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Vorwort 

Hochgeehrte Herren! 

Zur 54. Tagung, der zweiten Stahlbautagung, 
welche im Zeichen der Gemeinschaftsarbeit 

des Schweiz. Verbandes für die Materialprü
fungen der Technik, 

der S. 1. A. - Fachgruppe der Ingenieure für 

Stahl- und Eisenbetonbau und 
der Technischen Kommission des Verbandes 

Schweiz. Eisenhoch- und Brückenbau
anstalten 

steht, heisse ich Sie alle, Gäste und Mitglieder 
der drei Fachvereinigungen, bestens willkom
men und entbiete den Referenten unserer heu
tigen Tagung, 

unserem in der Schweiz und international 
hochgeschätzten Gaste 

Herrn Dr. F. Bleich, Wien, und 

unserem für den Eisenbau unseres Landes 
verdienten Kollegen 

Direktor P. Sturze n egge r, Zürich, 

besonderen Dank und herzlichsten Willkomm
gruss in unserer Mitte. 

Die Baukunst des 19. und 20. Jahrhunderts, 
des Zeitalters des Stahles, stützt sich auf die 
Lehren der Statik als einer Wissenschaft, im Ge·
gensatz zur Baukunst vorausgegangener Zeiten, 
welche mehr das rein könstruktive und künst
lerische Können zum Ausdruck brachte, ohne 
Anspruch auf rationelle Konstruktionen zu er
heben. 

Den steten Forlschritten der Hüttentechnik, 
namentlich in der Zeitspanne von 1850-1890 
- Gusseisen, Schweisseisen, Siemens-Martin
Stahl, Thomasstahl und hochwertige Stähle der 
Gegenwart - verdanken wir den heutigen 
Flusstahl, ein Baustoff, welcher der Gleichmäs
sigkeit seines Gefüges, seiner hohen Bruch
festigkeit und seines hervorragenden Dehnungs
vermögens wegen, sowie dank den eingehend 
erforschten Festigkeits- und Verformungseigen
schaften bestimmt war, die Lehren der Statik zu 
befruchten und zu fördern. 

In das Jahr 1854 fällt auch der Beginn des natio
nalen schweizerischen Eisenbaues in den Kon
struktionswerkstätten der Schweiz. Zentralbahn 
in Olten und der Brückenbauanstalt von Bonzon 
& Fils in Yverdon. 

Im Jahre 1859 wird den von Prof. K. Culmann 
(1821-1881) am Eidg. Polytechnikum in Zürich 
gebrachten neuen Methoden der graphischen 
Statik in der Ingenieurwelt grösste Beachtung 
zuteil. 

Der Stahlbau wird wie kein anderes Gebiet 
des Bauwesens von der wissenschaftlichen Er
kenntnis geleitet. Sein Grundsatz ist: 

rationelle Konstruktion 

und daher atmet er auch jene Wahrheit, welche 
Grundbedingung für jedes materielle Leben und 
künstlerische Gestalten ist. 

Die Stahlbauten sind der Ausdruck der Festig
keit, des Tragvermögens ohne Masse. Infolge 
der Eigenart seiner auf strenger Logik aufge
bauten Konstruktionen genügen dem Stahlbau 
Formen früherer Stilperioden nicht. Die heutigen 
Eisenbauten spiegeln den Formwillen und Stim
mungsgehalt wider, die mit den Ansprüchen 
und Bedürfnissen unseres vorwärtsdrängenden 
Lebens so eng verwachsen sind, und verkörpern 
einen ansehnlichen Teil des Geistes unserer Zeit. 

Die allerletzte Zeit brachte dem Brücken- und 
Hochbau in ausgiebiger Weise hochwertige 
Konstruktionsstähle und als Neuheit das Schweis
sen neben dem Nieten als Verbindungsmittel. 

Die Lösung alter Probleme wird durch neue 
materialtechnische und konstruktive Aufgaben 
bereichert. 

Wie zu Beginn, um die Mitte des vorigen 
Jahrhunderts, wird auch der Stahlbau der Ge
genwart vom materialtechnischen Fortschritt, 
verbunden mit konstruktivem Können, be
herrscht. 

Auf theoretischer Erkenntnis aufgebaute Ge
setze, materialtechnische Forschung im Labora
torium und Erfahrung am ausgeführten Bauwerk 
müssen auch im Stahlbau in engste gegensei
tige Beziehung gebracht, zu einer unzertrenn
baren Einheit vereinigt werden. 
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Herr Dr. Bleich wird uns, aus der Quelle seiner 
reichen Studien, seiner Kons'fruktionspraxis und 
Erfahrung schöpfend, über das Thema 

«Theorie und Versuchsforschung 
im Stahlbau» 

den ersten Bericht der heutigen Tagung mit 
einem Ausblick in die Zukunft des Stahlbaues 
erstatten. Sein Vortrag wird als Bericht Nr. 33 
des S. V. M. T. erscheinen. 

Die zweite Berichterstattung «Die Entwicklung 
des Stahlskelettbaues in der Schweiz und die an 
solche gestellten Forderungen» bewegt sich ge
wollterweise in engerem Rahmen; sie behandelt 
das Problem des 

Stahlskelettbaues 

von der konstruktiven und wirtschaftlichen Seite 
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aus. Das Thema ist sehr aktuell, insbesondere 
des Kampfes wegen zwischen Stahlskelettbau 
und Eisenbetonskelettbau. 

Noch in diesem Jahre soll in unserem Kreise 
auch eine Berichterstattung über Eisenbetonske
lettbau erfolgen. Auch mit Rücksicht auf diesen 
Umstand sind wir Herrn Direktor Dipl.-Ing. P. 
Sturzenegger für seine heutige Berichterstattung 
zu ganz besonderem Danke verpflichtet. Sein 
Bericht wird in der Zeitschrift «Ossature metal
lique» Bruxelles unter dem Titel «L' evolution de 
la construction a ossature metallique en Suisse» 
im Jahre 1935 erscheinen und sämtlichen Mit
gliedern des S. V. M. T., Teilnehmern an der 
54. Tagung und Interessenten zugestellt werden. 

ZORICH, den 17. April 1934. 

M. Ros. 



Theorie und Versuchsforschung im Stahlbau 
1

) 

Von Dr. Ing. F. B 1 eich, Wien. 

Auszug 

Einleitend wird der Unterschied zwischen statischen Versuchen und Versuchen an Modellen besprochen und 
als Beispiele die Knickversuche Tefmajers den Knickversuchen Karmans gegenübergestellt. 

Verschiedene Probleme des Stahlbaues werden in Hinsicht auf ihre Bedeutung für die Wirtschaftlichkeit dieser 
Bauweise .und mit Rücksicht auf die Aussichten ·ihrer Klärung durch Theorie und Versuch erörtert. 
1. Das Problem der Bemessung statisch unbestimmter Systeme unter Berücksichlig.ung der Plaslizifäfseigen

schaften des Stahles (Traglastverfahren). Die beiden lheorefischen Sätze, auf die sich das Verfahren sfüfzf; 
die bisherigen Versuche; Vorschläge für künftige Versuche. 

2. Erforschung der Bemessungsregeln für die Gestaltung der Auflagsquader in Eisenbeton für grosse Belastungen 
im Stahlbau. Hinweis auf die Unwirtschaftlichkeit der bisherigen Bauweisen. 

3. Theoretische und versuchsfechnische Erforschung der Rahmenecke im Stahlbau. Die Theorie des gekrümmten 
Stabes; die VerteHung der Längsspannungen im Ouerschnift; Fragestellung für zukünftige Versuche. 

4. Problem der Kraftausbreitung. Kraftausbreitung und Kraftabbau in genieteten ·und geschweissfen Staban
schlüssen; Bedeutung der Klär•ung der Spannungsverteilung in geschweisslen Amchlüssen in Hinsicht auf die 
Ermüdungsfestigkeit der Schweissverbindungen; Versuchsprogramm f.ür Versuche mit geschweissfen Verbin· 
dungen; Spannungsverteilung in Trägerrosfen mit Blechabdeckungen; Versuchsprogramm. 

5. Offene Stabilifäfsprobleme des Stahlbaues. Kipperscheinungen bei Rahmenkonsfr·uktionen; Vorschläge für 
Versuche. Stabilität von Piaffen in Druckstäben und in auf Biegung beanspruchten Trägern; Die Bemessung 
der Aussfeifungen; Versuchsprogramm. 

Sommaire 

Dans l'infroduclion an eludie Ja difference entre des essais sfafiques et des essais execufes sm modeles, et 
comme exemple, an compare les essais au flambage de Tefmayer et ceux de Karman. 

Differenfs problemes que l'on renconfre dans Je domaine des conslrucfions melalliques sonf discutes au 
poinf de vue des avanfages economiques, et en considerafion des perspecfives que l'on a de les resoudre 
lheoriquemenf et experimenfalemenf: 
1" Le probleme de Ja delerminalion des dimensions de sysfemes hyperslatiques en tenanf campte des propriefes 

plasliques de l'acier. Les deux proposilions theoriques sur lesquelles le procede es! base; les essais execules 
jusqu'a presenf; proposifions pour des essais futurs. 

2° Etude approlondie des regles qui servenf a delerm iner les dimensions permeltanf de consfruire les blocs 
de fondalion en beton arme devanf supporfer des charges elevees des consfrucfions mefalliques. Crifique 
de differenfs genres de conslruclion, donf an faif remarquer Ja ma•uvaise renf,abilife. 

3° Etude theorique et experimentale de l'angle du porfique dans les conslrucfions mefalliques. La theorie des 
barres courbees; .Ja repartifion des fensions longitudinales dans ia seclion transversale; formulation des ques
fions pour des essais fulurs. 

4° Probleme de Ja reparlilion des forces. Dislribution et diminulion des lorces dans des assemblages rives au 
soudes. Problemes de Ja reparlilion des fensions dans des assemblages soudes et son imporfance au poinf de 
vue de la resisfance a la fatigue (endurance). Programme d'essais de faligue des assemblages soudes. Repar
ntion des tensions dans des sommiers mef,alliques avec couverlures de !öle; programme d'essais. 

5° Problemes de slabilite a resoudre dans Ja conslrucfion mefallique. Phenomenes de perles d'equilibre dans 
les consfr·ucfions de portiques; proposilions pour des essais. Stabilife de plaques dans des pieces comprimees 
et dans des poufres sollicilees a Ja flexion; Ja defermination des dimensions des elemenfs de raidissemenl; 
programme d'essais. 

Sommario 

Nell' inlroduzione viene fraffafa la differenza ehe corre fra prove sfafiche e prove su modelli e, come esempio, 
sono messe a confronfo Je prove di flesso-pressione di Tefmayer con quelle di Karman. 

Diversi problemi nelle cosfruzioni mefalliche sono inoltre disoussi dal punfo di visfa del vanf·aggio economico 
con ri9uardo ai proposifi di una soluzione per via lecnica e sperimenlale. 
1° II problema della deierminazione delle dimensioni nei sisfemi ipersfafici, tenendo confo della plaslicita dell' ac

ciaio. Le due proposizioni leoriche, su cui e basale il procedimenfo; Je prove finora eseguife e le proposfe 
per esperimenfi fuluri. 
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2° Studio completo delle regole per la determinazione delle dimensioni dei blocchi di fondazione in cemento 
armato adatti ai gr·andi carichi delle costruzioni metalliche. Cri!ica dell' irrazionalita dei sistemi di costruzione 
finora adotla!i. 

3" St·udio !eorico e tecnico-sperimentale degli angoli dei por!ali nella cos!ruzione metallica. La teoria delle barre 
incurvate; la ripar!izione delle !ensioni longitudinali nelle sezioni trasversali; propos!e di quesiti per future prove. 

4° Problema della riparlizione delle forze. Dis!ribuzione e di:ninuzione delle forze nei raccordi chioda!i e saldati. 
lmporlanza del problema della riparlizione delle tensioni nei raccordi saldati, con riguardo alla resistenza alla 
fa!ica; programma di prove di resis!enza alla fa!ica per raccordi salda!i. Riparlizione delle tensioni nelle travi a 
!raliccio con coperlura in lamiera. 

5° Problema di stabilita non ancora risol!i nelle cos!ruzioni metalliche. Fenomeni di perdita d'equilibrio nelle co
struzioni di porlali; propos!e per delle prove. S!abilita ·delle pias!re nelle membrature compresse e nelle travi 
sollecitate a flessione; determinazione delle dimensioni negli elemen!i di irrigidimento; programma delle prove. 

Summary 

The difference between sta!ic tests and experiments on models .js first disoussed, and as examples the buckling 
!es!s of Tetmajer and of Karman are compared. 

Various problems of steel cons!ruclion are discussed wi!h reference to their imporlance in regard to the 
economics of this mode of cons!ruclion and from the point of view of the prospecls of lheir elucidation by theory 
and experimen!. 
1. The problem of the dimensioning of statically inde!erminate systems, having regard to the plas!ic properlies 

of steel (load-bearing me!hod). The !wo theoretical proposilions on which the method is based; previous 
experimen!s; proposals for f.utme researches. 

2. lnvesliga!ion of the rules of dimensioning for lhe foundation of ferro-concrete for heavy loads in steel construc
tion. lndica!ion of the lack of economy of previous cons!ruclional me!hods. 

3. Theore!ical and experimental investigation of the frame corner in steel construclion. The theory ol the curved 
bar; the distribution of longitudinal stresses across lhe cross-seclion; problems for fu!ure research. 

4. The problem of the diffusion of stress, the diflusion and reduclion of s!resses in riveted and welded bar junc
!ions; imporlance of determining !he stress dis!ribution in welded junclions in regard to !he fatigue strength of 
welded joints; experimental programme of tes!s with welded joints; s!ress dis!ribu!ion in J,af!ice girders wi!h 
cover plates; experimental programme. 

5. Problems of stability in steel construclion. Tilting phenomena in frame strudures; proposals for experiments. 
Stabili!y of plales in compression members and in girders subjecled to bending; design of stiffeners; experi
mental programme. 

Bericht 
In der bald hundertjährigen Geschichte des 

Stahlbaues ist manche Seite den Versuchen ge
widmet, die zur Gewinnung der Grundlagen 
und Erfahrungen dienten, um Stahlbauten spar
sam und ausreichend sicher ausführen zu kön
nen. Ueberblickt man die Versuche, die etwa 
bis zum Ende des 19. Jahrhunderts im Stahlbau 
durchgeführt wurden, so sind es, von wenigen 
Ausnahmefällen abgesehen, im wesentlichen 
drei Gruppen von Fragen, die Forschern und In
genieuren als wichtig erschienen. 
1. Probleme der reinen Materialforschung, wie 

z. B. Zusammenhang zwischen Spannung und 
Dehnung, Elastizitäts- und Bruchgrenze, Ein
fluss wiederholter Belastung usw. 

2. Festigkeit von Nietverbindungen. 
3. Knickfestigkeit einfacher und zusammenge

setzter Stäbe. 
Die Fragestellung bei diesen Versuchen war 

von rein praktischen Gesichtspunkten diktiert, 
das Streben ging nach Gewinnung von einf a-

chen summarischen Regeln, ob es sich um eine 
Nietverbindung oder um einen Druckstab han
delte. Ein tieferes Eindringen in das eigentliche 
Wesen der einzelnen Probleme - es gab na
türlich auch Ausnahmen - lag nicht in der Ab
sicht der Forscher, war auch nicht Zweck dieser 
Versuche und war auch mit Rücksicht auf die 
vielfach noch fehlende theoretische Klärung 
nicht immer möglich. 

Eine bedeutende Wandlung trat um die Jahr
hundertwende ein. Die Fortschritte im Stahl
bau, neue Bauaufgaben erweckten das Interesse 
der Forscher für Probleme, die bisher weniger 
beachtet wurden. Die Forschung geht von da an 
in die Tiefe. Eigentliche Probleme der Elastizi
tätstheorie und Festigkeitslehre aber von aus
serordentlicher Bedeutung für den Stahlbau sind 
es, die die Forscher vielfach beschäftigen. Die 
Erkenntnis halte sich Bahn gebrochen, dass ne
ben Fachwerktheorie, Stabbiegung und Knick
problemen auch eine Reihe anderer Fragen, die 

1) Vortrag, gehalten am 17. April in Zürich in der 54. Diskussionssitzung, gemeinsam veranstaltet vom Verband 
Schweiz. Brückenbau- und Eisenbau-Fabriken, der S. 1. A. Fachgruppe der Ingenieure für Stahl- und Eisenbeton
bau und dem Schweiz. Verband für die Materialprüfungen der Technik. 
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mehr Bezug auf die Einzelheiten des Stahlbaues 
nehmen, experimentell geklärt werden müssen. 

Ich will keinen Rückblick über das bisher Er
reichte in den zum Teil als abgeschlossen zu 
befrachtenden Grundfragen des Stahlbaues 
bringen; vielmehr ist es meine Absicht, eine 
Reihe von Einzelfragen aus der Fülle von Pro
blemen zu erörtern, die sich täglich und stünd
lich dem praktisch tätigen Ingenieur bei seiner 
Entwurfsarbeit aufdrängen und deren Erledigung 
im Interesse der Sicherheit und der Wirtschaft
lichkeit der Stahlbauweise erwünscht erscheint. 

Bei den meisten Problemen, von denen ich 
hier sprechen werde, ist es wohl möglich, sich 
aus theoretischen Ueberlegungen heraus eine 
Lösung der Aufgabe zu beschaffen, aber die 
unerlässliche Bestätigung der theoretischen Er
gebnisse durch den Versuch fehlt vielfach. Die 
Theorie der Baukonstruktionen ist keine eigent
liche mathematische Wissenschaft, sie ist und 
bleibt eine Erfahrungswissenschaft, in der Me
chanik und Elastizitätstheorie nur unentbehr
liche Hilfsmittel sind, um in die Fülle von Er
scheinungen Ordnung zu bringen und die Ver
suchsforschung systematisch zu führen. 

Die Aufgaben der Versuchsforschung im Stahl
bau sind natürlich noch lange nicht gelöst. Neue 
Konstruktionsformen und Herstellungsverfahren 
schaffen immer wieder neue Fragestellungen. 
Aber noch ein zweites: Die stete Erhöhung der 
zulässigen Beanspruchungen, die die Wirtschaft
lichkeit der Stahlbauten steigern soll, um die 
Wettbewerbsfähigkeit mit anderen Bauweisen 
zu erhöhen, zwingt uns, immer genauer und ge
nauer zu rechnen. Auch Sie haben die Absicht, 
in der Schweiz eine nicht unbeträchtliche Er
höhung der zulässigen Beanspruchungen vorzu
nehmen. Konnte man sich bei 1000 oder 1200 
kg/cm 2 Beanspruchung in den Hauptteilen un
serer Stahlbauten mit einer gefühlsmässigen Be
messung gewisser Einzelheiten begnügen, so 
laufen wir heute bei Beanspruchungen von 1400 
und 1600 kg/cm 2 Gefahr, jene Stellen, wo Span
nungsspitzen auftreten, in gefährlicher Weise 
zu überlasten oder Material zu verschwenden, 
wenn wir nicht in der Lage sind, uns über das 
Spiel der Kräfte an solchen Stellen Aufschluss 
zu verschaffen. 

Der Erfolg einer Versuchsreihe hängt in erster 
Linie von der Fragestellung ab. Die richtige Fra
gestellung ist aber nur dann möglich, wenn das 
Problem, dem der Versuch dienen soll, in seinen 

inneren Zusammenhängen vollkommen erf assl 
ist. Wohl gibt es Zeiten in jedem Gebiete 
menschlichen Schaffens, wo zunächst nur la
stende Versuche möglich sind, um so die ersten 
Erfahrungstatsachen zu sammeln. Ich erinnere 
hier an die Versuche Wöhlers und Bauschingers 
auf unserem engeren Fachgebiete. Derartige 
Versuchsreihen, die ich als statistische Versuche 
bezeichnen möchte, haben den Zweck, gewisse 
einfache Gesetzmässigkeiten zu erkennen und 
ein Einfühlen in die Materie zu ermöglichen, 
Der Vorgang ist primitiv, zeitraubend und kost
spielig. Leider wurde diese Methode oft auch 
in Zeiten benützt, wo mit zWeckmässigen Ver
suchshypothesen auf einfacherem Wege um
fassende Ergebnisse hätten erzielt werden kön
nen. Dies soll kein Vorwurf gegen jene Forscher 
sein, die in mühevoller Kleinarbeit grundle
gende Zusammenhänge fanden. Ihre Verfahren 
sind aus der Einstellung ihrer Zeit heraus zu ver
stehen. 

Ein klassisches Beispiel für den Unterschied 
der beiden Arten der Versuchsforschung, die ich 
hier im Auge habe, bilden die Versuche Te t -
m a j er s und Karmans auf dem Gebiete der 
KnickfestigkeiL 

An Hunderten von Versuchen mit Stäben aus 
Schweisseisen und Flusseisen versuchte Tet
majer die Gesetze der Knickfestigkeit festzustel
len, wobei die Fragestellung im wesentlichen 
die war: 
1. Stimmen die auf Grund der Eulerformel er

mittelten Tragfähigkeiten schlanker Stäbe 
(elastischer Bereich) mit den beobachteten 
Knicklasten überein und wie weit geht der 
Geltungsbereich der Eulerformel? 

2. Welche Gesetzmässigkeiten beherrschen den 
unelastischen Bereich, d. h. besteht hier ein 
genügend einfacher und eindeutiger Zusam
menhang zwischen der Schlankheit A und der 
Knickspannung a„ und welches ist diese Be

ziehung? 
So präzis die Frage 1 gestellt war, so wenig 

kann die Fragestellung 2 befriedigen, da sie kei
nen Leitgedanken enthält, in welcher Weise alle 
anderen neben der Schlankheit in Frage kom
menden Verhältnisse des Druckstabes beurteilt 
werden sollen. Tetmajer war deshalb genötigt, 
eine Unmenge von Stäben unter allen möglichen 
Bedingungen zu erproben, um die von ihm ge
suchten Gesetze zu erkennen. So gelang es ihm, 
die beiläufigen Zusammenhänge zwischen X und 
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ok, die er durch seine Geradelinien-Formel zum 
Ausdruck brachte, aufzufinden, aber, und das ist 
entscheidend, nur für jene Baustoffe, auf die sich 
seine Untersuchungen bezogen. Die allgemei
nen Gesetze der Knickfestigkeit im unelasti
schen Bereiche waren auf diesem Wege nicht 
zu entdecken. 

Betrachten wir im Gegensatze hierzu die Ver
suche Karmans und ihre Bedeutung für die Er
kenntnis auf dem Gebiete der Knickfestigkeit. 
Es war die Idee Engessers, die Knickspannungs
linien in Zusammenhang mit dem Spannungs
dehnungsdiagramm zu bringen. So gelang es 
ihm, auf Grund einer Stabilitätsbetrachtung die 
unbeschränkte Gültigkeit der Eulerformel in einer 
etwas verallgemeinerten Gestalt auszusprechen. 
Um die Bedeutung Engessers richtig zu erfassen, 
müssen wir uns vor Augen halten, dass vor 40 
Jahren, und noch lange nachher, das Knickpro
blem im unelastischen Bereich ganz allgemein 
als ein Spannungsproblem und nicht als ein Sta
billtätsproblem betrachtet wurde. 

Engessers ·Gedankengänge blieben aber in 
grösseren Kreisen unbeachtet, bis Karman die 
Bedeutung derselben richtig erfasste und durch 
sehr genau durchgeführte Versuche die von En
gesser aufgestellten und von ihm noch schärfer 
mathematisch formulierten Zusammenhänge be
wies. Mit wenigen Versuchen, Karman erprobte 
nur eine Handvoll kleiner Stahlstäbe mit Recht
eckquerschnitt, war das ganze Knickproblem des 
geraden Stabes im unelastischen Bereich er
schlossen. Karman gab allerdings keine für die 
Praxis unmittelbar brauchbare Zahlenformel, 
aber er zeigte den Weg, wie die notwendigen 
Zahlenreihen für jedes Stahlmaterial aus einf a

chen Druckversuchen leicht bestimmt werden 
können. Durch die Versuche wurde aber ein
wandfrei festgestellt, und darin liegt die über
ragende Bedeutung der Theorie Engessers und 
der Versuche Karmans, dass die Behandlung von 
Knickproblemen im unelastischen Bereich von 
der üblichen Differentialgleichung der elasti
schen Linie ihren Ausgang nehmen kann, wenn 
man nun an Stelle des unveränderlichen Moduls 
E einen von der Knickspannung abhängigen 
Modul T einführt. Damit wurde für die theore
tische Erörterung verwickelter Probleme der 
Knickfestigkeit eine sichere Grundlage geschaf
fen, die ihrerseits wieder die Versuchsforschung 
auf diesem Gebiete auf eine ganz neue Basis 
stellte. 
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Ich habe mit Absicht etwas ausführlicher über 
die Versuche Tetmajers und Karmans gespro
chen, um recht deutlich den von mir früher be
tonten Unterschied zwischen den beiden Metho
den der Versuchsforschung an zwei Fällen dar
zutun, in denen die beiden Methoden beson
ders rein zum Ausdruck kommen. Die Schluss
folgerung liegt auf der Hand: Kein Versuchspro
gramm ohne vorangehende gründliche theore
tische Klärung. Die Fragestellung hat von einer 
wohlüberlegten Theorie auszugehen. Der Ver
such kann dann immer in einfachster Form an 
wenigen Modellen, also mit verhältnismässig 
geringen Kosten durchgeführt werden. Der Ver
such kann die Theorie bestätigen oder nicht. Im 
letzteren Falle liefert er Anhaltspunkte für die 
Abänderung der Theorie, wirkt also berichtigend 
auf dieselbe. In dieser steten Wechselwirkung, 
in diesem sich gegenseitigen Befruchten von 
Theorie und Versuch sehe ich die Ursache für die 
ausserordentlichen Fortschritte, die gerade auf 
dem Gebiete des Stahlbaues in vielen Fragen in 
den letzten drei Jahrzehnten gemacht wurden. 
Beispiele brauche ich hier nicht zu nennen. Ge
rade Sie sind hier in der Schweiz oft genug die
sen Weg gegangen und haben auf diesem 
Wege Bleibendes geschaffen. 

" " " 
Ich gehe nun zu dem eigentlichen Gegen

stand meines Vortrages über. Aus der Fülle der 
offenen Probleme des Stahlbaues werde ich 
zwanglos einige Gruppen herausgreifen, um 
ihre Bedeutung für den Stahlbau und die Aus
sichten für deren Klärung durch Theorie und 
Versuch zu erörtern. Ich werde mich im wesent
lichen auf Probleme beschränken, von denen ich 
annehme, dass weitere Aufhellung oder endgül

tige theoretische Lösung derselben einerseits, 
Aufklärung oder Bestätigung durch den Versuch 
anderseits im Interesse der Wirtschaftlichkeit des 
Stahlbaues gelegen sind, doch erhebe ich trotz 
dieser gemachten Einschränkung nicht den An
spruch, vollständig zu sein. Ich werde allen Pro
blemen ausweichen, die trotz ihrer Bedeutung 
für den Stahlbau doch mehr oder weniger Fra
gen der reinen Materialforschung sind, da ich 
mich nur auf den eigentlichen Stahlbau be
schränken möchte. Ich will weiters die grosse 
Gruppe jener Fragen nicht berühren, die sich 
auf die Verbindungen im Stahlbau, wie Nietun·· 
gen und Schweissungen beziehen, da ja diese 



Probleme derzeit im Mittelpunkt des Interesses 
stehen und an ihrer Aufklärung fleissig gearbei
tet wird. Von diesen Fragen brauche ich daher 
hier nicht zu sprechen. Ich werde auch das 
grosse Gebiet der Dynamik der Bauwerke nichl 
berühren, da dieses Thema allein einen Vortrag 
füllen würde. 

An erster S t e 11 e möchte ich mich einem 
Problem zuwenden, das wohl erst seit wenigen 
Jahren die Forscher im Stahlbau beschäftigt, des
sen endgültige Klärung aber meiner Meinung 
nach von ausserordentlicher Wichtigkeit für die 
Wettbewerbsfähigkeit des Stahlbaues, insbe
sondere im Bau von Hochhäusern, ist. Das ist 
das P r o b 1 e m d e r B e m e s s u n g s t a t i s c h 
unbestimmter Tragwerke unter Be
rücksichtigung der Zähigkeit (Pla
s t i z i t ä t ) d e s S t a h 1 e s. 

Ich habe dieses Bemessungsverfahren als 
Trag 1 a s t verfahren bezeichnet, da es die 
Bauwerksdimensionen nicht von der Einhaltung 
einer bestimmten Spannungsgrenze in allen Tei
len des Tragwerks abhängig macht, sondern die 
Sicherheit durch Vergleich der nutzbaren Last 
mit jener Last, die das Bauwerk wirklich frägt, 
(Traglast) bestimmt. Es hat sich nämlich gezeigt, 
dass unter gewissen Bedingungen in statisch un
bestimmten Systemen schon unter der Nutzlast 
örtliche Spannungserhöhungen über der Elasti
zitätsgrenze auftreten können, ohne dass die Si
cherheit des Bauwerkes hierdurch irgendwie ge
fährdet ist. Die überanstrengten Stellen werden 
durch die weniger überbürdeten Nachbarstel
len entlastet, wodurch ein Spannungsausgleich 
eintritt. Von dieser Selbsthilfe der Konstruktion 
hat man ja in einzelnen Fällen stillschweigend 
Gebrauch gemacht. So z. B. bei der Berech
nung der Nietverbindungen, die man trotz der 
ungleifhen Verteilung der Belastung auf die 
einzelnen Niete so berechnet, als wenn alle Niete 
gleichen Anteil erhalten würden. Oder bei der 
Berechnung der Fachwerke, die man ohne 
Rücksicht auf die steifen Verbindungen in 
den Knoten, also ohne Rücksichtnahme auf die 
oft sehr hohen Nebenspannungen so bemisst, 
als wenn es wirklich Gelenkfachwerke wären. Es 
erscheint daher logisch, dass man Grundsätze, 
die man in dem einen oder dem anderen Fall 
als richtig erkannt hat, und die sich bewährt ha
ben, auch ganz allgemein für alle statisch unbe
stimmten Systeme gelten lässt. Das wesentliche 
Kennzeichen der statisch unbestimmten Systeme 

liegt nämlich in dem Umstande, dass Formände
rungen eines oder mehrerer Elemente durch die 
Formänderungen aller restlichen Elemente, die 
noch ein stabiles System bilden, begrenzt sind. 
Da bei wiederholten Belastungen die Spannun
gen in diesen überanstrengten Elementen schon 
nach einigen Belastungswechseln bis in die Ela
stizitätsgrenze heruntergehen, so können keine 
unzulässigen Formänderungen eintreten. Inso
fern also bei statisch bestimmten Tragwerken die 
Streckgrenze als kritische Grenze (Dauerfestig
keit} bei Festlegung der Sicherheit betrachtet 
wird, kann auch in statisch unbestimmten Syste
men, die nach dem Traglastverfahren bemessen 
werden, die Streckgrenze als kritische Grenze 
angesehen werden. 

Schon seit 1914 hat Kazinczy in Ungarn bei 
der Bemessung von durchlaufenden Deckenträ
gern von derartigen Ueberlegungen Gebrauch 
gemacht. 1920 tritt Prof. Kist in Holland unab
hängig von Kazinczy dafür ein, dass statisch Ui1-

bestimmte Systeme nach dem Traglastverfahren 
zu bemessen wären. Aber erst 1926 werden alle 
diese Ideen durch eine Veröffentlichung M. 
Grünings zum erstenmal auf eine richtige wis
senschaftliche Basis gestellt, indem theoretisch 
nachgewiesen wurde, da s s e i n b e 1 i e b i -
ges n-fach statisch unbestimmtes 
System für irgendeine Annahme 
der statisch unbestimmten Grös
sen, also wie ein statisch bestimm
tes System berechnet werden kann. 
Die zu diesem willkürlich aus
gewählten Gleichgewichtszustand 
gehörenden statisch unbestimmba
ren Grössen stellen sich, wenn die 
Belastung gross genug geworden 
ist, durch örtliche Streckung von 
s e 1 b s t ein. Satz 1.2} Dieser Satz gilt aber 
nur für den Fall, dass immer ein und dieselbe 
Belastung in Frage kommt. Versuche von 
M a i er - L e i b n i t z und S c h a i m in Deutsch
land an Dreistützträgern, später von Girkmann 
in Wien, an einem Rahmenmodell, zeigten, dass 
die nach dem Traglastverfahren berechneten 
Traglasten wirklich vorhanden waren. Als Be
stätigung des Satzes 1 können diese Versuche 

aber noch nicht aufgefasst werden, da es keine 
Versuche mit wechselnder Belastung und Ent-

2) M. G r ü n i n g, Die Tragfähigkeit statisch unbestimm
ter Tragwerke aus Stahl bei beliebig hä'Lifig wieder
holter Belastung. Berlin 1926. 
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lastung waren. Man kann sie bestenfalls als Vor
ader Tastversuche betrachten. 

M. Grüning hat bei seinen Untersuchungen 
nur den Fall in Betracht gezogen, dass immer 
ein und dieselbe Belastung in Form von Be- und 
Entlastung in Frage kommt, ohne dies aber aus
drück! ich auszusprechen. Damit war aber der 
Stahlbaupraxis wenig gedient, denn in der 
Ueberzahl der Fälle ist mit mehreren Belastungs
fällen zu rechnen. 

Die verbreitete Meinung, dass, wenn der Trä
ger für einen Belastungsfall und für einen 
a n d er e n Belastungsfall je für sich tragfähig 
ist, er auch unbedingt tragfähig ist, wenn die bei
den Belastungsfälle beliebig oft wechseln, war 
ein Irrtum. Es geht auch nicht an, derartige wech
selnd belastete Tragwerke einfach wie statisch 
bestimmte Tragwerke zu behandeln. Die rich
tige Berechnung stützt sich auf die Maximalspan
nungs- bzw. Maximal-Momentenlinien der übli
chen Elastizitätstheorie. Die Theorie der statisch 
unbestimmten Tragwerke ist daher keineswegs 
entbehrlich, wie man im ersten Augenblick ge
glaubt hatte und wie dies der oben zitierte 
Satz 1 vermuten lässt. 

Für Tragwerke, die wechselnden Belastungen 
verschiedener Art ausgesetzt sind, gilt der fol
gende allgemeine S atz 1 1, der auch den 
Satz 1 als Sonderfall enthält: 

Ein statisch unbestimmtes System 
ist im Sinne des Traglastverfahrens 
dann tragfähig, wenn man durch 
passende Wahl der statisch unbe
stimmbaren Grössen einen Selbst
spannungszustand angeben kann, 
derart, dass in jedem Punkte die 
Summe der Selbstspannung und der 
Grösstspannung, die unter der Be
lastung entsteht, wenn das Hooke
sche Gesetz unbeschränkte Gültig
keit hätte, gerade unterhalb der 

St reck s p a n n u n g b 1 e i b t.3 ) 

Die ersten Versuche, die mit oftmals wieder
holten Belastungen arbeiteten, wurden von G. 
G r ü n i n g und E. K oh 1 4) in Hannover durch
geführt. Der Versuchsträger war ein über drei 
Felder durchlaufender Fachwerkträger mit 5 + 
7 + 5 m Stützweite. Einzelne Stäbe waren als 

3) 1-1 a n s. B 1 eich , Der Bauingenieur 1932, S. 261. 

4) G. G r ü n ·i n g und E. K o h 1 , Der Bauingenieur 

1933, s. 67. 
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Augenstäbe ausgebildet und konnten je nach 
Bedarf ausgewechselt werden. 

Das Netz des Versuchsträgers ist in Abb. 1 
dargestellt. Die Stäbe 010 und 010'1 U16, U16' 
und U11 hatten Rechteckquerschnitt und waren 
an den Enden in Bolzen gelagert. 0101 010 1 und 
U11 hatten gleich grossen Querschnitt. Die Be
lastung bestand bei allen Versuchen aus 4 glei
chen Lasten P in der Mittelöffnung, die in kleinen 
Stufen aufgebracht und abgebaut wurden. Die 
erste Versuchsreihe sollte zeigen, dass bei Bela
stung des Trägers bis zur Angleichung der 
Stabkräfte (Momentenausgleich) in den Stäben 
010 und U111 welche Belastung der Trag
last dieses Trägers entspricht, diese auch bei 
oftmaliger Wiederholung ertragen werden 
kann. Die Abb. 1 zeigt Ihnen im Diagramm die 
Ergebnisse der Dehnungsmessungen an Stab 
U17. Bei einer Knotenlast P = 1300 kg erreicht 
der Stab U11 die Streckgrenze, bei P = 1540 kg 
war die Traglast erreicht, wobei die Dehnung 
in U11 1,06 O/o betrug. Bei der nun folgenden 
abwechselnden Belastung und Entlastung (ca. 
1 OOOmal) zwischen P = 1540 und 1240 kg zeigte 
der Stab U11, wie aus Abb. 1 zu ersehen ist, voll

kommen elastisches Verhalten. Bei weiteren 
Versuchen waren die Schwingungsunterschiede 
zwischen Belastung und Entlastung bedeutend 
grösser. Auch hier zeigte sich bei zahlreichen 
Wiederholungen von Belastung und Entlastung 
vollkommen elastisches Verhalten der gestreck
ten Stäbe trotz anfänglicher Streckungen bis 
über 1,5 O/o. Diese Versuche bestätigten zunächst 
den oben ausgesprochenen Satz 1. 

Weitere Versuche mit den gleichen Versuchs
einrichtungen sollten die Wirkung zweier ver
schiedener Belastungen, die in Wechsel aufge
bracht wurden, aufzeigen. Der Träger wurde mit 
den vier Knotenlasten P in Laststufen bis 1,45 t 
belastet, bei welcher Belastung Momentenaus
gleich eintrat. Dann wurde der Träger abwech
selnd bis P = 0,50 t entlastet und bis P = 1,45 t 
wiede1·belastet. Das Verhalten war wie bei Ver
such 1. Nun wurden zwei Lastfälle geschaffen. 
Höchstlast P = 1,45 t + Hebung der Aussen
stülzen um 1 cm und ein zweiter Lastfall, Höchst
last P = 1,45 t + Senkung der Aussenstützen. 
Die Folgen der abwechselnden Belastung mit 
beiden Lastfällen, deren jeder für sich unendlich 
oft hätte erfragen werden müssen, ist aus Abb. 2 
zu erkennen. Während der Hebung stieg die 
Dehnung in U11 weiter, um während der Senkung 



von + 1 cm auf -1 cm nahezu unverändert zu 

bleiben, um neuerdings anzusteigen, wenn die 

Hebung von -1 auf + 1 vorgenommen wurde. 
Nach einigen Spielen stieg die Dehnung auf 

über 2 °/o. Jetzt machte sich die Materialverfesti

gung bemerkbar. Die Dehnungen wuchsen nur 

mehr langsam, doch ist deutlich ersichtlich, dass 

bei genügend oftmaliger Wiederholung von Be

und Entlastung schliesslich die Zerstörung des 
Tragwerkes eintreten muss. 

Mit dem hier geschilderten zweiten Versuch 

ist die früher aufgestellte Behauptung einwand

frei bewiesen, dass bei verschiedenen Bela

stungsmöglichkeiten nicht die gleichen Bemes

sungsgrundsätze gelten wie sie bei ein und der

selben, aber wechselnden Belastung in Betracht 
kommen. Die Versuche von Grüning und Kohl 

sind noch nicht abgeschlossen. Es ist anzuneh

men, dass die beiden Forscher nun daran gehen 

werden, mit der gleichen Versuchsanordnung 

auch die Richtigkeit der positiven Seite der Theo

rie d. i. Satz II, für die Bemessung bei verschie

denen wechselnden Belastungen, durch Ver

suche zu erhärten. 

Ich habe Ihnen damit in knappen Zügen -

auf Einzelheiten konnte ich ja nicht eingehen -

den Stand der Frage der Bemessung statisch 

unbestimmter Systeme nach dem Traglastverfah

ren vorgeführt. Ergänzend füge ich noch hinzu, 

dass dieses Verfahren nicht ganz graue Theorie 

geblieben ist, da in Deutschland bei der Berech

nung eiserner Träger Bemessungsregeln zugelas
sen sind, die sich im wesentlichen auf das Trag

lastverfahren stützen. In· Oesterreich sind neue 

Normen für den Bau von Stahlhochhäusern aus

gearbeitet worden, die der Bemessung des 
Stahlgerüstes und der Deckenträger das Trag

lastverfahren ganz allgemein zugrunde legen. 

Welche Bedeutung hat nun dieses Bemes

sungsverfahren für den Stahlbau? Die Ueberle

gungen, die demselben zugrunde liegen, wei

sen darauf hin, dass die statisch unbestimmten 

Träger, wie Durchlaufbalken, Rahmen, unter

spannte Träger vom Standpunkt des Traglast

verfahrens betrachtet, eine bedeutende Reserve 

an Sicherheit besitzen, da bei der gewöhnlichen 

Bemessungsweise die wertvolle Eigenschaft der 

Zähigkeit noch nicht ausgenützt erscheint. Bei 

Anwendung des neuen Verfahrens lassen sich im 

Stahlhochbau nennenswerte Ersparnisse, insbe

sondere im Trägerbau erzielen. 

Die eben erwähnten Versuche von Grüning und 

Kohl stellen einen ersten Anfang vor, die Be

hauptungen der Theorie, die mit manchem Her
gebrachten im Widerspruch steht, durch Ver

suche zu beweisen. Vor allem steht aber der 
eigentliche Beweis für den wichtigen Satz II 

noch aus. Ich halte es daher für notwendig, 
dass weitere Versuche in der Frage des Trag

lastverfahrens angestellt werden, und zwar ins
besondere mit W a 1 z träger n, denn das An

wendungsgebiet liegt in erster Linie bei den auf 
Biegung beanspruchten Trägern. Das Vertrauen 

weiter Kreise - ich denke hier auch an die in 

Betracht kommenden Behörden - zum Trag

lastverfahren kann am besten durch überzeu

gende Versuche, die die theoretischen Ueber

legungen bestätigen, geschaffen werden. 

Solche Versuche hätten sich hauptsächlich auf 

Durchlaufbalken aus Walzträgern - wobei 

kleine Querschnitte genügen - zu erstrecken, 
In Frage kommen neben Versuchen mit wieder

holten Belastungen mit etwa 1000 Wiederho

lungen auch Parallelversuche auf Dauerfestig

keit, denn die Bedachtnahme auf die Ermüdungs

festigkeit spielt bei diesem Problem insofern eine 

noch grössere Rolle als bei dem üblichen Be
messungsverfahren, da bei den Trägern, die nach 

dem neuen Verfahren berechnet werden, schon 

unter der Nutzlast an einzelnen Stellen Bean

spruchungen auftreten können, die in manchen 

Fällen in die Nähe der Streckgrenze rücken. Da

neben wären noch Stabilitätsfragen der gedrück

ten Flanschen zu klären. Als Vorversuche wären 

Biegungsversuche an einfachen I -Trägern er

wünscht, um zunächst ein Bild über die Gleich

mässigkeit oder Ungleichmässigkeit des Fliess

vorganges in den Trägerflanschen zu gewinnen. 

Diese Versuche hätten auch die Zusammenhänge 

zwischen der Spannungs-Dehnungslinie des 

Werkstoffes und dem Belastungs - Durchbie

gungsdiagramm des I -Trägers zu klären. 

Das Versuchsprogramm zu dem Problem der 

Tragfähigkeit statisch unbestimmter Träger bei 

wiederholter Belastung würde demnach um

fassen: 

1. Vorvers u c h e : Untersuchungen über die 

Spannungsverteilung in den Trägerflanschen 

bei Eintritt des Fliessens in denselben usw. 

2. H a u p t v e r s u c h e : 

a) Versuche an zwei- und dreifeldrigen durch

laufenden Balken mit I -Querschnitt mil 

wiederholten Belastungen, um die Richtig

keit von Satz 1 und Satz II zu beweisen. 
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b) Durchführung von Parallelversuchen, um 
den Einfluss der Ermüdung des Materials 
auf die Tragfähigkeit der nach dem Trag
lastverfahren bemessenen Träger festzu
stellen. 

Die Versuche 2 a) und 2 b) sind durchzufüh
ren mit Durchlaufträgern aus einem Stück und 
mit Trägern, die Stosstellen in den am stärksten 
beanspruchten Orten aufweisen, um auch den 
Einfluss der Lochung auf die Tragfähigkeit fest
stellen zu können. 

• • • 

Ich möchte nun anschliessend an die erste 
hier erörterte Frage ein zweites, verhältnismäs
sig einfaches Problem kurz besprechen, das sich, 
ebenso wie das Traglastverfahren auf eine bis
her nicht ausgenützte Materialeigenschaft des 
Betons bezieht, an welcher Eigenschaft aber der 
Stahlbau ein ganz nennenswertes Interesse hat. 

Die zulässige Beanspruchung der Auflager
steine unterhalb der Hochbaustützen wird in der 
Regel mit 30-50 kg/cm2 angenommen. Selten 
findet man höhere Werte. Die oft grossen Stüt
zenlasten, die ohne weiteres mehrere 100 t er
reichen können, erfordern dann Auflagerflächen, 
die unter Umständen 1 ·selbst 2 m2 gross wer
den. Um eine halbwegs gleichmässige Vertei
lung des Stützendruckes auf die Lagerfläche zu 
erreichen, sind kunstvolle Rippen, Versteifungen 
und Einfassungen notwendig, die Fusshöhen 
von 1/2 m bis zu 1 m bedingen und damit auch 
die Stützenhöhe vergrössern. 

Das ist alles andere als wirtschaftlich. Es ist 
seit längerem bekannt - ich nenne nur die Ver
suche G eh 1 e r s 5) vor mehr als 10 Jahren -
dass die sogenannte Schneidenfestigkeit des 
Betons etwa den zweifachen Betrag der 
Würfelfestigkeit erreicht und dass diese, wenn 
man durch zweckmässige Eiseneinlagen das 
Auftreten von Zugrissen verhindert, bis zum 
fünffachen Betrage ansteigt, dass also Flächen
pressungen von 1500 kg/cm2 und mehr ertragen 
werden. Es erscheint daher merkwürdig, dass 
im Stahlbau immer noch auf Kosten der Wirt
schaftlichkeit der Stahlkonstruktionen mit den 
früher genannten geringfügigen Flächenpres
sungen gerechnet wird, obwohl bei richtig an
geordneten Stahleinlagen die zulässige Flächen
pressung auf 150-200 kg/cm 2 hinaufgesetzt 
werden kann. 

5) W. Geh 1 er, Der Bauingenieur 1922, S. 421. 
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Ich zeige Ihnen i:unächt die praktische Aus
wirkung einer richtigen Bemessung der Auf
lagerplatte für den häufig vorkommenden Fall 
einer Hochhausstütze von 440 t Auflagerdruck. 

In Abb. 3 sehen Sie die Ausführungszeich
nung eines Stützenfusses in der vielfach üblichen 
Form. Flächenpressung in der Auflagerfläche 
etwa 30 kg/cm2 • Ob sie in Wirklichkeit trotz der 
vorsichtigen Aussteifung der Fussplatte nicht an 
einzelnen Stellen mehr beträgt, lässt sich nicht 
ausdrücklich sagen, ist aber wahrscheinlich, da 
der Fuss natürlich keinen vollständig starren 
Stempel darstellt. 

Aus Abb. 4 ersehen Sie wie der Fuss aussieht 
bei 160 kg/cm2 zulässiger Pressung des Auf
lagsquaders, also bei etwa zehnfacher Sicherheit. 
Eine 50 mm starke Platte, die dem gefrästen 
Stützenende satt ansitzt und mit diesem mit 
leichten Schweissnähten verbunden ist, bildet 
den ganzen Stützenfuss. Die Gewichtsersparnis 
beträgt, wenn man beachtet, dass die Stütze um 
etwa 50 cm kürzer wird, rund 800 kg, das sind 
drei Viertel des Schaftgewichtes des untersten 

Geschosses. 
Ein zweites Beispiel. Abb. 5 zeigt Ihnen einen 

Zwischenrost für eine Stütze mit 320 t Belastung 
im untersten Geschoss. Die rechnerische Funda
mentpressung beträgt rund 32 kg/cm2 • Gewicht 
des Rostes und des Fusses 980 kg je Stütze. 
Führt man die Stütze nach Abb. 6 aus mit einer 
50 mm starken Fussplatte, so beträgt die Oua
derpressung 110 kg/cm2 , die noch reichlich un
ter dem zulässigen Wert liegt. Die Ersparnis be
trägt rund 750 kg, was nicht viel weniger ist, als 
das Schaftgewicht des untersten Geschosses. 

Ich bin nun der Meinung, dass durch wenige 
Versuchsreihen mit rechteckigen Betonblöcken 
von einer Zusammensetzung, wie sie für den 
obersten Absatz der Stützenfundamente in Be
tracht kommt, die notwendigen Daten für die 
Abhängigkeit der Abmessungen des Druckkör
pers von der Belastung und von der Form .und 
Grösse der Lastfläche sowie die Daten für die 
Stärke und Anordnung der Bewehrung gefun

den werden können. 
In Abb. 7 a ist rechts die Wirkung einer Stem

pellast P auf einen quadratischen Betonblock 
dargestellt. Die Lastfläche geht von vorn nach 
rückwärts durch, es liegt also annähernd ebener 
Spannungszustand vor. Unter der Lastfläche 
bildet sich ein Druckkeil aus, der durch ·seine 
Keilwirkung bei der geringen Zugfestigkeit den 



Probekörper in zwei Teile zersprengt. Geh 1 er 
hat den Winkel a zu etwa 70 ° gefunden. Dies 
gilt zunächst für ebenen Spannungszustand. Es 
ist ohne weiteres klar, dass durch Einlegen von 
waagrechten Bewehrungseisen die Sprengung 
verhindert und damit die Festigkeit des Druck
körpers, wie ich schon bemerkt habe, bedeutend 
gesteigert werden kann. 

Um über die Grösse der in diesem Falle von 
der Bewahrung aufzunehmenden Zugkräfte ein 
Urteil zu erlangen, wird man von dem Span
nungszustand, wie er in einer rechteckigen 
Scheibe unter einer auf die Breite ß verteilten 
Last P auftriff und wie er durch Spannungsfrajek
forien in Abb 7 b dargestellt ist, ausgehen. Da 
das Problem theoretisch gelöst ist, ist es nicht 
schwer, einfache Regeln für die Grösse und 
Verteilung der Zugspannungen - voll ausge
zogene Spannungslinien in Abb. 7 b - anzu
geben, um richtige Anhaltspunkte für die Lage 
und die Grösse der Zugbewehrung zu erhalten. 
Derartige Ueberlegungen sind seif längerem im 
Eisenbetonbau bei der Ausbildung von Auf
lagerpunkten, Gelenken u. ä. üblich. 

Für die Ausbildung der Auflagsquadern im 
Stahlbau, gleichgültig, ob es sich um Hochbau-· 
stützen oder Brückenauflager handelt, liegt die 
Frage etwas anders. Die in der Mitte eines grös
seren Auflagerquaders in einer Rechteckfläche 
übertragene Last P, siehe Abb. 8, erzeugt im 
Betonquader einen dreiachsigen Spannungszu
stand. Eine theoretische Feststellung der Span
nungsverteilung ist denkbar für den Fall des zy
lindrischen Körpers, der in der Mitte in einer 
kleinen Kreisfläche belastet ist. Bekannt ist aber 
der Spannungszustand im unendlichen elasti
schen Körper, der durch eine Sternpeilast bela
stet ist {Problem von Boussinesq). In der Nähe 
der Last werden sich die Spannungszustände im 
unendlichen Körper und im begrenzten Körper 
nicht allzu sehr unterscheiden, so dass man aus 
dem Verlauf der Zugspannungslinien im unend
lichen Körper die Regeln für die Anordnung der 
Zugbewehrung, die hier zweckmässig eine Ring
bewehrung oder Spiralbewehrung sein wird, ab
leiten kann. 

Für den Stahlbau erscheint es nun wichtig, eine 
Reihe von Modellversuchen mit armierten Probe
körpern durchzuführen, die die aus dem Boussi
nesq' schen Problem leicht abzuleitenden prakti
schen Regeln bestätigen sollen, aus denen die 
Breite und Höhe des Auflagsquaders sowie die 

Stärke und Anordnung der Bewahrung als Funk
tion von Last- und Auflagerfläche hervorgehen. 

Das Versuchsprogramm hätte etwa zu umfas
sen (siehe Abb. 8): 
1. Reihe. 

Je zwei prismatische Versuchskörper mit den 
Abmessungen A : B = 1 und A : a = B : b = 
2 bzw. 3. 

2. Reihe. 
Je zwei Versuchskörper mit den Abmessun
gen A: B = 2 und A: a = B: b = 2 bzw. 3. 
In jeder Reihe wären 2-3 Gruppen zu unter-

suchen, die sich durch die verschiedene Anord
nung der theoretisch festgelegten Bewehrung 
unterscheiden. 

• • • 
Die starke Bevorzugung der vollwandigen 

Tragwerke im Stahlhochbau seif etwa 15 Jahren 
hat den Konstrukteur bei seinen Entwürfen vor 
eine Reihe von Fragen gestellt, die er zunächst 
mit seinen theoretischen Hilfsmitteln beantworten 
musste. Wenn ich zunächst von Sfabilitäfsproble,.. 
men, die sich beim Rahmen ergeben, absehe, 
ich komme später darauf zu sprechen, so tritt als 
besondere Aufgabe die Klärung des Spannungs
zustandes in den Rahmenecken auf, 

Von der theoretischen Seite her wurde das 
Problem der Rahmenecke in mehr oder weniger 
vollkommener Weise als Scheibenproblem be
handelt. Ich erinnere an die Arbeiten von 
P o s c h , G r Ü n i n g , J a c k so n , in neuester 
Zeit von Take o F u k u da in Tokio. Auch 
von der versuchsfechnischen Seife her wurde die 
Lösung angestrebt. Ich nenne hier nur die Ar
beiten von W i e g h a r d f und besonders die 
Feinmessungen von Pr e u s s. 

Alle diese Unfersuchungen geben vielleicht 
ausgezeichnete Unterlagen für die zweckmäs
sige Bewahrung der Rahmenecken in Betonkon
struktionen, haben aber nur heuristische Bedeu
tung für die Gestaltung und Bemessung der 
Rahmenecken des Stahlbaues. Zwischen dem 
Spannungszustand in einer ebenen Scheibe und 
dem Spannungszustand eines allseitig ausge
dehnten Körpers mit aus dünnen Blechen zu
sammengesetztem I -Querschnitt bestehen be·
deutende Unterschiede. 

Ich habe daher schon seif längerem den Ver
such gemacht, dem Problem der Rahmenecke in 
der Weise beizukommen, dass ich die Rahmen'
ecke als gekrümmten Stab befrachtet habe.6) 

6) F. B 1 e ·ich, Stahlhochbauten, Band II, S. 639. 
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Geht man von der Ueberlegung aus, dass die 

Spannungsverteilung an der Innenseite der 

Krümmung nur wenig beeinflusst wird von der 
Material- und Spannungsverteilung an der Aus

senseite, so liegt es eben nahe, die Rahmen

ecke durch einen etwas kreisförmig gekrümm

ten Ringteil zu ersetzen. Siehe Abb. 9. 

Für die Berechnung der Spannungen im Be
reiche des Innengurtes stehen dann die aus der 

technischen Festigkeitslehre bekannten Glei

chungen der Biegungstheorie des gekrümmten 

Stabes zur Verfügung, die auf der Annahme des 
Ebenbleibens des Querschnittes bei der Bie

gungsverformung aufgebaut sind {Formeln von 
Resal). 

Nun liegt es bei der üblichen Theorie des ge

krümmten Stabes wieder so, dass der experi
mentelle Beweis ihrer praktischen Brauchbarkeit 

nur für den gekri.immten Stab von Rechteckquer
schnitt erbracht ist. Die letzten Versuche über 

diesen Gegenstand wurden meines Wissens von 

R. Mayer in Karlsruhe 1926 durchgeführt. Die 

gebräuchliche Theorie des gekrümmten Stabes 

setzt aber neben dem Ebenbleiben der Quer

schnitte noch weiter voraus, dass die zur Auf

rechterhaltung des Gleichgewichtes in jedem 

Körperpunkte notwendigerweise auftretenden 

radial gerichteten Spannungen auf die Grösse 

und Verteilung der Längsspannungen von so 

geringem Einfluss sind, dass dieser Einfluss ver
nachlässigt werden kann. Dies ist sicher richtig 

bei Rechteckquerschnitten, da die Verformun

gen, die die Radialspannungen verursachen, sie 

suchen den Stab der Quere nach zusammenzu
pressen, sehr geringfügig sind. 

Ganz anders ist die Sachlage bei I -förmigen 

Stäben. Befrachten Sie das Bild Abb. 10. Links 

sehen Sie einen Stab mit Rechteckquerschnitt in 

der Ansicht. Die oberen gekrümmten und gezo

genen Fasern drücken gegen die innenliegen
den und ebenso die unteren gedrückten Fasern. 

Diese Querzusammendrückung verringert letz

ten Endes die Stabhöhe h um einen äussersf ge

ringen Betrag. Ganz anders wirken sich aber 

diese quergerichteten Kräfte beim I -Stab aus. 

Sie verbiegen die Flanschen, wie Sie dies in der 

Figur in der Mitte sehen. Die Folge hiervon sind 

Querverschiebungen der Gurtpunkte, die die 

gleiche Grössenordnung haben wie die von den 

Längskräften verursachten Gurtdehnungen, die 

dadurch in bedeutendem Masse korrigiert wer

den, wodurch wieder die Verteilung der Längs-
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spannung im Gurt eine ganz andere wird wie 

sie die Theorie liefert. Die Spannungen werden 

in der Mitte grösser und nehmen gegen die 

Gurtränder hin ab, oft bis auf Null, so dass am 

Rande statt Zug Druck und umgekehrt auftreten 
kann. Im Bilde ist rechts ein solcher Verlauf der 

Gurtspannungen gezeichnet. 

Diese radial gerichteten Spannungen erzeu

gen aber weiters ganz nennenswerte Biegungs

spannungen in den Ebenen, in denen die Flan
schen an den Steg anschliessen, die nicht un

beachtet bleiben dürfen. 
Wenn auch, soweit es mir bekannt geworden 

ist, bisher in der Praxis nicht die Uebung be

stand, auf die ungleichmässige Verteilung der 

Längsspannungen Rücksicht zu nehmen, so 

wurden dennoch von manchem einsichtigen 
Statiker die eben erwähnten Querbiegespan

nungen beachtet. Bestimmt man aber diese Bie

gungsmomente unter der Annahme gleichmäs

siger Verteilung der Gurtspannungen, so erhält 

man viel zu grosse Werfe der Querbiegespan

nungen, bemisst also meistens zu reichlich. 

Die eben berührten Probleme der einfachen 

Rahmenecke erfordern nun eine endgültige Klä

rung durch den Laboratoriumsversuch. In Frage 

kämen Biegungsversuche mit gekrümmten I -

Trägern mit möglichst breiten Flanschen, um in 

folgende Fragen Einsicht zu verschaffen. 

1. Inwieweit stimmen die Mittelwerte der Rand

spannungen in den Flanschen, gemittelt über 

die Breite der Flanschen, mit den rechnungs

mässigen Randspannungen überein, die die 

Formeln von Resal ergeben. 

2. Stimmen das Verteilungsgesetz der Längs

spannungen in den Flanschen sowie die Form

änderung der Flanschen im Querschnitt mit 

jener Theorie überein, die diese Verteilung 

und Formänderung aus der Biegungstheorie 

des gekrümmten Stabes von Resal ableitet.7) 

3. Sind noch Versuche mit Rahmeneckmodellen 

anzustellen, um zu zeigen, dass die Grösse 

und Verteilung der Spannungen im Bereiche 

des Innengurtes in erster Ordnung nur vom 

Querschnitt des Innengurtes und der Krüm

mung desselben abhängt. 

Der Klarstellung der angedeuteten Fragen 

kommt meiner Meinung nach um so mehr Be

deutung zu, als in dem Masse, in dem Schweiss

verbindungen die Nietverbindungen ersetzen 

7) H. B 1 eich, Stahlbau 1933, S. 3. 



werden, der Rahmenbau immer mehr und mehr 
in den Vordergrund treten wird, da die Voll
wandbauweise die Vorteile der Schweissverbin
dungen ganz besonders hervortreten lässt. Dazu 
kommt noch, dass durch die Schweissverbindun
gen die bauliche Durchbildung der Rahmen
ecken ausserordentlich vereinfacht wird. 

„ „ „ 

Ich gehe nun auf einen Gegenstand über, der 
in vielen Einzelheiten des Stahlbaues eine be
deutende Rolle spielt und der von der theore
tischen Seife her auch vielfach mit Erfolg behan
delt wurde, während aber die endgültige Be
stätigung von seifen der Versuchsforschung, 
teilweise wenigstens, noch ausständig ist. Ich 
spreche hier von der Frage der Kr a f t a u s -
breit u n g. 

Dieses Problem tritt uns in den verschieden
sten Formen entgegen: Zunächst bei der Form
gebung der Anschlussbleche, wobei es sich dar
um handelt, ein Bild zu gewinnen, wie sich die 
durch die Niete oder Schweissnähte eingetra
genen Kräfte im Anschlussblech verteilen, oder 
wie sich der Abbau der Kräfte in abstehenden 
Flanschen im Bereiche des Stabanschlusses voll
zieht. In anderer Form tritt die Frage der Kraft
ausbreitung bei gewissen Biegungsproblemen 
auf, und zwar in jenen Fällen wo bei I- oder 
U-förmigen Trägern der eine Flansch besonders 
breit ist, wie dies z. B. der Fall ist wenn I - oder 
U-Träger mit Abdeckblechen fest vernietet 
werden und die Frage auftaucht, wie weit wir
ken diese Bleche bei der Biegung der I -Träger
Rippen mit. Die analoge Frage bei den Platten
balken des Eisenbetonbaues ist ja bekannt. 

Die Frage der Spannungsverteilung im Stab
anschluss wurde für genietete Anschlüsse durch 
die vorbildlich durchgeführten mühevollen Ver
suche von W y s s 8) sch~n vor mehr als 10 Jah
ren einigermassen einer Klärung zugeführt. Aus 
den theoretisch abgeleiteten Sätzen für die Kraft
ausbreitung lassen sich verhältnismässig einfache 
praktische Regeln für die Formgebung der Kno
tenbleche und Gestaltung der Anschlüsse bei 
Nietverbindungen angeben,9) die ihre Bestäti
gung in den vorerwähnten Versuchsergebnissen 
finden. Auch die Antwort auf die Frage des 
Kraftabbaues in den abstehenden Flanschen der 

8) Th. W y s s, Beitrag zur Spannungsuntersuchung an 
Knotenblechen eiserner Fachwerke. Berlin, 1923. 

9
) F. B 1 e i c h, Stahlhochbauten, Bd. II, S. 604. 

angeschlossenen Stäbe und auf die Frage nach 
der Bedeutung der sogenannten Anschlussbei
winkel lassen sich - im Einklang mit den Aus
sagen der Theorie - recht gut aus den Wyss
schen Versuchen herauslesen. 

Analoge Versuche für geschweisste Verbin
dungen fehlen aber bisher vollständig, obwohl 
gerade bei geschweissten Verbindungen ein 
richtiger Einblick in Spannungsverteilung und 
Formänderung im Anschlussbereich ausseror
dentlich wichtig wäre. Während die Dauerfestig
keit der Nietverbindungen Werte erreicht, die 
bei den üblichen Beanspruchungen immer noch 
ausreichende Sicherheit im Bauwerk bieten, ist 
die Sachlage bei Schweissverbindungen eine 
ganz andere. Die Dauerfestigkeit von Stossver
bindungen und Stabanschlüssen der üb!ichen 
Form liegt, nach dem Laboratoriumsversuch be
urteilt, vielfach unterhalb der zulässigen Bean

spruchung. 
Wir vermuten bisher nur Zusammenhänge mit 

der Häufung der Spannungslinien an gewissen 
Stellen, also mit Spannungsspitzen, ohne dass 
aber die bisher durchgeführten Versuche, die nur 
die Tragfähigkeit derartiger Verbindungen im 
Dauerfestigkeitsversuch feststellten, irgendeinen 
Einblick gewähren konnten in die Zusammen
hänge zwischen Spannungsverteilung und Dau
erfestigkeit. Ich halte daher Feinmessversuche 
zur Feststellung der Spannungsverteilung in allen 
Teilen der Verbindungen mit Spannungen in
nerhalb der Elastizitätsgrenze, ausgeführt an we
nigen Anschlussmodellen sowie die Durchfüh
rung von Parallelversuchen auf Dauerfestigkeit 
mit den gleichen Modellen, für eine unbedingte 
Notwendigkeit, um den Zusammenhang zwi
schen Spannungsverteilung und Dauerfestigkeit 
systematisch studieren zu können. Meiner Mei
nung nach ist nur auf diesem Wege die Lösung 
des Problems der richtigen Gestaltung des An
schlusses bei Schweissverbindungen in die 
Wege zu leiten. Wir tappen hier, glaube ich, 

noch ziemlich im Dunkeln. 
Das Versuchsprogramm zur Frage der 

Schweissverbindungen würde demnach zwei 
parallellaufende Reihen von Versuchen um
fassen. 

Reihe A: Untersuchungen von Schweissver
bindungen, die in keinem Teil über die Elastizi
tätsgrenze beansprucht sind, in Hinsicht auf die 
Verteilung der Spannungen in allen Teilen der 
Verbindungen. Wo dies notwendig ist, können 
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die Schweissverbindungen durch Modelle im 
vergrösserten Masstab aus einheitlichem Werk
stoff ersetzt werden. Dies kann z. B. beim Stu
dium der Spannungsverteilung in den Schweiss·· 
nähten selbst notwendig werden. 

Reihe B: Parallelversuche in der Pulsations
maschine zur Feststellung der Dauerfestigkeit 
Die Reihen selbst gliedern sich je in drei Grup·· 
pen. 
1. Versuche zur Klarstellung des Einflusses der 

Nahtform bei Flanken- und Stirnnähten. 
2. Versuche an Laschenverbindungen. 
3. Versuche mit Stabanschlüssen an Knoten

blechen. 
In ein anderes Anwendungsgebiet des Stahl

baues führt uns das zweite eingangs erwähnte 
Problem. Bei Bühnenabdeckungen, Behälter
wänden, Brückenfahrbahnen u. ä. kommen häu
fig Trägerroste mit Blechabdeckungen in An
wendung und es liegt natürlich der Gedanke 
nahe, die tragenden Rippen und die Platte -
so wie den Eisenbetonplattenbalken - als ein
heitliches Ganzes zu betrachten. 

Nimmt man das Blech mittragend an, Abb. 
11 a, so ergibt die Rechnung bei I - und U-Rip
pen eine Verringerung der Spannung im Un
terflansch um 25-30 °/o, bei !-Rippen, wie sie 
häufig zu Querversteifungen benützt werden, 
eine Verringerung um 50-100 °/o. Gewöhn
lich wird aber zum Schaden der Wirtschaftlich
keit von der Mitwirkung der Blechhaut bei der 
Rippenbiegung abgesehen; · da keine prakti
schen Regeln im Gebrauch sind, die die mit
wirkende Blechbreite in richtiger und verläss-
1 icher Weise festlegen. 

Bei der Durchbiegung des aus Platte und Trä
ger bestehenden Systems treten in der Fuge 
zwischen Platte und Träger Schubspannungen 
auf. Die in diesem schmalen Streifen in das Blech 
eingetragenen Kräfte verteilen sich nun nach bei
den Seifen in der Platte nach dem Gesetz der 
Kraftausbreitung in ebenen Scheiben. Die Folge 
hiervon ist, dass die durch die Biegung hervorge
rufenen Längsspannungen in jedem Querschnitt, 
der senkrecht zur Trägerachse geführt werden 
kann, in der Trägerachse einen Grössfwert haben 
und nach beiden Seifen rasch abnehmen. In Abb. 
11 b ist die Verteilung der Spannungen a im 
Querschnitt in einer sehr breiten Platte, die in 
der Mitte durch einen Träger unterstützt ist und 
in der Trägerachse belastet ist, angedeutet. 

Bei der praktischen Anwendung erscheint das 
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Problem insofern modifiziert, dass die stützen
den Rippen oft verhältnismässig nahe zusammen
rücken, wodurch sich die in Abb. 11 c gezeich·
nete Verteilung der Längsspannungen ergibt. 
Die Frage für die Praxis geht nun dahin: Wie 
gross soll die mitwirkende Breite B der Platte 
(Abb. 11 c) gewählt werden, damit die übliche 
Berechnung der Biegungsspannungen bei einem 
aus Träger und Blech von der mitwirkenden 
Breite B bestehenden Querschnitt gerade die 

wirkliche Randspannung Omax liefert? 
Von der theoretischen Seite her ist das Pro· 

blem der Spannungsverteilung der über vielen 
Trägern durchlaufenden Platte von Karma n 10

) 

behandelt worden, so dass es keine Schwierig
keiten bietet, praktische Regeln für die mitwir
kende Breite B aufzustellen. Die Theorie setzt 
hierbei Belastung nur in der Ebene des Trägers 

voraus. 
Zur Klarstellung und Bestätigung der Theorie 

dieses keineswegs unwichtigen Problems schei
nen mir etwa zwei Modellversuche mit solchen 
Plattenrosfen zu genügen, wobei durch Deh
nungsmessungen die Verteilung der Längsspan
nungen in der Platte der Quere und der Länge 
nach festzustellen wären. Ist durch derartige 
Vorversuche die Theorie im wesentlichen bestä
tigt, dann genügt bei den weiteren Versuchen 
die Durchführung von Durchbiegungsmessun
gen und ihr Vergleich mit den theoretisch fest
gestellten Durchbiegungen. Hierbei kann auch 
die Frage des Einflusses einer unmittelbaren Be
lastung der Platte, worauf die Theorie Karmans 
keine Rücksicht nimmt und wie sie praktisch 
immer vorkommen wird, studiert werden. . . "' 

Ich komme nun zur letzten Gruppe von Auf
gaben, auf die ich Ihre Aufmerksamkeit lenken 
möchte, d. s. verschiedene Fragen des unsiche
ren Gleichgewichtes unserer Stahlkonstruktio
nen oder deren Teile. Während die Frage der 
elastischen Stabilität oder wie wir gewöhnlich 
sagen, der Knicksicherheit stabförmiger Teile 
durch Theorie und Versuch weitgehend geklärt 
erscheint, wurde ja gerade hier in Zürich durch 
zahlreiche Versuche weitgehende Aufhellung in 
einer der letzten offenen Fragen, der Stabknik
kung bei exzentrischem Druck, erzielt, so sind es 
noch zwei weitere Problemgruppen, die ein ver
tieftes Studium an der Hand von Versuchen er-

10) Th. v. K a r m a n, Festschrift August Föppl 1924. 



fordern. Das sind die K i p p - P r o b 1 e m e und 
die S t a b i 1 i t ä t g e d r ü c k t er P 1 a t t e n. 

Ich gehe nun zunächst zu der Kipperschei
nung über: Unter Kippen verstehen wir ein ganz 
eigenartiges lnstabilwerden von auf Biegung be
anspruchten Trägern, das der Hauptsache nach 
darin besteht, dass bei einer bestimmten kriti
schen Belastung die Gurte des Trägers seitlich 
auszuweichen beginnen, also senkrecht zur Last
ebene, so dass sich die Trägerquerschnitte ge
geneinander verdrehen. Beim Kippvorgang tre
ten daher neben den zusätzlichen Biegungsbe
anspruchungen beim Kippen auch noch Verdre
hungsbeanspruchungen hinzu. 

Auch der auf aussermitfigen Druck bean
spruchte Stab wird zum Kippfall, wenn das Aus
weichen im instabilen Zustand senkrecht zur 
Lastebene erfolgt. 

In Abb. 12 finden Sie einen Rahmenbinder 
dargestellt, in dem die im Rahmenbau wichtigen 
Kippfälle vereinigt sind. Der Binderstiel, der 
weder im Innengurt noch im Aussengurt zwi
schen A' und B' gehalten ist, stellt eirien Stab 
vor, der an beiden Enden durch Momente 
Mt und M2 und durch die Längskraft N bean
sprucht ist. Ein zweiter, etwas anders gearteter 
Fall liegt beim Dachteil des Binders vor, den 
wir uns in C' und D' festgehalten denken wollen 
und dessen Obergurt ausserdem durch die auf
liegenden Pfetten gegen seitliches Verschieben, 
aber wegen der geringen Steifigkeit der Pfetten 
nicht gegen Verdrehen gesichert ist. Der Unter
gurt ist vollkommen frei. Die Belastung seien 
ebenfalls Endmomente M'1 und M'2 und Längs
kräfte N'. Schliesslich stellt die Frage des seit
lichen Ausweichens des gekrümmten Innengurtes 
zwischen B und C ein drittes Kipp-Problem vor. 

Man hat sich bei der Bemessung wohl so ge
holfen, dass man den gedrückten Gurt - meist 
der innenliegende -·- unter einer geschätzten 
Gurtkraft auf seit! ich es Ausknicken berechnet 
hat, wie wenn er der Gurt eines Fachwerkes 
wäre. Auf diese Weise gelangt man aber mei
stens zu allzu grossen Gurtquerschnitten, da die 
elastische Einspannung an dem Gegengurt, der 
stark stabilisierend wirkt, sowie die Verdrehungs
steifigkeit nicht berücksichtigt erscheinen. Man 
treibt Materialverschwendung. Das macht sich 
·ganz besonders bei der Bemessung des Unter
gurtteiles C-D bemerkbar. Umgekehrt wird die 
Knicksicherheit des gekrümmten Teiles B-C in 
der Regel stark überschätzt. 

Ich muss es mir versagen, auf irgendwelche theo
retische Erörterungen einzugehen. Ich bemerke 
nur, dass eine theoretische Lösung der in Frage 
kommenden Kippaufgaben, wenigstens im ela
stischen Bereich, durchwegs möglich ist und für 
verschiedene Einzelfälle auch bereits vorliegt.11) 

Eine Uebertragung der betreffenden Theorien 
auf den unelastischen Bereich erfordert aber un
bedingt Kontrollversuche an Modellen, um das 
notwendige Vertrauen zu den aus theoretischen 
Ueberlegungen gewonnenen Formeln und Re-· 
geln zu gewinnen. Bei diesen Uebertragungen 
muss nämlich von Vereinfachungen Gebrauch 
gemacht werden, deren Zulässigkeit letzten En
des nur der Versuch entscheiden kann. 

Da der Bau vollwandiger Bindergespärre im
mer mehr an Bedeutung gewinnt, die gleichen 
Kippfragen aber in einzelnen Fällen auch bei 
den Rahmen im Hochhausbau in Frage kommen, 
so erschien es mir nicht unangebracht, Ihre Auf
merksamkeit auf diese Probleme zu lenken, um 
so mehr, als sie auf der gleichen Linie liegen 
mit dem von Herrn Professor Ros so gründlich 
durchgeführten Versuchsprogramm über ausmit
tig belastete Druckstäbe. 

Das Versuchsprogramm hätte sich auf zwei 
Gruppen von Versuchen zu erstrecken: 
1. Versuche mit Walzträgern, die 

i m e 1 a s ·t i s c h e n B e r e i c h a u s k i p -
p e n : Hier genügen etwa 3 Versuchspaare, 
da es sich nur um Verifizierung einer hin
reichend genauen Theorie handelt. 
a) Endmomente Mi = M2, 
b) » Mi = 0 M2 ~ 0, 
c) » Mi = - M2, 
wobei die Endmomente durch exzentrische 
Einwirkung der Drucklast N (Exzentri:z;,ität in 
Richtung des Steges) erzeugt werden. In je
der Gruppe wären zwei Fälle zu berücksich

tigen: 
a) symmetrische Träger (normale Walzträger), 
ß) unsymmetrische Träger (der eine Flansch 

ist durch Abhobeln passend verschmälert). 
2. V e r s u c h e m i t W a 1 z t r ä g e r n i m 

u n e 1 a s t i s c h e n B er e i c h. Die Grup
peneinteilung ist die gleiche wie oben. Nur 
wäre jeder der angegebenen Versuche bei 2 
bis 3 verschiedenen Schlankheitsverhältnissen 
durchzuführen. 

11) S 1. Ti moschen k o, Annales des ponts et chaus-
sees 19°f 1.. . 

F. B 1 eich, Stahlhochbauten, Bd. II. 
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Was die 1 n s t a b i 1 i t ä t v o n P 1 a t t e n 
anbelangt, so sind es ganz besonders zwei Pro
blemgruppen, die den Stahlbauer interessieren. 
Die Frage des Ausbeulens der dünnen Wände 
der Druckstäbe und die Frage des Ausbeu
lens der Stege hoher Blechträger. Die letztere 
Frage ist besonders aktuell, da der vollwandige 
Träger im Brückenbau immer mehr in den Vor
dergrund tritt und diese Trägerart heute bei 
Stützweiten von 100 m und mehr Anwendung 
findet. Das Vordringen des Schweissverf ahrens 
wird meiner Meinung nach die Vollwandträger 
noch weiter in den Vordergrund rücken. 

Beide Aufgabengruppen sind durch theore
tische Untersuchungen weitgehend aufgehellt. 
Ich erwähne nur die Arbeiten von Bryan, Reiss
ner, Timoschenko, Southwell und Skane usw. Le
diglich die Frage des Zusammenwirkens von 
Steifen und Stegblech bei gebogenen Trägern 
erfordert noch weitergehende theoretische Un
tersuchungen. Bei der Bemessung der Steifen der 
Blechträger geht man insofern unwirtschaftlich 
vor, als man der Steife die Funktion der Druck
vertikale im Parallelfachwerk zuschreibt. In 
Wirklichkeit bilden Blech und Steifen ein einheit
liches System, dessen lnstabilwerden zu betrach
ten ist. 

Versuchstechnisch ist auf dem Gebiete der 
Plattenknickung noch sehr wenig geschehen. 
Es erscheint daher erwünscht, dass hier bald 
jene Untersuchungen einsetzen, die zur Bestä
tigung der aufgestellten Theorien und prakti
schen Formeln dienen sollen. Insbesondere steht 
noch die Beantwortung der Frage nach dem Ver
halten der Platten im unelastischen Bereich aus, 
die letzten Endes nur der Versuch entscheiden 
kann."Modellversuche an Blechen, die mit Stei
fen versehen sind, können Anhaltspunkte für die 
Vereinfachung der ausserordentlich schwierigen 
theoretischen Untersuchungen des versteiften 
Stegbleches im Falle des Biegeträgers verschaf
fen. Solche Versuche, an verhältnismässig klei
nen Körpern ausgeführt, dürften meiner Meinung 
nach keine allzu grossen Kosten verursachen. 

Die Versuche zur Frage der Stabilität von 
Platten hätten demnach folgende Gruppen zu 
umfassen: 
1. Versuche mit vierseitig gelagerten, in einer 

Richtung gedrückten Platten, hauptsächlich 
zur Aufhellung ihres Verhaltens wenn die 
Ausbeulspannung ok die Elastizitätsgrenze 
überschreitet. 
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2. Versuche mit Modellen von auf Biegung be
anspruchten I -Trägern, und zwar: 
a) Versuch mit Trägermodellen ohne Steifen, 

um die genaue Theorie des durch Normal
spannungen und Schubspannungen {Bie
gungsspannungen) beanspruchten Steg
bleches zu kontrollieren. 

b) Versuche mit nur auf Schub beanspruch
ten, aber mit Steifen in verschiedener 
Anordnung versehenen Platten, um die 
Frage der Stabilität des Systems Platte
Steifen zu klären. 

Fasse ich nochmals das Vorgebrachte kurz 
zusammen, so sehen wir folgendes: Auf dem 
Gebiete des Stahlskelettbaues ist eine bedeu
tende Förderung zu erwarten durch den Ausbau 
und die Anwendung des Traglastverfahrens, 
das nennenswerte Ersparnisse im Eisenaufwand 
für Decken und Traggerüst ermöglicht. In der 
gleichen Richtung würden aufklärende Versuche 
über die zulässige Pressung in den Auflagsqua
dern schwer belasteter Stützen wirken. 

Der moderne Rahmenbau, wie er bei grösse
ren Hallen, bei Brücken und zum Teil auch im 
Stahlskelettbau immer mehr Anwendung findet, 
verlangt eine genauere Behandlung gewisser 
Einzelheiten. Nicht Schätzung, die meist zu Ma
terialverschwendung führt, sondern Rechnung 
auf Grund einwandfrei erwiesener Formeln tut 
hier Not. Dies gilt auch für die besonderen Sta
bilitätsprobleme, vor die sich Statiker und Kon
strukteur im Rahmenbau gestellt sehen. Berech
nungen, die nur dem Wortlaut der Vorschriften 
genügen, oder rohe Bemessungsmethoden, die 
Verschwendung von Baustoff bedeuten, müssen 
in Zukunft vermieden werden. 

Die Aufhellung der tatsächlichen Spannungs
verteilung im Bereiche des Zusammenschlusse5 
von Stäben oder Trägern erscheint im Hinblick 
auf die Bedeutung, die die Schweissverbindun
gen gewonnen haben, als dringend, um der 
Empfindlichkeit derartiger Verbindungen gegen 
örtliche Spannungserhöhungen, insbesondere in 
Hinsicht auf die Dauerfestigkeit, bei der bauli
chen Gestaltung Rechnung tragen zu können. 

Schliesslich erscheint von besonderer Wich
tigkeit die Klarstellung der Stabilitätsverhältniss~ 
der Platten in Druckstäben und Trägern. Hier wird 
noch vielfach Baustoff verschwendet, da einmal 
das rechte Zutrauen zu den theoretisch ermit-



feiten Formeln fehlt, denen die Bestätigung 
durch die Versuche ermangelt, und da ander
seits für bestimmte Fragen noch nicht einmal von 
der Theorie die nötigen Formeln und Regeln 
bereitgestellt wurden. 

Ich möchte Ihre Aufmerksamkeit nicht länger 
in Anspruch nehmen. Eigentlich Neues konnte 
ich Ihnen in meinem Vortrag nicht bringen. 
Meine Absicht war, Ihnen in einer zusammenfas
senden Betrachtung zu zeigen, dass die Stahl
bauweise noch eine Fülle von Problemen und 
Aufgaben für die Versuchsforschung birgt, de
ren Verfolgung zum Fortschritt beitragen würde, 
und auf ganz bestimmte Fragen hinzuweisen, 
deren Erledigung mir als besonders notwendig 
erschien. 

Wir leben in einer harten Zeit. Aber gerade 
solche Zeiten wirtschaftlichen Stillstandes ge
währen oft die Musse, die lang aufgeschobene 
Beantwortung von Fragen der Forschung in die 
Hand zu nehmen. Denn Forschen heisst Rüsten 
für den friedlichen Wettbewerb. Die Eisenbeton-

bauweise ist auf dem besten Wege, die bedeu
tenden Fortschritte in der Verbesserung der Ma
terialeigenschaften des Betons und die tiefere 
Erkenntnis von dem Verhalten der Stahlbeweh
rung in den Eisenbetonkonstruktionen zur Her
beiführung eines Optimum der Wirtschaftlich
keit ihrer Schöpfungen auszunützen. Will der 
Stahlbau nicht ins Hintertreffen geraten, so heisst 
es raschest an die Arbeit gehen, denn manches 
ist versäumt worden, und manche neu aufge
tauchte Frage, deren Beantwortung für die Oeko
nomie der Stahlkonstruktionen von Wichtigkeit 
ist, harrt noch der Lösung. 

Vergessen Sie aber auch nicht, dass 1600 
kg/cm 2 zulässige Beanspruchung bei St. 37 nur 
mehr anderthalbfache Sicherheit unserer Kon
struktionen bedeutet. Das ist nicht viel, wenn 
man sich beim Entwerfen da oder dort auf blosse 
Schätzung verlassen will. Es ist aber genug, wenn 

wir uns beim Rechnen und Konstruieren auf theo
retisch und versuchstechnisch einwandfrei fest
gelegte Grundlagen stützen können. 
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Abb. 1. 
Versuche von Grüning und Kohl mit einem Fachwerkträger auf 4 Stützen. Dehnungen im Stab 

U11 bei wiederholter Belastung. 
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Abb. 2. 
Versuche von Grüning und Kohl mit einem Fachwerkträger auf 4 Stützen. Verlauf der 
Dehnungen im Stab LJ17 bei abwechselnder Einwirkung zweier verschiedener Belastungen. 
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Abb. 3. 
Fussplalle einer Hochhausstütze für 440 t Belastung in üblicher Ausführung. 

Auflagerpressung 30 kg/cm 2
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Abb. 4, 
Fuss der Hochhausstütze von Abb. 3 bei einer Aullagerpressung von 160 kg/cm2
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Abb. 5, 
Zwischenrost für eine Stütze von 320 t Belastung in üblicher Ausführung. 

Pressung des Fundamentes 32 kg/cm2
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Abb, 6, 
Fuss der Stütze von Abb, 5, aber bei einer Fundamentpressung von 110 kg/cm2
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Abb. 7. 
a) Wirkung einer Stempellast auf einen Betonblock. 
b) Verlauf der Spannungslinien im Betonblock. 

1 1 
,______B~ 

Abb. 8. 
Abmessungsskizze für die Versuchskörper aus bewehrtem Beton. 
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Abb. 9. 
Die Rahmenecken können als kreisförmig gekrümmte Ringteile a,ufgefasst werden. 
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Abb. 10. 
Verformung der Flanschen eines gekrümmten Stabes mit I -Querschnitt infolge der 
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Abb. 11. 
Verleilung der Längsspannungen in einer mit I -Trägerrippen versteiften Platte. 
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Abb. 12. 
Die verschiedenen Kipp-Probleme bei einem Rahmenbinder. 
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Diskussion 
Dipl. Ing. H. Fr ö 1 ich , Sektionschef der Abteilung Brückenbau bei der Generaldirektion der 

Schweiz. Bundesbahnen, Bern: 

Die Versuchsforschung zur Beschaffung be
gründeter Berechnungsgrundlagen für einige 
vom Herrn Referenten angeführte besonders 
dringliche Aufgaben der Baustatik ist derart um
fangreich, dass es auch als angezeigt erschei
nen würde, einmal den Versuch einer Ar -
b e i t s t e i 1 u n g auf internationaler Basis in 
Aussicht zu nehmen. Als Körperschaften, in de
ren Schosse ein derartiges Programm behandelt 
werden könnte, besitzen wir ja den internatio
nalen Verband für Materialprüfung der Technik, 
sowie die internationale Vereinigung für Brük
kenbau und Hochbau. 

[eh bitte, die Bemerkung als Anregung in die
sem Sinne entgegenzunehmen. 

Zu dem Problem der Bemessung kontinuier
licher Träger mit Berücksichtigung der Plastizität 
ist die Frage zu stellen, wie weit die schon seit 
längerem angewendete Stützenhebung und 
Stützensenkung zum Momentausgleich, als Mass
nahme im elastischen Bereich nicht dasselbe zu 
bewirken vermag, was neuerdings nun mit der 
Berücksichtigung der Plastizität angestrebt wird. 

Dr. Ing. F. St ü s s i, Privatdozent an der E. T. H., Zürich: 

1. Traglastverfahren 

Nach meiner Auffassung gibt das Traglastver
fahren nur ein angenähertes Bild des tatsäch
lichen Tragverhaltens durchlaufender Balken. 
Ich möchte diese Auffassung durch ein ein
faches Beispiel belegen: 

Für einen über drei Felder durchlaufenden 
Balken mit einer Einzellast P in Mitte des Mit
telfeldes (Abb. 1) liefert die Elastizitätslehre 
den Wert des Stützenmomentes Mst zu 

3 l 
Mst = - Mo · 4 z1 

+ 67 = - a · Mo, 

wobei a alle Werte zwischen 0 (einfacher Bal
ken, Z1 = =) und 0,5 (starre Einspannung, 

l1 =O) annehmen kann. Das Feldmoment besitzt 
den Wert 

MF = Mo+ Mst = (1 - a) · Mo. 

Daraus ergibt sich der Wert der Grenzbelastung 
P nach der Elastizitätslehre zu 

1 P =--·Po, 
1-a 

wenn wir mit Po die Grenzbelastung des einfa
chen Balkens bezeichnen. In der Darstellung der 
Abb. 2 ist der Zusammenhang zwischen P und 

p Abb.2 

i;:: b, Tr>aglasfverf'ahren ~ 
~2Po ~ 
d1l lii 

~ 
fu i§ 
i3 Po ~ ~ li; 
~ 1)3 

1,0 2,0 1 
1-0C 

1 : (1 - a), d. h. den Balkenabmessungen, durch 
die Gerade a gegeben. 

Nach dem Traglastverfahren ist stets 

P = 2 Po (Gerade b) 

unabhängig von Ausbildung und Belastung der 
Seitenfelder l1 • Bei wachsender Länge der Sei
tenfelder muss aber im Grenzfall die Grenzbe
lastung P gleich der des einfachen Balkens wer-
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den, d. h. die das Traglastverfahren charakteri
sierende Gerade b müsste bei 1 : (1 - a) = 1 
sprunghaft von 2 P0 auf P0 sinken. Ein derartiger 
Sprung ist jedoch physikalisch undenkbar; die 
tatsächliche Grenzlastlinie wird nach einer ste
tigen Kurve, etwa nach c, verlaufen müssen. Für 
grosse Längen der Seitenfelder liefert somit das 
Traglastverfahren für diesen Belastungsfall eine 
zu geringe Sicherheit, während die Elastizitäts
lehre für alle zwischen 0 und 0,5 liegenden 
Werfe von a einen Sicherheitsüberschuss ergibt. 
Ich bin mir vollständig bewusst, dass das ge
wählte Beispiel einen abnormalen und für das 
Traglastverfahren ungünstigen Fall darstellt, 
glaube aber doch daraus den Schluss ziehen zu 
dürfen, dass das Traglastverfahren mit Vorsicht 
anzuwenden ist. 

2. Stabilitätsproblem Biegung mit Längskraft 

Herr Dr. Bleich hat das für den Rahmenbau 
wichtige Stabilitätsproblem des durch Biegung 
mit Längskraft beanspruchten Trägers erwähnt 
und beleuchtet. Ich erlaube mir, für zwei wich
tige Belastungsfälle die im elastischen Bereich 
gültigen Lösungen anzugeben. 

Der Wert des kritischen Momentes (Kipp
moment) kann allgemein dargestellt werden in 
der Form 

Mkr = k · ~ · ß · y · 
l 

Dabei bedeuten: 

k· 1~ 
l 

= Kippmoment des Balkens mit 
Rechteckquerschnitt ohne 
Längskraft, 

B2 = E · Jy, seit!. Biegungsstei
figkeit 

C = G · Jd, Torsionssteifigkeit 

k ein Faktor 

ß = 1 /z + µ: =Einfluss der Flanschbiegung 
V a bei I-T rägern, 

a2 = 4 C Z2 : B2 h2 

,u2 ein Faktor 

Y =V l-cp s: = Einfluss der Längskraft S 

SE = Eulersche Knicklast 

cp ein Faktor. 
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Für den Fall eines konstanten Momentes 
(Abb. 3a) gibt Timoshenko die Werfe: 

k = 17, ,u2 = 172 , cp = 1,0. 

Ich habe den für die Konstruktionspraxis wohl 
ebenso wichtigen Fall eines einseitigen Momen-

Abb.3a 
M M -e--i . . lP-
r-z~ 
' 1 

>:! 1 i 

Abb. 3b 
M 1 

-t.;-+ +-
f---l--j 
1 • 
. 1 

~!' 
i 1 

tes (Abb. 3b) untersucht und dafür folgende 
Werfe gefunden: 

k = 5,56, ,u2 = 11 ,2, cp = 1 ,0. 

Dabei sind allerdings genau genommen ,u2 und 
cp keine konstanten Grössen, sondern je nach 
den Trägerabmessungen und dem Verhältnis 
von Biegungs- zu Druckspannungen leicht ver
änderlich. Für praktische Bemessungsaufgaben 
genügen jedoch die angegebenen Mittelwerte 
mit guter Genauigkeit. 

Diese Formeln sind abgeleitet unter der Vor
aussetzung, dass die seitliche Biegungssteifig
keit E Jy klein ist im Vergleich zur lotrechten 
Biegungssteifigkeit E Jx. Wenn diese Voraus
setzung nicht zutrifft, ist der Formelwert mit 

VJx : (Jx - Jy) zu multiplizieren. Ferner wurde 
angenommen, dass die Auflagerquerschnitte in 
der Ebene senkrecht zur Balkenachse sich nicht 
verdrehen können. 

3. Einbetonierte Träger 

Zur in der Diskussion erwähnten Frage der 
Tragfähigkeit von einbetonierten I-Trägern ge
genüber derjenigen der nackten Träger bemerke 
ich, dass nach den Versuchen der T. K. V. S. B. 
schon bei einer Ueberdeckungshöhe des Be
tons über 0. K. Träger von rund einem Viertel 
der Trägerhöhe (bei normalen Deckenträgern) 
die B'ruchlast durch die Verbundwirkung erheb
lich gesteigerl wird. Die Mitwirkung des Betons 
äusserf sich ausserdem in einer bedeutenden 
Vergrösserung der Steifigkeit und auch darin, 
dass die Kippgefahr ausgeschaltet wird. 



Dr. Ing. F. B 1 eich : 

Hinsichtlich der Bemerkung des Herrn Sektions
chef Dipl. Ing. Frölich betr. der Beeinflussung der 
Tragfähigkeit durchlaufender Balken durch Stüt
zenhebungen oder -Senkungen möchte ich dar
auf hinweisen, dass derartige Massnahmen na
türlich auch benützt werden können, uni rech
nungsmässig eine höhere Tragfähigkeit durch
laufender Balken zu erreichen. Derartige Mass
nahmen sind aber, wenn man sich auf den Stand
punkt des Traglastverfahrens stellt, gar nicht not
wendig, da das dem statisch unbestimmten Trag
werk innewohnende Streben nach Selbsthilfe 
automatisch die gleiche Erhöhung der Tragfähig
keit bewirkt. 

Zu der Einwendung des Herrn Dr, F. Sfüssi 
über das Traglastverfahren wäre folgendes zu 
sagen: Die Theorie des Traglastverfahrens geht 
von der Annahme aus, dass auch nach örtlicher 
Ueberschreitung der Streckgrenze die gesamten 
Formänderungen klein bleiben. Tragwerke, bei 
denen diese Bedingung nicht erfüllt ist, dürfen 
daher nicht nach dem Traglastverfahren bemes
sen werden. In dem von Herrn Dr. Stüssi erwähn
ten Fall eines Durchlaufbalkens auf vier Stützen 
und sehr grossen Aussenöffnungen, werden die 
Formänderungen, wenn man die Miffelöffnung 
bei unbelasteten Aussenöffnungen nach dem 
Traglastverfahren bemisst, sehr gross, bevor noch 
derMomentenausgleich eintreten kann. Die Trag
kraftlinie wird bei einem Vierstützträger etwa so 

Prof. Dr. M. R o s: 
Wir waren und sind an der E. M. P. A. be

strebt, der Th eo r i e und Vers u c h s f o r -
s c h u n g, ganz im Sinne des Postulates von Dr. 
F. Bleich, das gleiche Mitspracherecht einzu
räumen, treu der Tradition der E. M. P. A., Ge
meinschaftsarbeit von Wissenschaft, Technik und 
Industrie sorgsam zu pflegen, um praktische Er
fahrung mit wissenschaftlicher Forschung auf das 
engste miteinander zu verknüpfen. 

Wir bewerten in Zürich alle baustatischen und 
dynamischen Probleme der Materialprüfung im 
Stahlbau nach drei Hauptgruppen 

1. Anstrengung bzw. Festigkeit 
2. Ermüdung 
3. Stabilität. 
Für die neue schweiz. Stahlbau-Verordnung 

waren die bisherigen Erkenntnisse über An-

wie in nachstehender Abb. 4 dargestellt aus
sehen. Die von Herrn Dr. Stüssi geforderte Ste
tigkeit des Verlaufes der Tragkraftlinie ist natür
lich vorhanden. Die Linie fällt in einem grossen 
Bereich mit der 2P-Linie zusammen, um sich 
ziemlich plötzlich bei starkem Anwachsen der 

p Abb.4 

1,0 2,0 

Stützweite der Aussenöffnung von dieser abzu
lösen und gegen die Tragfähigkeit P des ein
fachen Balkens abzusinken. In praktischen Fäl
len dürfte aber der Geltungsbereich des Trag
lastverfahrens kaum überschritten werden. Ich 
verweise zum Schluss noch auf die Versuche des 
deutschen Stahlbauverbandes, über die Dipl. Ing. 
Schaim im «Stahlbau» 1930 berichtet hat, und 
die eine Erhöhung der Tragfähigkeit des Durch
laufbalkens bei zwei gleichen Oeffnungen ge
genüber der des einfachen Balkens in dem von 
der Theorie geforderten Ausmass deutlich er
geben haben. 

strengung und Ermüdung für ein- und mehraxige 
Beanspruchungen, sowie die Knickstabilität für 
zentrischen und exzentrischen Kraftangriff weg
leitend und wurden auch gebührend berücksich
tigt. Sie enthält den Niederschlag unserer Er
kenntnisse und Erfahrungen, ohne vorwiegend 
nur auf Normung abzuzielen, um sich nicht der 
wissenschaftlichen Forschung und dem Fort
schritt hindernd in den Weg zu stellen. 

Auf materialtechnischer, wissenschaftlich-for
schender Grundlage streben wir den Ausbau der 
Plastizitätstheorie an, von der an der E. M. P. A. 
gewonnenen Erkenntnis ausgehend, dass der 
Baustahl auch im Gebiet der plastischen Verfor
mungen seine Ouasiisotropie nicht einbüsst. An 
Stelle des Elastizitätsmoduls E triff bei den An
strengungsproblemen der Plastizitätsmodul D 
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und an Stelle der Poissonschen Zahl m = 
1
3
° 

die Ouerdehnungszahl m = ~ , sodann bei den 

Stabilitätsproblemen ist der E-Modul durch den 
Tk -Knickmodul zu ersetzen. 

Sehr eingehende Untersuchungen über die 
Ermüdungsfesligkeit neuer, hochwertiger 
B a u s t ä h 1 e und besonders von S c h w e i s s -
v e r b i n d u n g e n sind zur Zeit an der 
E. M. P. A. im Gange und die bisherigen Ergeb
nisse bilden gleichfalls einen wichtigen Teil der 
Grundlagen für die neue schweiz. Stahlbauver
ordnung. Der Vorspannung kommt eine ganz 
bedeutende, sich günstig auswirkende Rolle zu. 

Die praktische Verwertung des auf die Plasti
zitätstheorie sich stützenden Traglastverfahrens 
ist mit grösster Vorsicht zu handhaben, da die 
Ermüdung und das Eintreten von ganz unerwar
teten Trennungsbrüchen zufolge Vorhandensein 
von Anrissen (Materialfehler, Schweissrisse) die 
der Plastizität des Materials zu verdankende Re
serve nicht zur Entfaltung und Geltung kommen 
lassen. Es muss unter Umständen auch den zu
folge der plastischen (bleibenden) Verformun
gen veränderten Festigkeits- und Verformungs
eigenschaften Rechnung getragen werden (Sprö
digkeit, Altern, Ermüdung). 
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Wir sind in der neuen schweiz .. Stahlbauver
ordnung mit den zulässigen Spannungen sehr 
hoch gegangen; es empfiehlt sich nicht, die Si
cherheitsgrade noch weiter zu ermässigen. Die 
Erfahrung muss nun lehren, ob sich die neue 
schweiz. Stahlbauverordnung wirtschaftlich för
dernd, ohne Einbusse an Sicherheit, auswirken 
wird. 

„ „ 
* 

Der Präsident dankt dem Referenten, Herrn 
Dr. F. Bleich, für seinen klaren, systematisch 
aufgebauten und sehr anregenden Vortrag. Er 
erinnert an die anlässlich des zweiten Internatio
nalen Kongresses für Brückenbau und Ho~hbau, 
Wien, September 1928, umfangreiche, äusserst 
wertvolle Arbeit von Dr. F. Bleich, sowie seine 
grossen Verdienste für den vollen Erfolg dieses 
Kongresses, und hofft, dass auch in Zukunft der 
traditionellen Pflege fachlichen Gedankenaus
tausches und freundschaftlicher Beziehungen 
zwischen Wien und Zürich die bisherige Sorge 
bewahrt bleiben wird. 

Mit nochmaligem verbindlichstem Danke an 
den Referenten, die Diskussionsredner und alle 
Teilnehmer an der Diskussionstagung wird die
selbe um 18 Uhr geschlossen. 




