis e = 0,85 °/0 angenommen. 

Das elastische Verhalten des Betons zwischen 
Ursprungs-'") und Bruchfestigkeit ist noch nicht 
genügend abgeklärt. Es wurde daher auch der 
Elastizitätsmodul der Entlastung in diesem Be
reich ermittelt, und zwar bei langsamer und 
plötzlicher, ruckartiger Entlastung. Er zeigte 

sich mit geringen Schwankungen als konstant 
und ähnlich demjenigen im Koordinaten
ursprung. Die Geschwindigkeit der Entlastung 
spielt auf die Grösse des Moduls keinen so 
wesentlichen 'Einfluss wie bei der Belastung. 

Die Hysteresisschleife wurde bei ruckartiger Ent
lastung allgemein etwas weniger ausgeprägt 

befunden. 

Die Fig. 31 und 32 zeigen zwei charakte

ristische Messresultate für langsame und für 

ruckartige Entlastung. 

Werden die Entlastungen bis nahe der Bruch

grenze wiederholt, so wachsen die totalen Form

änderungen wesentlich. Es ist dabei allerdings 

zu berücksichtigen, dass die Bruchlast durch die 

Entlastungen herabgesetzt wird, so dass die 

gefundenen Bruchdehnungen einer höheren 

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 jungfräulichen Kurve übereinstimmen 

(Fig. 33). In den Fig. 31 und 32 sind die so 
verschobenen Kurvenäste punktiert eingetragen. 

b) Exzentrischer Druck: Die Bruchdehnungen 

bei exzentrischem Druck wurden gegenüber 

demjenigen bei axialem Druck als wesentlich 

grösser befunden. 

Die Längenänderungen wurden in den Mitten 

der gegenüberliegenden Seiten, die senkrecht 

zur Kraftrichtung standen, mittels Huggenberger
Dehnungsmessern bis zum Bruch gemessen'"). 
Die Prismen besassen Spitzenlagerung. Die mit 
m = 0,5 exzentrisch angreifende Kraft wurde 

langsam gesteigert. Bei hohen Spannungen 
zeigten sich auf der einen Seite stets Entlastun
gen (Fig. 34), es trat immer Biegungsbruch ein. 

Resultaf.e zweier Parallelversuche: 

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

3,26 °/oo 
m = 0,5 Bruchlast 26,7 t, Bruchdehnung bei 

26 t: = 2,54 °/00 (Fig. 34). 

Mittels der an Prisma 784/6 gemessenen 
Randfaserverkürzungen und Durchbiegungen 
(Fig. 34) kann die Spannungsverteilung im 
mittleren Querschnitt des Prismas (Fig. 35) bei 
der Last P = 26 t abgeschätzt werden: Das 
Spannungs-Dehnungs-Diagramm (Fig. 35), das 
für zentrischen Druck an einem Prisma der
selben Mischung und gleichen Alters und 
Raumgewichtes bestimmt war, wurde durch 

') Ursprungsfestigkeit nach Prof. E. Probst & A. Mehmel = 0,5--0,6 pßd 

") Die Verwendung von Spiegel-Messapparaturen ist mit Rücksicht auf die vor dem Bruche auftretenden grossen 
Formänderungen ungeeignet. 
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einen horizontalen Ast über die Bruchdehnungs
grenze (1,81 °/00) hinaus verlängert. Die am 
Prisma 784/6 ermittelten spezifischen Verkür
zungen von 0, 18 °/00 und 2,54 °/0 0 schnitten aus 
diesem Spannungs-Dehnungs-Diagramm eine 
Fläche heraus, deren Inhalt einer Druckkraft 
von 26,4 t entsprach. Die vertikale Schweraxe 
dieser Fläche stimmte genau mit der Lage der 
exzentrisch angreifenden, infolge Durchbiegung 
um 0,9 mm verschobenen Kraftrichtung überein. 
Die Differenz zwischen der Resultierenden der 
Spannungsfläche und der gemessenen Druck
kraft beträgt 1,5 °/0 ; die Spannungsverteilung 
wird daher der tatsächlichen gut entsprechen. 

Der Einfluss der grösseren Bruchdehnung bei 
exzentrischem Kraftangriff auf die Knickspan
nungskurven wird in Abschnitt C untersucht. 

4. Knickversuche 

Für die Knickversuche standen 2 Pressen zur 
Verfügung: 

1. Stehende Amsler 500 t Presse mit zulässi
ger Einbauhöhe von 3,40 m. 

2. liegende 100 t Presse mit zulässiger Ein
baulänge von 6,50 m. 

Um bei den liegend eingebauten Säulen den 

Einfluss des Eigengewichtes auf die Knicklast 
möglichst auszuschalten, wurden sie am Kran 

aufgehängt unter Zwischenschaltung eines 

Manometers, das stets die gleiche Zeiger

stellung haben musste. Die Aufhängung ge

schah an 2 zur Mitte symmetrischen Stellen 

derart, dass der Biegepfeil infolge Eigen
gewichts der Säule in Stabmitte und -ende in 
einer Horizontalen lag; also 

~ = llT 
a 

Vorversuche: 

Sand 0-8 mm 
Kies 8-15 mm 
P. C. „Jura" 

Wasser 11°/o. 

a = 1,40 m (Fig. 36} 

Hauptversuche: 
Säulen 1-15 

Bei ·exzentrischem Kraftangriff wurde der 
Kran, den Säulendurchbiegungen folgend, nach
gefahren, so dass die Aufhängung stets vertikal 
war. Die Zenfrierung geschah bei den zentrisch 
gedrückten Säulen 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 dienten 
auf beiden Seiten, sowohl am Kopf wie Fuss 
der Säulen, 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 Säu
len an 5 bzw. 7 Stellen gemessen; dazu die 
Neigungen der Kopf- und Fussplatte mittels 
Libellen (Fig. 46 und 47). Die Durchbiegungen 
der längeren, liegend eingespannten Säulen 
wurden an 7 Punkten mittels Stoppani- bzw. 

Zivy-Durchbiegungsmessern kontrolliert. Die 
Drehungen der Endquerschnitte konnten ver
mittels eines auf die Lager gekitteten Spiegels 
an einem im festen Abstand 1 m senkrecht zur 
Säulenaxe liegenden Masstab abgelesen wer
den (Fig. 49). Nach beendeter, sorgfältiger Zen
trierulig wurde die Last stets steigend aufge
bracht, ohne Entlastungen bis zum Bruch. Die 
Belastungsgeschwindigkeit war langsam, etwa 
derjenigen für die Elastizitätsmessungen ent
sprechend. Ebenso wurden die Ablesungen 
erst gemacht, wenn die Instrumente zur Ruhe 
gekommen waren. 

Die Befon-Zusammensetzungen für die Säulen 
waren die folgenden (P. C. = normaler Port
land-Cement). 

Säulen 1- IVa 

1540 kg 
387 kg 
300 kg 
245 kg 
~--- -

2472 kg/m 8 

Säulen 17-20 

Säulen V-VIII 

1630 kg 

450 kg 

13°/o 270 kg 

2350 kg/m 3 

Säulen 21-32 

Bausand Oberhard 0-8 mm 
P. C. „Holderbank" . 
Wasser 13 °/o . 

1630 kg 
450 kg 
270 kg 

„Jura" 

12 °/o 

1630 kg 
300 kg 
230 kg 

„Würenlingen" 

12 °/o 

1630 kg 
450 kg 
250 kg 

2350 kg/m 3 2160 kg/m 3 2330 kg/m 3 
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Die Gewichte beziehen sich auf den m" fer
tigen Betons. 

a) Vorversuchsreihe: Mit Rücksicht auf den 
kleinen Säulenquerschnitt wurde für die Beto
nierung (stehend) grosse Sorgfalt angewendet. 
Trotzdem zeigten die Säulen II, lla und IV, IVa 
schadhafte Stellen infolge zu grossen Korns des 
Kieses und waren für Versuche untauglich. Die 
Betonzusammensetzung wurde daher geändert 
und als maxima.le Korngrösse 8 mm festgelegt. 
Um einen Festigkeitsabfall zu vermeiden, musste 
der Zementgehalt vermehrt werden. 

Bei den Säulen VII und Vlla spaltete sich vor 
Erreichung der Knicklast der Kopf auf. Die 
schadhaften Stellen wurden entfernt und die 
Enden mit verstärkten Köpfen neu betoniert. 
Die so erhaltenen kürzeren Säulen sind in Ta
belle 7 mit VIII und VIiia bezeichnet. Die 
Säulen 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 Trägheitsradien i und 
Knickspannungen a,, sind auf die geometrische 
Querschnittfläche bezogen, entsprechend der 
Aufstellung der Knickspannungsdiagramme. So
weit keine Druckfestigkeiten von Prismen mit 
gleichem Alter wie die Säulen vorlagen, ist die 
in den Tabellen aufgeführte mittlere Festigkeit 
pßd-mittel auf das Alter der Säulen reduziert 

Die Versuchspunkte sind in die in Abschnitt 1 
und II ermittelten Knickspannungsdiagramme 
eingetragen. Die Knickspannungen der Vor
versuchssäulen wurden auf eine Prismendruck
festigkeit von p/3d - 225 kg/cm 2 reduziert 
(Diagramme Fig. 19 und 20). Zu jedem so re
duzierten Versuchswert ist der Armierungs
prozentsatz der betreffenden Säule notiert. 
Durch peinlich genaue Zentrierung konnte gute 
Uebereinstimmung mit den Knickkurven erhal
ten werden (Fig. 40). 

Theoretisch dürfen für zentrische Belastung 

keine Versuchspunkte über den zugehörigen 
Knickspannungskurven liegen (Säule VIiia 

Fig. 40). Nun wird aber die tatsächliche Pris

mendruckfestigkeit des Säulenbetons nur ge
nähert gleich sein derjenigen, die wir aus un

armierten Vergleichsprismen erhalten. infolge 

verschiedener Schalung (Holz bzw. Eisen), ver
schiedener Erhärtung und Austrocknung infolge 
ungleicher Querschnitte sind stets Streuungen 

zu erwarten. Bei engeren Bügelabständen 
muss sich zudem die Querdehnung bemerkbar 
machen. 

b) Erste Hauptversuchsreihe: Die Säulen 2 
und 4, stehend betoniert, schieden infolge 
Kopfbruchs aus. Die Ursache davon war schlech
tere Betonqualität im oberen Säulenteil infolge 
Wasseranreicherung und Entmischung des Be
tons. Die Säulen ab Nr. 7 wurden daher liegend 
betoniert. Alle Säulen wurden beidseitig ge
lenkig gelagert und zentrisch bzw. exzentrisch 

mit Kraftrichtung parallel der Stabaxe belastet. 

Die Versuchswerte sind auf eine Beton

Prismendruckfestigkeil von 300 kg/cm 2 redu
ziert in die Knickspannungskurven Fig. 41 ein

getragen (Diagramme Fig. 17 und 18). 

liegen bei exzentrischem Kraftangriff Ver

suchswerte über den theoretisch abgeleiteten 
Kurven, so können neben den für zentrischen 

Kraftangriff erwähnten Fehlerquellen noch 

solche in der Zentrierung (zu geringe Exzen
trizität des Kraftangriffes) vorhanden sein. Bei 

der liegend eingespannten Säule Nr. 9 könnte 

der etwas zu hohe Wert der Knickspannung 

auch von der Aufhängung beeinflusst sein. 

Wenn im Momente des Knickens die Auf

hängung nicht genau vertikal war, konnte durch 

die Tragseile eine geringe Querkraft auf die 

Säule wirken, wodurch eine kleine Laststeige

rung möglich war. 

c) Zweite Hauptversuchsreihe: Die liegend 
betonierten Säulen Nr. 17--32 dienten dem 
Studium des Einflusses der Einspannung und 
exzentrischen Kraftangriffes schief zur Stabaxe. 

V e r s u c h s p r o g r a m m und Resultate 
sind in Tabelle 9 zusammengestellt. 

Der Einfluss der Einspannung war versuchs

technisch schwieriger nachzuweisen, da bei der 

verwendeten stehenden 500 t Presse nicht 

durchweg vollkommene Einspannung der Stab

enden gewährleistet war und schon geringe 

Nachgiebigkeiten der Lager den Einspannungs

einfluss verwischen. So haben denn auch die 

Säulen mit beidseitiger Einspannung der Enden 

grössere Streuungen gezeigt als diejenigen mit 

nur einseitiger voller Einspannung. Ebenso 

wurden bei exzentrischem Kraftangriff bessere 

Versuchsresultate erreicht als bei zentrischem. 
Die Versuchsresultate sind auf eine Prismen

druckfestigkeit von 225 kg/cm 2 reduziert in die 
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Knickspannungskurven Fig. 42 und 43 einge
tragen (Diagramme Fig. 11 und 15). 

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

halten. Da letztere durch unsere Versuche 
(Fig. 40, 41 und 43) gut bestätigt wurden, sind 
es indirekt auch die Knickspannungskurven für 
beidseitige volle Einspannung (Fig. 42). 

Wertvoll ist vor allem die gute Ueberein
stimmung zwischen den theoretisch und den 
versuchsmässig gefundenen Werten der Knick
spannungen für exzentrische Belastung schief 
zur Stabaxe und gelenkige Lagerung (Fig. 42) 
bzw. volle Einspannung (Fig. 43) des einen 
Stabendes, da dieser Belastungsfall den Ver
hältnissen der Praxis am nächsten kommt. 

C. KRITISCHE BETRACHTUNG DER AMMAHMEM 

1. Spannungs-Dehnungs-,Diagramm des Betons 
für zentrischen Druck 

Die Knickspannungskurven sind aus den 
Spannungs-Dehnungs-Diagrammen von Beton 
für zentrische Druckbeanspruchung ermittelt 
worden. Bei exzentrischem Druck sind die 
maximal auftretenden Längenänderungen aber 
wesentlich grösser. Die Abhängigkeit der 
maximalen Faserverkürzungen vor dem Bruche 
von der Betonfestigkeit und der 'Exzentrizität 
der Druckkraft ist noch nicht abgeklärt. Es kann 
aber näherungsweise, entsprechend dem Ver
suchsresultat Fig. 34 und 35 das Spannungs
Dehnungs-Diagramm Fig. 5 für p(Jd = 225 kg/cm 2 

durch einen horizontalen Ast verlängert werden. 

Als Mittelwert der Bruchdehnung ist s0 = 3,0 °/00 

angenommen. Unter Zugrundelegung dieses 
Spannungs-Dehnungs-Diagrammes und desjeni
gen für Eisen nach Fig. 5 wurden die Mi-LI
Kurven berechnet und aufgetragen. Sie setzen 
sich zusammen aus den in Abschnitt 1 ermittel
ten Kurven und deren Verlängerung über Mi 
max. 

Die für s0 = 3,00 °/00 ermittelten Knickspan
nungskurven stimmen daher im Knickbereich 

mit denjenigen für s0 = 1,7 °/00 berechneten 
überein (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 Berücksichtigung der Vergrösserung der 
Faserdehnungen infolge exzentrischen Druckes 
wird der Knickbereich der exzentrisch gedrück
ten Säulen stark vergrössert. 

Für So = 3,0 °/00 zum Beispiel fallen die Be
grenzungslinien 1-1 in den Fig. 17-22 mit der 
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Ordinatenaxe zusammen, das heisst jede exzen
trisch gedrückte Säule ist in ihrer Tragfähigkeit 
durch die Knicklast begrenzt. Nur bei theoretisch 
genau zentrisch gedrückten Säulen von Schlank-

heiten -~ = 0-60 bzw. 80 ist keine Knickgefahr 
1 

vorhanden. 

Nun ist allerdings zu erwarten, dass zwischen 
den versuchsmässig belegten Werten der Bruch
dehnung s0 = 1,7 °/00 für zentrischen Druck und 
s0 = 3,0 °loo für Druck in 1

/ 2 Kernweite Ueber
gangswerte bestehen. Es ist daher für kleinere 
Schlankheiten und m kleiner als 1 eine geringe 
Zone kleiner Schlankheiten möglich, die ausser
halb des Knickbereiches liegen. 

2. Belastungsfolge 

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

gewendet werden. 

Der Einfluss der Belastungsfolge auf die 
Knickspannungskurven für den gelenkig ge
lagerten Stab (Eisenbeton) und Kraftrichtung 
parallel der Stabaxe ist aus Fig. 45 ersichtlich. 
Die ausgezogenen Kurven gelten für den Fall, 
dass die zuerst zentrisch wirkende Axialkraft 
nachträglich um das Exzentrizitätsmass ver
schoben werde (die Biegezugspannungen fol
gen dem Entlastungsgesetz). Wachsen hingegen 
Normalkraft und Exzentrizität gleichzeitig auf 
den betrachteten Endwert, dann gelten die 
die strichpunktierten Kurven (die Biegezug
spannungen folgen dem Belastungsgesetz). 



Der Unterschied in den Knickspannungswerfen 
ist nicht sehr beträchtlich. 

Für niedere Werfe der Betongrundspannun
gen stimmen die Mi-Kurven für beide An
nahmen über die Biegezugspannungen fast 
genau überein, da sich die Spannungsflächen 
nur um das Stück Nb N' N" (Fig. 3 c) unter
scheiden. Mit wachsenden Grundspannungen 
werden auch die Differenzen in den Mi-Werten 
grösser. Im Spannungs-Dehnungs-Diagramm 
Fig. 5 ist für eine konstante, höhere Grund
spannung <1s und für kleinere Werfe E; die 
Befon-Biegezugspannung <1hz kleiner als as. Mit 
wachsenden Werfen werden die Differenzen in 
den Zugspannungsflächen grösser und folglich 
auch in den Mi-Werten, bis ahz gleich as ist. 
Von da an nähern sich für grösser werdende 
Werfe 8; und Ba die Mi-LI-Kurven wieder. Folg-

lich nähern sich für kleine Schlankheiten ~ 
1 

auch die Knickspannungskurven (siehe Fig. 45). 

Es soll aber im folgenden untersucht werden, 
welche Belastungsfolge den tatsächlichen Ver
hältnissen am besten entspricht. Die Betrach

tungen gelten für den Fall, dass die Kraftrich

tung parallel der Stabaxe oder schief zu ihr 
wirkt. 

Exzentrisches Knicken: 

m < 1: Bei niederen Spannungsstufen ist stets 
zuerst der ganze Querschnitt gedrückt. Mit 

wachsender Last biegt sich der Stab stärker 
durch, die Nullinie nähert sich dem Querschnitt. 

Wird die Knicklast erreicht, solange die Biege

zugspannung abz noch kleiner als die Knick

spannung ak = <15 ist, gilt massgebend das Ent

lastungsgesetz. 

Die Nullinie der Biegungsspannungen wan

dert zwar gegen die entlastete Seite hin, so 

dass in ihrer Nähe auch auf der Biegezugseite 
ein Streifen Fasern dem Belastungsgesetz folgen 

kann. Da aber das innere Moment von den 

Spannungen nahe der Nullinie weniger stark 
abhängig 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 <1ba die Fliessgrenze erreicht hat. 
Zu einer Entlastung vorher gedrückter Fasern 

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

Bei einem Eisenbetonquerschnitt wandert die 
Nullinie nach der gedrückten Seite (vgl. Mörsch, 
Handbuch, sowie die Dehnungsmessungen an 
Säulen Nr. 11 und 12, Tabelle 10 und 11 ). Es 
können daher in der Nähe der Nullinie der 
Biegungsspannungen entlastete Fasern auf
treten. Die tatsächliche Spannungsverteilung 
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
setzes getrennt 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 Funktion der Summe der spezifischen 
Randfaserdehnungen LI. Greift die exzentrisch 
wirkende Normalkraft ausserhalb des Kernes 
an, so folgen die Spannungen in der Nähe de~ 
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: Für kleine 
Exzenfrizitäten folgt der grössere Teil der Span
nungen auf der einen Seite der Schweraxe dem 

Entlastungsgesetz. 

Man wird daher den tatsächlichen Knickspan
nungskurven folgendermassen nahekommen: 
für kleinere Exzentrizitäten als m = 1 bestimmt 
man die Knickspannungskurven unter Zugrunde
legung des Entlastungsgesetzes auf der Biege
zugseite. Für die Exzentrizität m = 1 und dar
über werden die Spannungen über den ganzen 
Querschnitt, als dem Belastungsgesetz folgend, 
angenommen. 

In Fig. 45 sind die den tatsächlichen Verhält
nissen am besten entsprechenden Kurven stärker 

ausgezogen. 

Für das z e n t r i s c h e Knicken gilt nur das 
Entlastungsgesetz auf der Biegezugseite. 

3. Sinuslinie als ausgebogene Stabform 

Die Knickversuche an Eisenbetonsäulen sollten 
nicht nur Kontrollpunkte für die Knickspannungs
kurven liefern, sondern es wurde auch unter
sucht, ob aus dem gemessenen elastischen Ver
halten der Säulen vereinfachende Annahmen 
für die Knickberechnung sich finden oder be-
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stätigen liessen. Zu diesem Zwecke wurden vor 
allem die Biegelinien für sämtliche exzentrisch 
belasteten Säulen für die einzelnen Laststufen 
sorgf ällig gemessen. 

Eine wesentliche Vereinfachung in der Be
stimmung der Knickspannungskurven besieht 
darin, dass für die Biegelinie des exzentrisch 
belasteten Stabes näherungsweise eine Sinus-

linie y = f · sin (l.~) angenommen wird. (TKVSB

Verfahren, vgl. Anmerkung 2). 
Wie schon bei der Besprechung der zentri

schen Knickkraft hervorgehoben wurde, setzt 
dies einen konstanten Werl Tk voraus längs des 
ganzen ausgebogenen Stabes. Nun sind aber 
die Tk- Moduli in der Mitte am kleinsten und 
nehmen gegen das Slabende zu. Die tatsäch
liche Biegeform müsste daher steifere Enden als 
die Sinuslinie haben. Nun bewirkt aber das 
schon im Anfang vorhandene Exzentrizitäts
momenl umgekehrt wieder eine stärkere Krüm
mung, so dass eine teilweise gegenseitige Kom
pensation zu erwarten ist. Da das Spannungs
Dehnungs-Diagramm des Betons durchgehend 
eine Krümmung besitzt, ist zu erwarten, dass 
die Biegelinien exzentrisch belasteter 'Eisen
betonsäulen besser mit Sinuslinien übereinstim-

men, als dies bei Eisenstützen der Fall ist. Bei 
Säulen aus Eisen erreicht die Mitte des aus
gebogenen Stabes zuerst die Fliessgrenze, und 
die Krümmung der Stabaxe konzentriert sich 
dann hauptsächlich dort. 

Die während der Knickversuche sorgfältig 

gemessenen Stabausbiegungen, von denen in 

Fig. 46 bis 49 einige wiedergegeben sind, 

zeigen tatsächlich eine gute Uebereinstimmung 

zwischen der wirklichen Biegelinie und der 
Sinusform. 

Die Biegelinien sind in hundertfacher Ver

zerrung aufgetragen. Zu den Libellenneigun

gen cp musste daher der lg cp berechnet und in 
hundertfacher Vergrösserung aufgetragen wer

den. 

Die Säulen Nr. 8 und 11 wurden in der stehen

den 500 t Presse (Fig. 37) eingespannt, die 

Säulen Nr. 9 und 12 (Fig. 39) liegend aufge

hängt belastet. Die strichpunktierte Verbin
dungsgerade der Lagerschneiden entspricht der 

Angriffslinie der zuletzt abgelesenen Kraft. Die 

Messungen sind bis nahe zum Bruch durch
geführt. 

Die folgenden Tabellen enthalten die Mess
resultate der aufgezeichneten Biegelinien. 

D. DIE BERüCKSICHTIGUNG DES KNICKENS IN DEN IN:: UND AUSLÄNDISCHEN 
EISENBETONBESTIMMUNGEN 

In sämtlichen im Handbuch für Eisenbetonbau 
aufgeführten Eisenbetonbestimmungen verschie
dener Länder ist die Berücksichtigung der Knick
sicherhE;lil zentrisch gedrückter Stäbe vorge
schrieben. Meistens ist auch bestimmt, auf 
welche Weise die Berechnung geschehen soll, 
nach der Euler- oder Rankine-Formel oder durch 
Anwendung von Abminderungskoeffizienlen. 

a) Rankine-Formel 

Für die ursprünglich empirisch aufgestellte 
Rankine-Formel ist von Prof. Dr. W. Ritter in 
der Schweizerischen Bauzeitung 1899 eine theo
retische Begründung veröffentlicht worden: wird 
in der Euler-Formel der Elastizitätsmodul E durch 

den Wert ~-:-ersetzt und dabei a = ß (1-e-c 8
) 

angenommen, erhält man für den Wert c = 1000 
die Rankine-Formel: 

ß 
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(3 ist dabei die Prismendruckfesligkeit des 

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

modul für Belastung ~·~ eingeführt wurde, lie

fert die Rankine-Formel etwas zu kleine Werte 
der Knickspannungen und folglich eine Sicher
heit, die über dem rechnungsmässigen Werte 
steht. Die Unterschiede sind für kleine Knick
spannungen gering und nehmen mit wachsen
den a1,-Werten zu. 

In Fig. 50 steigen daher die Kurven der Sicher
heitsfaktoren für diejenigen Vorschriften, die die 
Rankine-Formel verwenden (Frankreich 1932, 
Dänemark 1934, Russland 1928) innerhalb des 
Knickbereiches mit abnehmender Schlankheit 
leicht an. Das Potenzgesetz für die Abhängig
keit der Spannungen von den Dehnungen trifft 
für Beton nur genähert zu; die Veränderlichkeit 

des Wertes n = ~: ist nicht berücksichtigt. 

Immerhin stellt die Rankine-Formel eine recht 



gute Annäherung an die tatsächlichen Verhält
nisse dar und trifft diese wesentlich besser als 
die Euler-Formel. 

b) Euler-Formel 

Sie berücksichtigt nicht: die Veränderlichkeit 
des Elastizitätsmoduls, das Entlastungsgesetz auf 
der Biegezugseite, die Veränderlichkeit des 

W 
Ee 

ertes n = ~ 

c) Belastungskoeffizienten 

Die deutschen (1932), österreichischen (1931) 
und schwedischen (1934) Eisenbetonbestim
mungen tragen der Verminderung der Trag
fähigkeit bei wachsender Schlankheit durch eine 
w-fach vergrösserte Last Rechnung. Bemerkens
wert ist in den neuen deutschen Bestimmungen 
(1932) eine Erweiterung der w-Werte bis zu 

Schlankheiten _b_ = 40 gegenüber _b_ = 25 im 
s s 

Jahre 1925 (h = Stützenhöhe; s = kleinste 
Stützendicke). In den Bestimmungen von Eng
land (1916) und den Vereinigten Staaten (1924) 
wird die zulässige Last bzw. Spannung durch 
Abminderungskoeffizienten festgelegt. Feste 
Koeffizienten haben den Vorteil, dass sie den 
theoretisch abgeleiteten Kurven gut angepasst 
werden können und wenig Rechenarbeit er
fordern. Die neuen schweizerischen Eisenbeton
bestimmungen sehen eine lineare Abminderung 

der Knickspannungen vor von -4- = 35 an. 
1 

In Fig. 50 ist der Verlauf der Knickspannungs
kurven nach den Vorschriften der verschiedenen 
Länder verglichen mit den theoretisch ermittel
ten. Zum besseren Vergleich der Kurven wurde 
durch die Knickspannungswerte ein solcher 
Masstab gewählt, dass die zulässigen zentrischen 
Druckspannungen (für Schlankheiten ohne Knick
gefahr) gleich gross waren (178,5 kg/cm 2

). 

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

In Fig. 50 sind ebenfalls die tatsächlichen 

Sicherheitsfaktoren für die Schlankheiten -4- = 
1 

0-150 aufgetragen. v ist dabei die aus der 

theoretisch abgeleiteten Kurve sich ergebende 
Tragkraft P max. für eine bestimmte Schlankheit, 
dividiert durch den zulässigen Lastwert, der sich 
nach den einzelnen Bestimmungen ergibt, unter 
Berücksichtigung der vorgeschriebenen Mindest

festigkeiten des Betons. 

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

gedrückter Säulen, deren Schlankheit 4- grösser 
1 

als 35 ist, die Verwendung der Formel ak = 57 

- 0,2 · ·~ vor (1 =Säulenlänge, i =Trägheits-
1 

halbmesser). 

Knickspannungen: Für Hochbauten ist die 
zulässige Betonspannung für zentrischen Druck 
50 kg/cm 2

, wenn keine Knickgefahr vorhanden 
ist. Die einzelnen zulässigen Knickspannungs-

werte sind daher im 
1 ~65 

= 3,57fachen Mass

stab aufgetragen. 

Sicherheitsfaktoren: Die vorgeschriebene mitt
lere Druckfestigkeit des Betons, bestimmt nach 
28tägiger Lagerung an Würfeln (= W 28 ) von 
f 6-20 cm Kantenlänge, soll 220 kg/cm 2 be
tragen. Die entsprechende Prismendruckfestig
keit pßd ist ähnlich 0,8 . w28 = 176 kg/cm2. 

Für = 1 % Armierung und n = ~: = 10 

ist P zul = abd • Fg ( 1 + ,ll n) = 50 · F g • 1, 1 
= Fg · 55,0 

(Fg bedeutet den geometrischen Säulenquer
schnitt). 

Aus dem theoretisch abgeleiteten Knickspan
nungsdiagramm (Fig. 21) ist für Säulen mit 1 °/0 

Bewehrung und Schlankheit ~ < 60 für eine 
1 

Prismendruckfestigkeit von 

pßd = 150 kg/cm 2 a1, = 178,5 kg/cm 2 

und entsprechend für 
178,5 

pßd=176kg/cm2 a,,=
150 

·176 

= 209 kg/cm 2
• 

1 
Sicherheitsfaktor für zentrischen Druck und 

kleiner als 35 ist: 

Pk a"· Fg 
11=--=--~ 

Pzul Ozul • Fg 

209,4 

55 
3,8 
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Auf gleiche Weise sind die Sicherheits
faktoren für andere Schlankheiten und Mindest
druckfestigkeiten anderer Vorschriften bestimmt 
und in Fig. 50 aufgetragen worden. Sie sind 
alle auf dieselbe Prismendruckfestigkeit von 
150 kg/cm 2 bezogen. Genau genommen müss
ten die Sicherheitsfaktoren für die einzelnen 
Eisenbetonbestimmungen aus den Knickspan
nungskurven, die zu den von den betreffenden 
Ländern vorgeschriebenen Prismendruckfestig
keiten gehören, ermittelt werden. Es ergeben 

sich dadurch gegenüber 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 für die Schlankheit ~ = 150 
1 

noch die gleiche Sicherheit bestehen soll wie 
für zentrischen Druck ausserhalb des Knick
bereiches, ist tatsächlich eine Unstetigkeit im 
Sicherheitsfaktor unvermeidlich oder es sind 

dann, wie in Dänemark, auch die kleinsten 
Schlankheiten auf Knicken zu berechnen. Im 
Knickbereich selbst ist der Sicherheitsfaktor von 
fast gleichbleibender Grösse. Diese Unstetig
keit im Sicherheitsfaktor kann bei Anwendung 
von Abminderungskoeffizienten vermieden 
werden. 

Für die Bestimmungen, die Abminderungs
koeff izienten vorschreiben, ist vor allem charak
teristisch das starke Anwachsen der Kurven der 
Sicherheitsfaktoren mit zunehmender Schlank
heit. Tatsächlich ist dies nicht begründet, indem 
gerade bei schlanken Säulen die Herabminde
rung der Tragfähigkeit durch Exzentrizität, der 
wohl vor allem begegnet werden will, relativ 
geringer ist als bei gedrungeneren Säulen. 
Zudem werden gerade gedrungenere Säulen 
in einem monolithischen Bauwerk, wie zum Bei
spiel aus Eisenbeton, grössere Einspannungs
momente erzeugen. Zwar sinkt bei schlankeren 
Säulen der günstige Einfluss allfälliger Einspan
nung, doch nicht in so grossem Masse. Die 
Forderung nach gleicher Sicherheit für alle 
Schlankheiten zentrisch belasteter Stäbe gegen 
Knickgefahr ist daher voll begründet. 

SCHLUSSFOLGERUNGEN 

In der vorliegenden Arbeit sind die folgen
den Knickspannungskurven aufgetragen. 

Die Ziffern in den Klammern geben die An
zahl der entsprechenden Säulenversuche 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 

Zentrisch beidseitig gelenkig 
(9) Fig. 40 und 41 

einseitig eingespannt 
(2) Fig. 43 

beidseitig eingespannt 
(3) Fig. 42 

Die Exz.entrizitätsmasse in den Diagrammen 
beziehen sich auf die Stabenden. 

Aus den theoretisch abgeleiteten Knickspan
nungskurven und den Säulenversuchen ergeben 
sich die wesentlichsten Folgerungen: 
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1. Für zentrisch gedrückte, genau gerade fisen
betonsäulen besteht keine Knickgefahr bei 
Schlankheiten bis 

__!_< 
i 

~< 
1 

60 für beidseitig gelenkige Lagerung 
(Fig. 17-22), 

90 für einseitig feste Einspannung 
(Fig. 15) und 

~ < 120 für beidseitig feste Einspannung 
1-

(Fig. 42). 

2. Für Schlankheiten bis zu der unter 1) an
gegebenen Grenze erhöht sich die Trag
fähigkeit der Säulen proportional der Beton
druckfestigkeit. Darüber hinaus aber wird 
mit wachsender Schlankheit der Abfall an 
Tragfähigkeit bei den Betonsorten mit höhe
rer Prismendruckfestigkeit grösser als bei 
solchen von geringerer Qualität; dies sowohl 
für zentrischen wie für exzentrischen Druck 
(Fig. 17-22). Zum Beispiel ist für Schlank-

heiten ~ = 150 und m = 3 die Tragfähig-
1 

keif von Eisenbetonsäulen mit einer Prismen
druckfestigkeit von 150 kg/cm 2 beinahe so 



gross wie diejenige einer Säule mit einer 
Betondruckfestigkeit von 300 kg/cm 2

• 

Für hohe, stark belastete Säulen wird aber 
gerade vornehmlich ein Beton von grosser 
Druckfestigkeit verwendet, so dass die Be
rücksichtigung der Knickgefahr ganz beson
dere Beachtung auch für exzentrischen Druck 
verdient. 

3. Die Exzentrizität des Kraftangriffes vermin
dert die Tragfähigkeit der Säulen stark {Fig. 
11, 15 und 17-22). 

4. Bei Vergrösserung des Armierungsgehaltes 
erhöht sich die Knickkraft sowohl für zen
trischen wie für exzentrischen Druck (Fig. 17 

bis 22). Die Säul.en sollen daher nicht zu 
schwach armiert werden. Ganz besonders ist 
dies nach 2) notwendig für schlanke Säulen 
von hoher Betondruckfestigkeit. Der Eisen
querschnitt kann mit guter Annäherung gleich 
dem 1 Ofachen Betonquerschnitt gesetzt wer
den. 

5. Die Biegelinien der gelenkig gelagerten, 
exzentrisch mit der Kraftrichtung parallel der 
Stabaxe belasteten Eisenbetonsäulen stimmen 
mit guter Annäherung mit Sinus-Linien über
ein (Fig. 46-49). Folglich geben auch die 
nach dem TKVSB-Verfahren der EMPA ermit
telten Knickspannungskurven für die Praxis 
gut brauchbare Werte. 
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TABELLEN UND ABBILDUNGEN 



E; 
1 

Ea 
1 d= S; +Sa 1 

-- -~._-- r 1 

0/oo 0 /oo 0/oo 

Os = 25 kg/cm 2 

0,1 0,099 0,199 
0,2 0,245 0,445 
0,3 0,465 0,765 
0,4 0,727 1,127 
0,5 1,015 1,515 
0,7 1,62 2,32 
0,9 2,43 3,33 
1,2 4,25 5,45 

Os = 50 kg/cm 2 

0,1 0,096 0,196 
0,3 0,312 0,612 
0,4 0,470 0,870 
0,5 0,662 1,162 
0,7 1,094 1,794 
0,9 1,565 2,465 
1,2 2,53 3,73 
1,517 3,77 5,287 

Os = 75 kg/cm 2 

0,1 0,094 0,194 
0,2 0,186 0,386 
0,3 0,276 0,576 
0,4 0,382 0,782 
0,5 0,51 1,01 
0,7 0,821 1,521 
0,9 1,23 2,13 
1,2 1,80 3,00 
1,42 2,30 3,72 

. = Fliessgrenze 
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Tabelle Nr.1 

pßd = 300 kg/cm 2 itt = 1 °/o 

Xb 

cm 

2 
4 
6 
8 

10 
14 
18 
24 

2 
6 
8 

10 
14 
18 
24 
30,34 

2 
4 
6 
8 

10 
14 
18 
24 
28,4 

b 
--

cm , 

7,0 
5 
7,8 

2 
10 
23 
4 
63 

15,0 

120 
192 
322 

2 
22 
39 
60 

113 
181 
314 
453 

2 
9 

21 
37 
57 

107 
179 
285 
381 

8,5 
3 
6 
2 

5,7 
4,7 
2,2 
5,0 
8 
5 
4 
1 

5,0 
7,5 
3,5 
4,5 
1,8 
7 
5 
8 
6 

--- --

1 

Obd 
1 

Xs 
1 

1 

kg/cm' cm 

27,0 1,33 
53,0 2,66 
77,0 4,0 

100,0 5,34 
121,7 6,67 
161,0 9;20 
196,0 11,76 
236,0 15,55 

25,5 1,33 
73,5 4,0 
95,0 5,34 

115,0 6,67 
152,5 9,2 
184,5 11,75 
222,0 15,55 
250,0 19,40 

25,0 1,33 
37,5 2,66 
69,2 4,00 
90,0 5,34 

109,0 6,5 
143,8 9,2 
173,0 11,7 
206,5 15,5 
225,0 18,1 

-

1 

1 

1 
Oed Oez 

l 
Obz Mi 

1 

kg/cm' kg/cm' kg/cm' kg· cm 

154 146 = 511 
296 388 - 878 
418 770 - 1098 
532 1200 - 1326 
646 1690 - 1550 
840 2710 - 1989 
990 3190" - 2219 

1060 3190" - 2276 

154 146 27,2 498 
456 482 - 1359 
600 740 - 1636 
728 1068 - 1882 
940 1770 - 2286 

1214 2580 - 2681 
1500 3380" - 3110 
1760 3380" - 3196 

154 147 26,8 288 
312 282 53,0 958 
466 418 - 1407 
620 584 1795 

! 
-

766 788 2077 
1 

-

1 1026 1300 - 2568 
1300 1980 3030 i -

1 

1690 2920 

1 

- 3495 
1 

1960 3550 - 3802 ! 

! 

1 
---------- ------



1 

C; 
1 

Sa 

0/oo ! 0 /oo 

os = 100 kg/cm 2 

0,1 0,092 
0,3 0,266 
0,5 0,447 
0,7 0,672 
0,9 0,975 
1,1 1,290 
1,32 1,655 

Os = 150 kg/cm 2 

0,1 0,085 
0,3 0,255 
0,5 0,393 
0,7 . 0,561 
0,9 0,736 
1,094 0,920 

Os = 200 kg/cm 2 

0,1 0,077 
0,3 0,229 
0,5 0,377 
0,7 0,506 
0,835 0,580 

Os = 250 kg/cm 2 

0,1 

1 

0,07 
0,3 0,20 
0,503 

1 

0,316 

Os 

= 1 °/o 25 
50 
75 

100 
150 
200 
250 

= 2 °/o 25 
50 
75 

100 
150 
200 
250 

Tabelle Hr. l 

pßd = 300 kg/cm 2 ,ii = 1 °/o 

l .::J= 8; +Ba 1 Xb 
1 

Fb 
1 

0bd 
1 

Xs 
1 

Oed 
1 

Oez 
1 

Obz 
1 

Mi 
--

1 

0/oo 

1 

cm cm' 
1 

kg/cm' 

1 

cm kg/cm' 
1 

kg/cm' 

1 

kg/cm' kg· cm 

1 1 
0,192 2 23,2 23,0 1,33 164 140 26,2 469 
0,566 6 200,2 65,0 4,00 586 516 75,8 1406 
0,947 10 537,3 102,0 6,60 784 673 ' 2150 

1 

1 1 

-
1,372 14 1006,5 134,0 9,20 1054 1000 - 2710 

1 

1,875 18 1603,1 160,5 11,70 1370 
1 

1510 - 3147 
2,390 22 2301,0 182,0 14,25 1620 2030 - 3542 
2,975 26,4 3127,0 200,0 16,90 1940 2630 - 3890 

0,185 2 20,0 20,0 1,33 158 128 24,3 421 
0,555 6 173,6 56,5 1 4,00 470 380 72,8 1233 
0,893 10 465,4 88,0 6,66 790 570 112,0 1930 
1,261 14 869,0 113,5 9,10 1120 820 - 2618 
1,636 18 1365,0 134,0 11,60 1430 1080 - 3224 
2,104 21,88 1927,0 150,0 14,10 1530 1410 -· 3625 

1 

! 
0,177 2 16,5 16,5 1,33 161 108 22,0 369 
0,529 6 142,7 46,0 4,00 466 336 65,4 1076 
0,877 10 379,0 70,0 6,60 800 540 107,5 1736 
1,206 14 

1 

698,9 89,0 9,10 1100 730 145,0 2292 
1,415 16,7 

1 
916,0 100,0 10,60 1206 830 165,0 2575 

1 

1 

0,17 2 12,5 12,5 1,33 164 100 19,8 308 

1 

0,50 6 106,8 33,0 4,00 440 282 57,0 875 
0,819 10,06 278,4 50,0 6,6 560 430 90,1 1327 

1 

Tabelle Nr. 3 

pßd = 300 kg/cm 2 J = 1
/12 • 1,0 · 10,03 = 83,3 cm4 

1 

' fg a0 oes 
i 

i ·------ -------~-------

1 2 600 000 190 

1 

2 570 000 380 
2 530 000 570 
2 500 000 780 
2 300 000 

1 

1250 
2 100 000 1780 
1880000 

1 

2440 

1 

2 900 000 
j 

190 

1 

2 860 000 
1 

380 
2 800 000 1 570 
2 700 000 780 
2 600 000 1250 

1 

2 400 000 1780 
2180 000 2440 

26,7 
53,3 
60,0 

106,8 
161,0 
215,0 
272,0 

28,3 
56,6 
84,9 

113,6 
172,0 
231,6 
293,8 

340 
240 
193 
165 
130 
108 
90 

348 
245 
198 
168 
134 
111 
94 

35 



= as =Ob 1 aes 
1 

T 

kg/cm' kg/cm' 1 !/cm' 
1 

25 190 i t 
50 380 1 

1 
75 570 1 

100 780 2050 
125 1000 
150 1250 
175 1500 
200 1780 
225 2090 
250 2440 .). 

Tabelle Nr. 4 

pßd = 300 kg/cm 2 E = 2050 t/cm 2 

Eb = 285 t/cm 2 

,ll = 1 °/o 

1 

1 

1 
Tb 

1 

Tk ak ! 
' 

1 
T 

!/cm' !/cm' kg/cm' 

275,0 314 26,7 341 
263,0 309 53,3 239 
250,5 303 80,0 1 

1 
193 

238,0 295 106,8 ! 165 
223,5 287 133,8 145,5 
208,0 277 161,0 130 
192,0 267 188,0 118,5 
174,5 256 215,8 108 

1 

155,0 241 
1 

243,5 i 
132,0 224 272,0 i 

99 
90 

,ii = 2 °/o 

Tk 
1 

ak i 

!/cm' kg/cm' 

343 56,6 245 
337 84,9 198 
328 113,6 169 

312 172 134 

290,6 231,6 112 

259,4 293,8 93,3 
275 2860 1390 104,0 187 301,0 78 213,6 326,7 80,2 

62 149,6 354,0 64,5 '---30_0_~--30_0_0_~1 __ 0_~_66, 1 J ___ 1_2_0 ___ 32_7_,o ________ ~----'--o~--· 

36 

kg/cm' 

25 
50 
75 

100 
125 
150 
175 
200 
215 
225 

Os 

kg/cm' 

25 
50 
75 

100 
125 
140 
150 

1 

1 

1 

Tabelle Nr. 5 

pßd = 225 kg/cm 2 E = 2050 t/cm 2 

Eb = 257 t/cm 2 

,ti = 1 °/o ,ii = 2 °/o 

1 1 _T_b_ T Tk ak 1 T il Tk 1 ak 1 ~ 
-- k~~~ -r ,,;,;;- T ~: ~-2-,~-;-, -~-k2-g~-~-, 1 317 ~~;:6 k~~~; 324 

460 216 270 51,1 224 304,6 58,2 227 
700 
960 

1250 
1590 
2010 
2570 
2930 900 
3000 0 

aes 
1 

T 

1 

kg/cm' !/cm' 

290 -
620 -
970 -

1440 -

2110 -
2760 -

3000 -

1 

1 

205 264 81,3 179 298,4 87,7 183 
187 253 108,6 152 288,3 117,4 1 155,5 
163 237 136 3 131 272 6 147,7 135 
139 221 164:4 115 j;f 255:0 179,2 

1

1 110,4 
109 197,5 193,3 

1 

100 233,5 211,7 107,2 
75 166 223,7 85,5 1 204,0 247,8 90 

;~ 1~~:! ;:;:~ ___ ~: __ '5_j __ ~:_~_:~ ___ ;_:_~:~ __ j __ ~;,6 __ _ 

Tabelle Nr. 6 

pßd = 150 kg/cm 2 E = 2050 t/cm 2 

Eb = 200 t/cm 2 

ll = 1 °/o 

Tb 
1 

Tk 
1 1 

1 
ak i 

--
!/cm' 1 !/cm' 

1 
kg/cm' 

168 1 213 1 27,7 275 
1 

,5 
154 209 1 55,7 192 1 

133 196,5 

1 

84,0 151 
95 170 113,4 121 
61 141 

1 

145,0 98 
37 115,3 166,2 83 
19 90,7 

1 

178,5 
1 

70 ,8 

,ti = 2 °/o 

II Tk a,, 1 

1 
i 

-------

1 
!/cm' kg/cm' 

1 251,4 30,3 286 
243,1 61,4 197,5 
231,9 92,9 156 
206,0 126,8 126,5 
176,7 164,7 103 
154,3 192,4 89 
135,1 207,0 80,5 



w 
-...i 

Knieklänge N Abmessungen -1 
r. Fläche [ Länge 

cm [ m 1 cm 

fe 1 fl 1 

1----;;:-i 
1 10x20 3,oo 4010 1,6 301 +2-10=321 
la 1ox20 3,oo 4010 1,6 = 321 

III 14X 14 3,00 4010 1,6 = 321 

Genaue Fläche 

cm' 

Tabelle Nr. 7 

Knickungs -Vorversuche 

i ~ Pk ok m Alter pßd Alter p?d 
0

k 
1 mittel red. 

t kg/cm' Tage kg/cm' Tage kg/cm' kg/cm' 

10 X 20 = 200 2,89 111 1 27,0 135,o o 14 
10 X 20 = 200 2,89 111 15,5 77,5 o,5 28 

158,152 14,14 I 155 196 
155,165 21,28 I~ 107 

14 X 14 = 196 4,05 79 35,o 178,5 o 28 

Bemerkungen 

Knickt plötzlich, Mitte 
Knickt plötzlich, Mitte 
-------

14 X 14 = 196 4,05 79 24,0 122,0 o,5 35 
157,147 14,141164 245 
165 28 ' 166 165 i Knickt in 1,80 m Höhe -------------- --1-- -----lila 14X14 3,oo 4010 1,6 =321 

----~-------

=324 

13,9 X 17,7 = 246 4,02 81 66,o 268,o o 40 

_14_X_1_7_,8 __ 2_4_91~~? __ 8_o 69,8 280,0 o 41 

~~~,286 !~,43 1269 224 Knickt in 1,80 m Höhe 

__ 

1 

__ 

1 

__ 

1 

__ 

11

_ 267,290 44,44 269 234 Knickt in 1,10_m Hö~1 

V 14X18 3,00 4014 2,5 304+2·10=324 

Va 14X18 3,oo 4014 2,5 
1-------

VI 
Via 

10x20 3,oo 4010 
10x20 3,oo 4010 
----------

1.6 f_ 301+2·10=3211 9,8X19,8=194 
1,6 l = 321 10 X 20 = 200 

2,83 113 
2,89 111 

40,0 206,0 1 0 32 243,253 28,28 254 183 
41,0 205,0 0 33 266,254 33,33 254 182 

70,0 216,0 1---0- 28 295 ~-288169 

Knickt plötzlich, Mitte 
Knickt in 1,70 m Höhe 

Kopf zerstört 

--1 1--1 1--1 1--1--1--1--1--1--11 1--~~-J~3~J 202 II Kopf zerstört 

VII 
Vlla 

18X18 3,oo 4014 
18X 18 3,oo 40 14 

5,15 62 
5,20 62 84,0 259,0 1 0 

= 321 117,8 X 18,2 = 324 
= 321 18 X 18 = 324 

1,9 
1,9 29 II 282 288 1 

VIII l 18X 1812,68140 1411,9 1_268 +2. 21,5 = 311 117,8 X 18,2 = 32415,151 60 '1109,0 1336,0 1, 0 1 7811 294 
VIiia 18X18 2,37 4014 1,9 1237+2·21,5=280 18 X 18 =324 5,20 54 124,0 383,0 1 o 76 ! 294 

65 
75 

29411257 
294 293 



w 
CXl 

Nr. Type Genaue Fläche Knieklänge 

cm' cm 

Tabelle Mr. 8 

Knick-Säulen-Hauptversuche 

1 

1 Vergleichsprismen 

! 
i -c-

1 
Pk Ok 

1 m , Alter 1 Ok p(Jd ßd 
1 

1 

: red. Alter P. 
! mittel 

cm t kg/cm' Tage kg/cm' kg/cm' Tage : kg/cm' 

Bemerkungen 

A 1 25,0 X 25,0 = 625 271 + 2 X 13 = 297 7,22 1 41 208,0 333 0 28 298 342 Kopfbruch 

2 1 B · 12,5 X 25,0 = 312,5 301 + 2 X 11 = 323 3,61 89,5 71,0 227 o 30 199 29 342 Kopfbruch 

3 1 C 1 16,0 X 25,0 = 400 631 + 2 X 10 = 651 4,62 141 1 68,0 170 0 29 149 1 342 Knickt plötzlich in Mitte 

4 A 25;0X25,0=625 271+2X14,5=300 7,22 
1 

41,5 98,0 157 1 39 144 317 36 328 II Kopfbruch 

5 B 12,5 X 25,o = 312,5 301 + 2 X 11 = 323 3,61 1· 89,5 35,0 112 11 27 103 340 36 326 , Knickt in 2 m Höhe 

6 c 16,o X 25,o = 400 631+2 X 10 = 651 4,62 141 23,o , 57,5 1 33 53 328 

7 A 

8 . B 

9 1 c 

10 

11 

12 

13 

14 

15 

A 

B 

c 

A 

B 

c 

25,o X 25,o = 625 

12,6 X 25,o = 315 

16,2 X 25,o = 405 

25, 1 X 25,3 = 635 

12,6 X 25,2 = 318 

16,2 X 25,o = 405 

25, 1X24,7=620 

12,6 X 24,8 = 312 

16, 1 X 24,7 = 398 

271 + 2 X 11 = 293 

301 + 2 X 11 = 323 

631 + 2 X 10 = 651 

271 + 2 X 11 = 293 

301 + 2 X 11 = 323 

631 + 2 X 10 = 651 

271 + 2 X 13 = 297 

301 + 2 X 11 = 323 

631 + 2 X 10 = 651 

Type A: Querschnitt 25 X 25 cm 

Type B: Querschnitt 12,5 X 25 cm 

Type C: Querschnitt 16 X 25 cm 

7,22 

3,64 

4,68 

40,5 

89 

139 

86,0 

24,0 

21,0 

137 

76 

52 

1 34 

1 33 

1 29 

7,25 

3,64 

4,68 

40,5 70,5 1 11 2 44 

89 20,0 63 2 48 

139 11 ,5 28,5 2 33 

7,25 41 

3,64 89 

4,65 140 

71,4 

16,6 

56,0 

115 

53 

141 

1 2 43 

2 39 

0 50 

198 201 

110 217 

75 207 

109 

62 

28 

103 

48 

126 

312 
296 
293 

317 

335 
335 
351 

319 

208 

39 1 208 

207 

33 
33 
48 

48 

43 
43 

305 

305 

303 

335 

Knickt in 1 ,70 m Höhe 

Knickt in 1,70 m Höhe 

Knickt in Mitte 

Knickt in Mitte 

Knickt in Mitte 

43 

57 
335 II Knickt in 1,30 m Höhe 

337 Knickt in Mitte 

1 = 2,70 m 

1 = 3,0 m 

1 = 6,30 m 

Armierung: 4 \S) 16 = 8,03 cm 2 

Armierung: 4 \S) 8 = 2,01 cm 2 

Armierung: 4 \S) 10 = 3, 14 cm 2 

,n = 1,3 °/o 

1ll = 0,6 °io 
~i = 0,8 °/0 



w 

'° 

17 

18 

19 

20 

21 

22 

23 

24 

25 

26 

27 

28 

29 

30 

31 

32 

D 

D 

E 

E 

D 

D 

E 

E 

F 

F 

G 

G 

H 

H 

2 

2 

2 

2 

2 

2 ' 
1 

9,o X 20,0 = 180 

9,1 X 20,1 = 183 

13,o X 2~,o = 325 

13,o X 25,o = 325 

8,9 X 20,0 = 178 

8,9 X 20,0 = 178 

12,9 X 24,8 = 320 

12,9 X 24,8 = 320 

25,o X 24,8 = 620 

25,0 X 25,2 = 630 

9,2 X 20,1 = 185 

8,9 X 20,0 = 178 

13,o X 25,0 = 325 

13,2 X 25,o = 330 

25,0 X 25,o = 625 

25,o X 25,0 = 625 

291 

311 

321 

299 

291 

291 

276 

299 

289 

316 

311 

311 

298 

298 

289 

316 

Tabelle Mr. 9 

Knicku~gshauptversuche 

96,5 

133,0 303 

303 

312 

293 

325 

325 

Bemerkungen 

Ausbiegung vor Bruch 

Abscheeren 
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20. Oktober 1931 

Tabelle Nr. 10 

Säule Nr. 11 m = 2 Schneidenlager 

Stoppani-, Zivy-Durchbiegungsmesser 1 1 . li Last II Huggenberger-Dehnungsmesser 

1 

mm __ Libelle 1 Bemerkungen 

oben 11 Mitte II unten St 1 St 1 Z 1 Z 1 Z 1 St 1 St 1 Lo 1 Lu 
1 

-t-11 V 1 h 1 V 1 h 11 V 1 h II V 1 h 1 V 1 h 1 1 2 1 3 1 4 1 5 1 6 1-,-1 360'T. 1 360'll
1 

1 11 1 II 1 1 1 1 1 1 
1 II 1 1 ·-~1, 

1,0 0 1 0 0 0 0 0 0 1 0 0 0 0 0 ' 0 0 0 0 ' 0 ' 0 0 

5,o + 10,0 i + 9,o - 3,o - 3,o + 9,o - 3,o + 3,o + 3,8 - 1,0 - 1,0 o,37 o,87 1,36 1,50 1,34 o,88 o,331 18'11" 6'35" II 

l 1 II 7,o +15,6!+14,o,- 4,o - 3,5+15,oi- 5,o + 6,0 + 6,1 - 2,1 - 2,0 o,49 1,29 2,05 2,24 1,96 1,32 o,5o 15'00" 9'09" 

9,0 + 20,91+18,1 - 6,0 - 5,0 + 20,5 - 7,01 + 9,5 + 8,5 - 2,6 - 2,2 0,64 1,72 2,75 3,05 2,62 1,86 0,69 19'28" 13'12" II 

10,0 + 24,81+22,0 - 7,o - 7,o + 24,0 - 8,2 + 12,0 ~ 9,9 - 3,0 - 2,5 o,75 2,06 3,29 3,60 3,07 2,18 o,79 21:48:: 15:00:: 

11,0 -f- 28,01+25,0 - 8,0 - 8,0 + 27,0 - 9,0 -j- 14,0 T 12,2 - 4,2 - 3,0 0,84 2,33 3,40 4,06 3,44 2,50 0,90 23 55 17 10 

12,0 -!- 32,1 + 30,0 - 9,0 - 9,0 + 32,0 -10,8 + 18,0 + 13,0 - 5,5 - 4,0 0,98 2,72 4,29 4,77 i 4,17 2,94 1,05 27'02" 20'22" 

13,o.+35,9 +32,2 -10,0 - 9,5 +36,o -13,5 +11,0 +15,5 - 6,8 - 5,5 1,11 3,08 4,85 5,44 4,81 3,37 1,20 30'05" 23·20" 
1 

14,01 + 39,9 ! + 35,0 - 13,0 - 11,2 + 41,0 - 17,7 + 24,5 + 19,0 - 8,0 - 6,5 1,29 3,61 1 5,60 6.44 5,69 3,97 1,40 34'00" 27'18" 

15,0 +43,3 

16,0 + 46,1 

17,0I +51,1 

+ 38,0 - 14,0 - 12,2 + 46,0 - 24,3 + 30,0 1 + 23,2 - 9,2 - 7,5 1,47 4, 16 6,50 7,54 

+ 40,o - 15,o - 1.3,0 + 57,o - 41,o + 33,o + 25,o - 11,6 - 8,5 1,75 4,94 7,75 9,06 

+ 43,0 - 16,5 - 14,0 + 64,0 - 49,8 1 + 36,0 + 26,6 - 13,8 1 - 8,7 2,03 5,72 9,10 10,65 

6,62 4,61 1,60 

7,90 5,47 1,90 

9,28 6,37 2,20 

38'00" 

44'38" 

50'20" 

18,o 11+55,9I+47,o1- 17,o 1- 15,o 11+72,o 1- 71,o 11+4o,o i + 32,4 I - 14,9 I- 9,3 II 2,44 l 6,92 l 11,14 l 13,o7 111,34 l 7,77 li 2,68 II 59'45" 

18,0 2,59l7,36l11,91 l13,92 i11,94 l8,18ll2,81ll1°03'00" 

32'06" 

38'30" 

44'11" 

53'10" 

55'35" 

19,o + 59,o + 5o,o - 18,0 - 16,5 + 92,0 -116 II+ 43,o 1+34,o 1- 16,01-=_1~,o 112,9018,40114,35 116,92 114,34 19,05113,20111°14·40" 11°ono" 

20,0 Bruch 

+ Druck _Zug 

zentr. 6 t 

Zeit 8 Min. 

Br. in Mitte 
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5. Oktober 1931 

Last 

Kopf 

r 
1,0 II o 
5,0 + 8,0 1 + 

0 1 

9,0 

8,011+14,81 + 16,0 

10,0 1 + 20,0 + 22,0 

11,5 Bruch 

Huggenberger-Dehnungsmesser 

Tabelle Nr.11 

Säule Nr. 12 m = 2 Schneidenlager 

S!oppani-, Zivy-Durchbiegungsmesser 
mm 

Mitte Fuss St St Z Z Z Z St St 

u 0 u 0 u 0 u 0 u 1 2 3 4 5 6 8 9 

0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 0 

- 2,6 1 - 3,o 11 + 12,0 1 + 16,2 1 - 8,o 1 - 7,2 11 + 8,8 1 + 8,7 1 - 2,7 1 - 2,9 

-5,511 +22,81+30,21-20,01-11,7]I+16,61+16,51-5,3 -5,6 

- 7,5 1 + 30,4 + 38,2 - 35,0 - 27,0 1 + 22,5 + 22, 1 1 - 7,7 - 7,9 

-4,9 

-6,9 

+ Druck _Zug 

Tabelle Nr. 12 

last 

-1-SPo 

Spiegel 

1 
Spu 

-

1 
t cm 

-·· 

1,0 0 0 
5,0 0,60 0,65 
8,0 1,15 1,20 

10,0 1,60 1,70 

- 0,02 l 0,70 1 3,20 

- 0,01 11,3216,20 

0 1,72 8,55 

·1 

5,31 6,13 5,53 3,40 0,73 0,19 

10, 12 11,64 10,29 6,40 1,57 0,351 

13,97 15,93 14,15 8,70 2,16 0,43 



Q Q' 

H ?' 

B 

Fig. 1 

Gelenkig gelagerter Slab in Gleichgewichlslage 
durchgebogen; Belasfung schief zur Slabaxe 

Mi =Ztt'J=Clo'J 

L,än9en-Reduktionsmasstab r= -1L. = J1.. 
fitfa 'h" 

Fig. 3 b 

Fig. 2 

Besfimmung der grössfen Exzenfrizifälen 
für verschiedene Schniffe 

Endpunkfe auf einer Kurve 

Fig. 3 a 

......... , ........ 
'-. 

'· \ ---------------.1 

Fig. 4 

fa<ci 

Mn 

Fig. 3 c 

Spannungsverfeilungen über den 
Quersehnil! 

Besfimmung der ausgebogenen S!abaxe 

42 

Mi 



Gi. 
300 l!IIJ 

200 ZlIIl 

100 l[ffi 

0,2 

Fig. 6 

Spannungsverteilung 

Q4 Q6 Oß 1,0 \2 1,4 

Fig. 5 

Spannungs-Dehnungs-Diagramme 
für Beton und Rundeisen 

Fig. 8 

300M/crr1 

1,6 1,70 %0 

Fig. 7 

Spannungsverteilung 

Kurven der inneren Momente für verschiedene Grundspannungen 
als Funktionen der Randlaserdehnungen 

43 



] 
~ f(; 

Bestimmung 

44 

r0[; 

Gl ==:i 
a.., Ir 

G L ~ 
~ 

G 

!~ 
1 

:iv 

Fig. 9 Fig. 10 Fig. 10 a 

des Schubmoduls G Einfluss der Querkraft auf die Biegelinie 

pj3d =225 Ktfcrri 

)J.=1% 
1'1rr P. -:-----!. 

f-----/ 

i / 
i ( 
i \ 
i \ 

1 \ 

1 _____ _ 

Fig. 11 

Knickspannungskurve: Säulenfuss gelenkig 



Fig. 12 

Bestimmung der ausgebogenen Stabaxe 

Fig. 13 

Einfluss der Querkraft auf die Biegelinie 
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Fig. 15 

Knickspannungskurven: Säulenluss eingespannt 
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Fig. 14 

Bestimmung der kritischen Exzentrizität 
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i 1 
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Fig. 16 

Bestimmung der kritischen Exzentrizität in der 

Grenzlage 
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Knickspannungskurven: Kraftrichtung parallel der Stabaxe 
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Fig. 20 

Knickspannungskurven: Kraftrichtung parallel der Stabaxe 



k~ 
,{nf r-----l 
l50 t-------t-___,.,.,.,_..,..._,_ 

)J.=1% 

50 100 150 200 

Fig. 21 

Knickspannungskurven: Kraftrichtung parallel der Stabaxe 
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Fig. 22 

Knickspannungskurven: Kraftrichtung parallel der Stabaxe 
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Fig. 23 

Kurve der inneren Momente Mi; 

Ma-Gerade als Sekante und Tangente 
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Fig. 25 

Gerade der inneren und 
äusseren Momente 
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50 00 150 200 
Fig. 27 

Knickspannungskurven für zentrischen Kraftangriff 

t 

Fig. 24 

Stabaxe als Teilstück einer 
Sinuslinien-Welle 

p 

p 
Fig. 26 

Kurven der inneren und 
äusseren Momente 

Fig. 28 

Spannungsverteilung bei zentrischem Druck 
nach unendlich kleiner Ausbiegung 
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Fig. 29 

Spannungs-Dehnungs-Diagramme 
von Rundeisen 
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Fig. 31 
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Fig. 30 

Spannungs-Dehnungs-Diagramme, 
gemessen an Betonprismen, bei stetig steigender Last 
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Fig. 32 

Spannungs-Dehnungs-D'iagramme von Betonprismen 
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Bruchlasten: 

Fig. 34 
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Druck-Stauchungskurven für Betonprismen 

2'.t. 

Faserverkürzungen in einem exzentrisch 
gedrückten Betonprisma 

Fig. 35 

Spannungsverteilung in einem exzentrisch 
gedrückten Betonprisma 
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Eigengewichts-Ausgleich einer 
horizontal gelagerten Säule 

p -
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Fig. 37 Fig. 38 

1. Hauptserie 2. Hauptserie 

Säule Nr. 7 Säule Nr. 27 

F 25/25 cm; 1 = 2,70 m F 9/20 cm; 1 = 3,11 m 
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Fig. 39 

Ausgeknickte Säule in der liegenden 100 t Presse 

1. Hauptserie 
Säule Nr. 12 

F = 16/25 cm; 1=6,31 m 
(nach Wegnahme der Aufhängungsvorrichlung) 
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Fig. 44 

Einfluss der Beton-Bruchdehnung 
auf die Knickspannungskurven 
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Fig. 45 

Einfluss der Belastungsfolge 
auf die Knickspannungskurven 
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Knickung - Versuchsergebnisse 
2. Hauptversuche 
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Fig. 43 
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Säule Nr.s 
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Fig. 46 
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Gemessene Biegelinien 
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Knickspannungskurven und Sicherheitsfaktoren 

verschiedener Eisenbetonbestimmungen 




