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Vereinfachte Bemessung von

Verbundstützen im Hochbau

Kurzfassung

In der vorliegenden Dissertation wird ein einfaches Näherungs-
verfahren zur Dimensionierung und Bemessung von Verbund-
stützen entwickelt. Grundlage des Verfahrens ist die vereinfachte
Bemessung nach Eurocode 4.

Die Traglast einer Verbundstütze wird als Produkt der Gesamt-
fläche mit einer ideellen Grenzspannung berechnet. Die Knickbe-

rechnung erfolgt in Abhängigkeit der ideellen Schlankheit λ = L/i,
mit L = Stützenlänge und i = ideeller Trägheitsradius. Es werden für
jeden Stützentyp Hilfsmittel entwickelt, um den ideellen Trägheits-
radius einer Verbundstütze als Produkt aus dem Trägheitsradius
des Stahlprofils mit einem Korrekturfaktor zu berechnen.

Das Näherungsverfahren kann einerseits in der Tragwerklehre für
Architekten eingesetzt werden, andererseits ermöglicht es dem
Tragwerksplaner in der Entwurfsphase eine realistische und
schnelle Dimensionierung von Verbundstützen. In vielen Fällen ist
die so errechnete Stützentragfähigkeit identisch mit dem Ergebnis
nach Eurocode 4. Die Bemessung für den Brandfall wird auch er-
möglicht.

Simplified Design of Composite Columns

in Structural Engineering

Abstract

The thesis presents an approximation procedure for dimensioning
and design of composite columns based on the simplified design
method of Eurocode 4.

The ultimate load of a composite column is determined as the pro-
duct of the total area with an effective stress. Buckling safety is
provided by using the slenderness ratio L/R instead of the non-

dimensional slendernessλ, L being the length of the column and R
its effective radius of gyration. Furthermore, numerous means are
provided to calculate the effective radius of gyration of a composite
column by multiplying the radius of the steel section with a correc-
tion factor.

The procedure can be used both in university education of archi-
tecture and by structural engineers for dimensioning and design of
composite columns. In many cases, approximately calculated ulti-
mate column loads are equal to those calculated by Eurocode 4
method. Design of fire-resistance is also possible.
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1 Einführung 1

1 Einführung

1.1 Verbundbau und Verbundstützen

Im Bauwesen versteht man unter Verbund-
konstruktionen heute solche aus Stahlprofilen und
Stahlbeton. Die drei Baustoffe Baustahl, Beton und
Betonstahl müssen dabei statisch und konstruktiv
im Verbund zusammenwirken, d. h. es darf keine
oder nur sehr geringe Verschiebungen zwischen
den Stahlteilen und dem Beton geben. Man unter-
scheidet die unterschiedlichen Bauteile Verbund-
decken, Verbundträger und Verbundstützen
(Bild 1.1).

Verbunddecken bestehen aus Stahlprofilblechen
und einer Schicht Ortbeton, die direkt auf die
Stahlprofilbleche als verlorene Schalung betoniert
wird. Bei Verbunddecken wird das Stahlprofilblech
als Bewehrung angerechnet, zusätzlich kann Mat-
tenbewehrung erforderlich sein.

Verbundträger bestehen aus einem Stahlprofil
(gewalzt oder geschweißt), das über Verbundmittel
mit einem Betongurt verbunden ist. Der Betongurt
kann eine Verbunddecke oder eine Stahlbeton-
platte sein.

Verbundstützen werden nach Eurocode 4 in drei
Grundtypen eingeteilt (Bild 1.2): vollständig einbe-
tonierte Stahlprofile (Typ a), teilweise einbetonierte
Stahlprofile oder Profile mit Kammerbeton (Typ b
und c) und betongefüllte Hohlprofile (Typ d und e).
Betongefüllte Hohlprofile können ohne Betonstahl-
bewehrung ausgeführt werden. Mischformen sind
auch möglich, z. B. betongefüllte Hohlprofile mit
zusätzlich eingestelltem Profil (Typ f).

Verbundstützen vereinen die Vorteile der beiden
Bauweisen Stahlbeton und Stahlbau. Die Verbund-
stütze hat die guten Brandschutzeigenschaften der
Betonstütze und die hohe Rotationsfähigkeit der
Stahlstütze. Gleichzeitig wird die Tragfähigkeit
gegenüber der Betonstütze größer bzw. der Quer-
schnitt kleiner. Verbundstützen sind über den
Traglastanteil des Stahlprofils gegen Stahl- und
Stahlbetonstützen abgegrenzt. Nach Eurocode 4
muß dieser Anteil zwischen 20 und 90 % der Ge-
samttragfähigkeit der Stütze betragen. Ist der
Lastanteil des Stahlprofils kleiner als 20 %, so gilt
die Stütze als Stahlbetonstütze; ist er größer als
90 %, muß die Stütze als reine Stahlstütze berech-
net werden.

Bild 1.1 Übersicht Verbundbauteile

Bild 1.2 Querschnitte von Verbundstützen nach EC 4
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Im Verbundbaustoff Stahlbeton nimmt der Beton-
stahl die Zugkräfte auf, die der Beton alleine nicht
aufnehmen kann. Um einen guten Verbund zwi-
schen Beton und Betonstahl zu gewährleisten, ist
der Betonstahl gerippt (Bild 1.3).

Bild 1.4 zeigt den aufgeschnittenen Bewehrungs-
stoß eines Stahlbetonbauteils. Die Stäbe sind mit
den Rippen im Beton verankert. Wird der Stab
belastet, so kann die Kraft über die Rippen auf den
umgebenden Beton und von dort auf den anderen
Stab übertragen werden. Ausgehend von den Rip-
pen bilden sich Mikrorisse im Beton, in Bild 1.4
schwarz eingefärbt, die bei fachgerechter Ausfüh-
rung nicht an die Oberfläche reichen und unschäd-
lich sind.

Der Verbund zwischen Baustahl und Beton wird
durch Verbundmittel, heute meistens durch Kopf-
bolzendübel hergestellt (Bild 1.5). Es kommen
auch Dübel ohne Kopf oder an das Stahlprofil an-
geschweißte Bügel in Frage. Bei Verbundstützen
werden im Lasteinleitungsbereich Kopfbolzendübel
eingesetzt (Bild 1.6), in letzter Zeit auch Setznägel
(Bild 1.7). Bei schwach belasteten Stützen kann
der Verbund allein über die Adhäsion zwischen
Beton und Stahl gesichert werden.

Die Verbundbauweise kombiniert die Vorteile der
Stahl- und der Stahlbetonbauweise miteinander;
die schnelle Montage des Stahlskelettbaus, die
gute Feuerbeständigkeit des Massivbaus und im
Zusammenwirken der beiden Materialien eine Er-
höhung der Tragfähigkeit oder eine Verringerung
der Abmessungen gegenüber einer „reinen“ Bau-
weise. Fritz von Emperger (1862-1942), Gründer
der Fachzeitschrift „Beton und Eisen“ (1902), er-
kannte bereits 1930,

daß die beste Lösung für den Feuerschutz von
Hochhausbauten eine entsprechende Umhüllung mit
einem feuerfesten Beton ist, welcher gleichzeitig
mitträgt und so durch eine Ersparnis im Stahlquer-
schnitt sich auch wirtschaftlich auswirkt. ... Es wür-
den sich so die Vorteile beider Bauweisen zusam-
menfassen lassen und an Stelle des zwecklosen
Konkurrenzkampfes zwischen Stahl- und Eisenbe-
tonbau ein verständnisvolles Zusammenarbeiten
treten, eine Erkenntnis deren Vorteile nicht oft ge-
nug betont werden können. [Emperger 1930a, S.
188]

Bis zum Erscheinen der ersten eigenständigen
Norm für Verbundstützen vergingen trotzdem über
50 Jahre; erst 1984 wurde DIN 18806 Verbund-
konstruktionen, Verbundstützen eingeführt.

Bild 1.3 Betonrippenstahl BSt 500/550

Bild 1.4 Verbundrisse bei einem Übergreifungsstoß

Bild 1.5 Verbundmittel

Bild 1.6 Kopfbolzendübel im Lasteinleitungsbereich

Bild 1.7 Stützenkopf mit Setznägeln
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1.2 Bezeichnung der Bauweise

Wegen der Verwechslungsmöglichkeit mit dem
Verbundbaustoff Stahlbeton empfahl Kurt Hirsch-
feld (1902-1994) 1950, die Verbundbauweise an-
ders zu benennen, gab aber keine andere Be-
zeichnung an:

In dem Bestreben, die Bauten immer kühner und
wirtschaftlicher zu gestalten, ist der Ingenieur stän-
dig auf der Suche nach neuartigen Konstruktionen.
... Ein neuer Weg, der in der jüngsten Zeit öfter be-
schritten worden ist, besteht in der Anwendung ei-
ner Bauweise, die gemeinsam Stahl und Stahlbeton
zum Tragen heranzieht und nicht ganz glücklich als
„Verbundbauweise“ bezeichnet wird. Um eine Ver-
wechslung mit der „Verbundbauweise“ Stahlbeton
zu vermeiden, würde es sich vielleicht empfehlen,
sie anders zu benennen. [Hirschfeld 1950, 191].

Diese Kritik an der Bezeichnung wurde bereits ein
Jahr zuvor auf der ersten Arbeitstagung „Stahlver-
bundbauweise“ geäußert, zu der der Deutsche
Stahlbau-Verband im Einvernehmen mit dem
Deutschen Ausschuß für Stahlbau geladen hatte.
In der Eröffnungsrede führte Albert Dörnen (1884-
1961) aus:

Für die neue Methode ist zunächst die Bezeichnung
„Stahlverbund-Bauweise“ gewählt. Man kann nicht
behaupten, daß sie eben schön ist. Aber vielleicht
finden wir heute einen besseren Namen. [Dörnen
1950, 73]

Bruno Hampe (1892-1970) schlug die Bezeich-
nung „Verbundträgerbauweise“ vor. Seine Kritik an
der Bezeichnung „Verbundbauweise“ beschrieb er
sehr eindringlich:

Sie nur „Verbundbauweise“ zu nennen, ist nicht
möglich, weil es sich dabei um den Oberbegriff al-
ler Verbindungen aus mehreren Baustoffen oder
aber auch aus mehreren Konstruktionselementen
aus verschiedenen Baustoffen handelt. Wenn die
Verbindung aus 2 Baustoffen besteht, wie z. B.
beim Stahlbeton, ist es einfach, daraus ein Doppel-
wort zu bilden. Wenn aber 2 Konstruktionselemente
aus verschiedenen Baustoffen verbunden werden,
wird die Sache schwierig. Denn die Bezeichnung
Stahl-Stahlbeton wird kaum in Frage kommen und
auch die Bezeichnung Stahl-Verbundbauweise wird
vermutlich Widerspruch auslösen. Ich sehe daher
nur den Weg, die Bezeichnung „Verbundträgerbau-
weise“ anzuwenden, weil diese noch erträglich lang
ist, und in dem Wort „Träger“ zum Ausdruck
kommt, daß zwei in sich selbständige Konstruktion-
selemente, ... zu einem System verbunden werden.
[Hampe 1950, 74].

Dieser Vorschlag konnte sich jedoch nicht durch-
setzen; ein Jahr später fand eine zweite Arbeitsta-
gung statt, auf der die Bezeichnung „Verbund-
Bauweise“ beschlossen wurde.

Der Unterausschuß „Verbundträger“ [des deutschen
Ausschusses für Stahlbau] hat beschlossen, für die
neue Bauweise ... die in den früheren Veröffentli-
chungen bereits gewählte Bezeichnung „Verbund-
Bauweise“ als Kurzbezeichnung beizubehalten, und
er empfiehlt den Stahlbaufirmen, ihre Erzeugnisse
„Stahlkonstruktion in Verbund-Bauweise“, „Stahl-
brücke in Verbund-Bauweise“, „Stahlhochbau in
Verbund-Bauweise“ und dgl. zu benennen. [Kleine-
berg 1950, 269]

Heute hat sich die Bezeichnung „Verbundbau“ als
Oberbegriff für Konstruktionen aus Profilstahl und
Stahlbeton im deutschsprachigen Raum durchge-
setzt. Die lexikalische Definition lautet bei Meyers
dementsprechend:

Verbundbauweise, eine Bauweise, bei der eine tra-
gende Konstruktion aus unterschiedlichen Baustof-
fen zusammengesetzt ist, z. B. Einbau von [Stahl-
Beton-] Verbundträgern, die aus einem Stahlträger
mit einer (durch Dübel oder bes. Verbundanker)
meist starr mit ihm verbundenen Stahlbetonplatte
bestehen. [Meyers 1979, Bd. 24]

während Brockhaus den Eintrag allgemeiner for-
muliert und auch Stahl- und Spannbeton ein-
schließt:

Verbundbau, Bauweise, bei der mehrere Baustoffe
statisch so zusammenwirken, daß bestimmte Eigen-
schaften jedes Werkstoffes besondere bauliche
Vorteile des Verbundes erzielen, z. B. Stahlbeweh-
rung und Beton (Stahlbeton), Spannstahl und Beton
(Spannbeton), Stahlbetondecke und Stahlträger im
Hochbau. Betonbauteil und Stahlträger werden
durch Dübel verbunden, um die Übertragung unter-
schiedl. Schubkräfte zu sichern. Durch V. sind auch
bei hohen Lasten und großen Spannweiten relativ
geringe Querschnittsabmessungen der Profile mög-
lich. Die im Gebrauchszustand auftretenden Span-
nungszustände lassen sich u. a. durch das Montage-
und Herstellungsverfahren regulieren. [Brockhaus
1994, Bd. 23]

Das Problem der Eindeutigkeit bleibt aktuell, da
auch hier nach der Definition mehrere (zunächst
beliebige) unterschiedliche Baustoffe eine zusam-
mengesetzte Einheit bilden. Der Begriff Verbund-
stütze ist lexikalisch noch nicht erfaßt. Im Gegen-
satz dazu definiert die europäische Norm Euro-
code 4 eindeutig, was mit Verbundbau gemeint ist.
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1.3 Wichtige Definitionen aus
Eurocode 4

Tragwerk: Tragwerk oder Teil eines Tragwerks,
welche eine Baugruppe direkt verbundener tragen-
der Bauteile beinhaltet, die für das Zusammenwir-
ken gegen Lasten konstruiert ist. Es gilt für ebene
und räumliche Tragwerke.

Verbundtragwerk: Im Teil 1-1 von EC 4 ist ein
Verbundtragwerk ein rahmenartiges Tragwerk in
Hochbauten oder ähnlichen Bauwerken, in denen
einige oder alle Träger und Stützen als Verbund-
bauteile und die meisten der übrigen Bauteile als
Stahlbauteile ausgeführt sind. Die Verwendung von
bewehrtem oder vorgespanntem Beton oder Mau-
erwerk in aussteifenden Tragwerken (wie in EC 3
definiert) ist nicht ausgeschlossen.

Verbundbauteil: Tragende Bauteile, deren Ele-
mente aus Beton und warmgewalztem oder kaltver-
formtem Baustahl bestehen und bei denen Ver-
bundmittel den Schlupf und die Trennung der Ein-
zelelemente Stahl und Beton begrenzen.

Verbundstütze: Ein Verbundbauteil, das vorwie-
gend auf Druck und Biegung beansprucht wird.

Verbundträger: Ein Verbundbauteil, das vorwie-
gend auf Biegung beansprucht wird.

Verbunddecke: Ein flächiges, horizontales Ver-
bundbauteil, das vorwiegend auf Biegung bean-
sprucht wird und in dem Profilbleche

- im Bauzustand als Schalungselemente verwendet
werden, die in der Lage sind, die Lasten aus Frisch-
beton, Bewehrung und Montage aufzunehmen und
im

- Endzustand mit dem erhärteten Beton zusammen-
wirken und teilweise oder ganz die Zugbewehrung
der fertiggestellten Decke bilden. [DIN V ENV
1994-1-1, 1.4.2]

1.4 Zielsetzung

Ziel der vorliegenden Arbeit ist es, ein einfaches
Näherungsverfahren zur Dimensionierung und
Bemessung von Verbundstützen herzuleiten. Die
Bemessung soll sowohl für den kalten als auch für
den heißen Zustand (Brandbemessung) möglich
sein. Grundlage ist dabei die europäische Nor-
mung, speziell Eurocode 4 [DIN V ENV 1994-1-1].
Das Näherungsverfahren soll so einfach sein, daß
es in der Tragwerklehre für Architekten eingesetzt
werden kann, andererseits soll es genau genug
sein, um dem Tragwerksplaner in der Entwurfs-
phase eine realistische Dimensionierung von Ver-
bundstützen zu ermöglichen.

Dazu wird zunächst in Kapitel 2 die Entwicklungs-
geschichte der verschiedenen Typen von Ver-
bundstützen in Versuch und Anwendung unter-
sucht. Kapitel 3 bietet eine Darstellung zur Ent-
wicklung der Bemessung von Verbundstützen. Die
Bemessung von Bauteilen war nicht immer so
kompliziert wie heute und frühere Bemessungsan-
sätze bestechen häufig durch ihre Anschaulichkeit.
Diese Anschaulichkeit macht frühere Bemes-
sungsmethoden für die heutige Tragwerklehre
interessant. Es wird daher untersucht, welche hi-
storischen Bemessungsansätze Ideen für ein heu-
tiges Näherungsverfahren bieten. Kapitel 4 gibt
Informationen über die Bemessung von Verbund-
stützen für den Brandfall. In Kapitel 5 werden Er-
kenntnisse aus der Geschichte der Bemessung
und aktuelle Forschungsergebnisse in ein Nähe-
rungsverfahren zur Dimensionierung und Bemes-
sung von Verbundstützen auf der Grundlage der
europäischen Normung eingearbeitet. Das Nähe-
rungsverfahren ermöglicht die Bemessung für
Normaltemperatur und für den Brandfall. Das Nä-
herungsverfahren wird in tabellierter Form für die
praktische Anwendung aufbereitet und es werden
Anwendungsbeispiele gegeben.
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2 Entwicklung der
Verbundstützen

2.1 1902 bis 1945

2.1.1 Erste Schritte

Verbundstützen sind aus Stahlprofilen und Beton
zusammengesetzte Bauteile. Die Idee, Stahlprofile
einzubetonieren, stammt aus der Anfangszeit des
Eisenbetons in der zweiten Hälfte des 19. Jahr-
hunderts. Die ersten in der Literatur erwähnten
Anwendungen von Walzprofilen in Beton sind ein
Gebäude mit einem Skelett aus einbetonierten
Walzprofilen von F. Coignet in Frankreich (1852),
ein Senkkasten aus walzstahlbewehrtem Beton in
Toulon von de Mazas (1876) und ein Wohnhaus
von W. E. Ward in Port Chester, New York (1876)
[Herzog 1999, 8]. Ward verwendete Walzprofile in
den Unterzügen und Draht als Bewehrung der
Decken (Bild 2.1).

Bild 2.1 Schnitt Verbundträger, Ward Haus 1876

Die erste in der Literatur erwähnte Anwendung
eines betongefüllten Rohres als Stütze stammt von
dem amerikanischen Ingenieur John Stephen Se-
well aus dem Jahre 1902 [Sewell 1902]. Rohrstüt-
zen hielt er wegen der Massenverteilung außen
am Rand für sehr effektiv. Das einzige Problem
sah er in der Gefahr der inneren Korrosion. Er
beschrieb die Ausbetonierung als gute Möglichkeit,
die Rohre vor innerer Korrosion zu schützen und
äußerte sich sehr überzeugt zur traglaststeigern-
den Wirkung der Betonfüllung. Versuche, die seine
Behauptungen bekräftigt hätten, waren seiner
Kenntnis nach noch nicht durchgeführt worden:

A column filled with good concrete must be—in
fact is—very much stronger and stiffer than one

without such filling, and it would buckle much less
easily in a fire than an empty column of the same
size. The writer would like to be in a position to
give positive and definite data on these points; un-
fortunately, he is not, but he feels quite sure that his
statements are, in the main, correct. Some rather
expensive experiments would be needed to demon-
strate their truth, and no one has as yet made them.
[Sewell 1902, 334]

Für den Maschinenraum des „New Government
Printing Office“ in Washington setzte er betonge-
füllte Rohre als Stützen für eine Krananlage ein.
Diese wurden nachträglich höher belastet als ur-
sprünglich angenommen und zeigten eine hohe
Steifigkeit. Auch unter dynamischen Kranlasten
gab es keinerlei Verformungen. Sewell schätzte die
Traglaststeigerung durch die Betonfüllung auf min-
destens 25 % ein. Die Stützen waren außerordent-
lich schlank, das Verhältnis von Stützenlänge zu
Durchmesser betrug h/d = 42:

They are made of 6-in. [15,2 cm] extra heavy pipe,
and are 21 ft. [6,40 m] long. It was decided to fill
them with concrete, and let them go. ...While it was
not expected that the columns would have failed
under this, it was feared that they might vibrate sev-
erly, especially when the load was moving or in-
creasing. On the contrary, they remained remarka-
bly rigid; hardly a tremor could be felt, and while
we had no unfilled pipe columns to compare with
them under the same conditions, it seems evident to
all who are familiar with the conditions that the
concrete filling must have increased the stiffness at
least 25%. Certainly they look very slender for the
loads they have to carry. [Sewell 1902, 335]

Weiterhin berichtete Sewell über den Einsatz von
betongefüllten Gitterstützen im Keller des New
Government Printing Office Building:

of which the writer has charge as designing and
construction engineer, the columns were designed
to carry their loads alone, although with somewhat
higher unit strains than were assumed for girders
and beams. As an afterthought, with a view of
eliminating completely the danger of rust, they were
filled with concrete. [Sewell 1902, 335]

Diese Stützen kann man noch nicht als Verbund-
stützen bezeichnen, da die Gitterstützen so be-
messen wurden, daß sie die Last allein tragen
konnten. Die Betonfüllung wurde nur als Schutz
vor Korrosion eingebracht. Allerdings rechnete
Sewell mit leicht erhöhten Spannungen gegenüber
der Annahme für Träger und Balken. Die Stützen
wurden nachträglich mit Mauerwerk verkleidet
(Bild 2.2).
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Bild 2.2 Blick in den Keller des New Government Prin-
ting Office Building, Washington DC, Gitterstützen mit
Betonfüllung und Mauerwerksverkleidung 1902

Über die ersten Versuche zu Stützen mit einbeto-
nierten Profileisen berichtete Fritz von Emperger
(1862-1942) in der Reihe: „Forscherarbeiten auf
dem Gebiete des Eisenbetons, Heft VIII“ [Emper-
ger 1908b]. Im Rahmen des Versuchsprogramms
zu unterschiedlich bewehrten Eisenbetonsäulen
wurden im Winter 1901/1902 in Gruppe II vier
Säulen mit Profileisenbewehrung hergestellt
(Bild 2.3):

Nach ungefähr 1 bis 1½ Monaten wurden die Säu-
len ausgeschalt, verladen ... und dann per Achse in
die Technische Hochschule [Wien] geschafft, wo sie
vier Jahre hindurch wechselvolle Schicksale, größ-
tenteils im Keller, verleben sollten, um dann nach
Stuttgart transportiert zu werden. ... Die Prüfung der
Säulen seitens des Professors C. v. Bach erfolgte in
Stuttgart ... am 12. Juni 1907. [Emperger
1908b, 18f.]

Die Versuche hatten für Emperger

den Charakter von Vorversuchen, die dazu dienen,
nicht selbst alles zu lösen, sondern die Hauptfragen
klarzulegen. ... Es ist auf diesem, einer wissen-
schaftlichen Behandlung so fremden Gebiete, wie
bei einem Weg im Dunkeln. Man muß sich zunächst
über die Himmelsrichtung, wohin man gehen soll,
klar werden. [Emperger 1908b, 5]

Empergers vorrangiges Ziel war die volle und
gleichzeitige Ausnutzung beider Materialien beim
Bruch. Die Bruchlasten der Prüfkörper verglich

Emperger mit der Bemessungsformel für Eisen-
betonsäulen:

P = σb (Fb + n Fe) (2.1)

um die damals gültige Übertragungsziffer n (Ver-
hältnis der E-Moduli) von 15 zu überprüfen und
stellte fest:

Wie ersichtlich, schwankt n zwischen 0 und 6,2 und
σb zwischen 540 und 781 [kg/cm²]. Es sind das Re-
sultate, die nur das eine beweisen, daß die Beibe-
haltung eines nur für zulässige Lasten mit einigem
Recht angewendeten Gesetzes auf Bruchlasten un-
bedingt untunlich erscheint, und daß man einen an-
deren Weg einschlagen muß, um die Gesetzmäßig-
keit dieser Erscheinung darzulegen. [Emperger
1908b, 24]

Emperger war der Meinung, daß sich die Bruchlast
einer Eisenbetonsäule aus der Summe zweier
Festigkeiten bildet, die von dem Verhältnis der
beiden Elastizitätskoeffizienten nicht abhängt. Die-
se Überlegung führte ihn später zur Aufstellung
des „Additionsgesetzes“, siehe Abschnitt 2.1.3.

Bild 2.3 Betonstütze mit Profileisen, Emperger 1908

Anhand dieser Beispiele sollten die Grundtypen
von Verbundstützen vorgestellt werden, die bis
1945 entwickelt worden sind. Es handelt sich um
die betongefüllte Rohrstütze, die Stahlstütze mit
Betonkern sowie um die Betonstütze mit einbeto-
nierten Profileisen. Die beiden letztgenannten Ty-
pen weisen einige Gemeinsamkeiten auf und las-
sen sich nicht immer eindeutig zuordnen. In man-
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chen Quellen wurde auch von einbetonierter Ei-
sensäule gesprochen. Daneben existierte noch ein
weiterer Typ von Verbundstützen, die umschnürte
Gußeisenstütze, die als Emperger-Säule vor allem
in den USA verbreitet war.

2.1.2 Betongefüllte Stahlrohrsäulen

1908 erschien in „Beton und Eisen“ ein Artikel von
A. Gessner über „Die Knickfestigkeit betongefüllter
Mannesmann-Stahlrohrsäulen“.

Zu Beginn des Jahres 1904 hatte der Verfasser den
Gedanken, durch eine groß angelegte experimen-
telle Untersuchung festzustellen, in welchem Maße
sich Knickfestigkeit und Steifigkeit von Mannes-
mann-Stahlrohrsäulen durch eine Füllung mit
Stampfbeton erhöhen lassen. ... Die ganze Ver-
suchsanordnung krankt leider an zwei Fehlern. ...
Die gelieferten Säulen sind an und für sich schon
sehr tragfähig und das Verhältnis von Eisen- und
Betonquerschnitt derartig, daß eine überraschende
Steigerung der Tragfähigkeit von vornherein nicht
zu erwarten war. [Gessner 1908, 334]

Gessner hat die Knicklasten betongefüllter Säulen
den Knicklasten der leeren Säulen gegenüberge-
stellt. Die Steigerung gegenüber leeren Säulen
betrug 11,1 bis 59,2 %. Die größte Steigerung
zeigte die Säule mit der geringsten Schlankheit.
Gessner war der Meinung, daß die vorliegenden
Versuchsergebnisse für eine theoretische Ent-
wicklung einer Knickformel für betongefüllte Man-
nesmann-Stahlrohrsäulen nicht hinreichen und gab
eine empirische Formel für die Zunahme der
Knicklast an, die unmittelbar aus den Versuchs-
werten abgeleitet wurde.

P = 0,22 F – O / 1000 [t] (2.2)

F = Fläche des Betons [cm²]

O = Mantelfläche des Betonzylinders [cm²]

Die Knicklast der leeren Rohre errechnete er mit
den Tetmajerschen Formeln (vgl. Abschnitt 3.1),
zusammen mit Gl. 2.2 konnte er so die Knicklast
der gefüllten Rohre bestimmen. Gessner berech-
nete die Knicklast des gefüllten Rohres so, als
wären es zwei voneinander unabhängige Stützen;
für eine empirische Formel ein vertretbarer Ansatz.
Die Versuche Gessners wurden von Emperger in
den in Abschnitt 2.1.1 erwähnten „Forscherarbei-
ten“ beurteilt:

So wertvoll das Material an und für sich ist, so liegt
seine Bedeutung in der vorliegenden Form mehr in
negativer Hinsicht. Es zeigt, daß auch in einer ge-
schlossenen Röhre die anderweitig mit ähnlichen

Prozentsätzen der Armatur von Walzeisen gewon-
nenen Resultate auch auf Röhren Geltung haben,
und daß auch hier die Umschnürung des Betons
keinerlei Wunderwirkung ausübt, vielmehr über das
Maß nicht wesentlich gesteigert werden kann, das
sich uns bei einer guten sonstigen Armierung ergibt.
[Emperger 1908b, 38]

Für Emperger stellte das Rohr nur eine Variante
der möglichen Umschnürungen des Betons dar,
während Gessner selbst das Ziel hatte, die Steige-
rung der Tragfähigkeit und Knicksicherheit eines
Rohres durch Betonfüllung zu untersuchen. Gess-
ner ging gedanklich von einem verstärkten Stahl-
profil aus, was sich in der Verwendung der Tetma-
jerschen Formeln zeigt, während Emperger in die-
sem Falle das Rohr als Bewehrung und Um-
schnürung des Betons ansah. Im weiteren Verlauf
der Entwicklung kamen sowohl aus dem Eisenbe-
tonbau als auch von Seiten des Stahlbaus Denk-
anstöße in Richtung Verbundstützen.

Die ersten Versuche mit betongefüllten Rohren in
den Vereinigten Staaten wurden von F. W. Swain
und A. F. Holmes von Oktober bis Dezember 1914
am Massachusetts Institute of Technology durch-
geführt. Es wurden 36 Rohre der Durchmesser 4´´
bis 6 5/8´´ (10,2-16,8 cm) bis zum Bruch belastet.
Für zwei der größten Durchmesser reichte die
Prüfmaschine nicht aus, sie hielten einer Belastung
von 300000 Pfund (1330 kN) stand bei einer Länge
von 16 Fuß (4,88 m). Ein von beiden gestellter
Patentantrag auf diesen Stützentyp wurde abge-
lehnt. Die Autoren entwickelten einen Bemes-
sungsansatz für betongefüllte Rohre (siehe Kapitel
3.3.3) und kamen zusammenfassend zu dem Er-
gebnis, daß die Stützen eine klar definierte Elasti-
zitätsgrenze besaßen und sich bis zum Erreichen
dieser Grenze ideal elastisch verhielten. Die Ela-
stizitätsgrenze der Stützen wurde durch die Elasti-
zitätsgrenze des Betons bestimmt, und aus dem
Verhältnis der Elastizitätsgrenze zur Traglast der
Stütze schlossen die Autoren:

The results of these tests would indicate that a load
of 25 per cent of the ultimate could be taken as a
safe working load, which conforms very closely
with the present practice. [Swain, Holmes 1915,
230]

Wie hoch die Traglaststeigerung der Betonfüllung
gegenüber leeren Rohren war, untersuchten die
Autoren nicht. Einige Zeit später war in Nordameri-
ka als Ersatz für gußeiserne Stützen eine ei-
senummantelte Betonstütze verbreitet. So berich-
tete Dencer 1928:
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Unter sog. Lallystützen ... versteht man Betonstüt-
zen mit einem Blechmantel. Sie werden in Durch-
messern von 3´´ bis 12 ¾´´ [7,6-32,4 cm] ausge-
führt. Bei größeren Belastungen kann auch eine
Bewehrung mit einem Rundeisen, einem Rohr oder
vier Winkeln im Innern in Frage kommen. Die
Säulenköpfe oder –füße sowie die Trägeranschlüsse
können verschiedenartig ausgebildet werden. Die
Lallystützen dienen als Ersatz für gußeiserne Stüt-
zen. [Dencer 1928, 102]

Im Jahre 1922 hatte John Lally ein Patent erhalten
auf die Verbindung Stütze an Träger, mit durchge-
steckter Lasche und Konsole für den Träger. Die
Träger konnten entweder durch Nieten oder durch
Schrauben befestigt werden [Patent 1432192].

Bild 2.4 Lallystütze

Versuche zu betongefüllten Rohren wurden in
Deutschland erst wieder 1957 von Klöppel durch-
geführt, siehe Kapitel 2.2.1. Dies mag daran gele-
gen haben, daß diese Art der Stütze von einigen
Autoren für unwirtschaftlich gehalten wurde, so
Freudenthal 1933:

Da sie unwirtschaftlicher ist als die erstere [spiral-
umschnürte Eisenbetonstütze], wird sie nur dann
zur Anwendung gelangen, wenn die Spirale aus
konstruktiven Gründen (vor allem wegen ihrer Stär-
ke) unausführbar wird. [Freudenthal 1933, 107]

2.1.3 Die Emperger-Säule

In der ersten Hälfte des 20. Jahrhunderts existierte
eine Sonderform von Verbundstützen, die Emper-
ger-Säule. Sie wurde vor allem im Hochhausbau in
den Vereinigten Staaten eingesetzt.

Bild 2.5 Emperger-Säule 1911, Hohle Gußeisensäule
mit einem Mantel aus umschnürtem Beton
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Bild 2.6 Patentschrift Emperger 1911
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Im Jahre 1911 erwarb Emperger folgenden Patent-
Anspruch:

Hohle Gußeisensäule mit einem Mantel aus um-
schnürtem Beton, dadurch gekennzeichnet, daß die
Abstände der Querbewehrung des Mantels gleich
oder kleiner als die Manteldicke sind. [Pat. 291068]

Es handelte sich um eine Weiterentwicklung der
aus Gründen des Feuerschutzes mit Beton um-
mantelten Gußeisenstütze, bei der die Verbindung
des Gußeisens mit dem Betonmantel dadurch
statisch wirksam gemacht wurde, daß die Querbe-
wehrung in Abständen kleiner oder gleich der Dik-
ke des umschnürenden Betons angeordnet war
(Bild 2.5). Auch zum Bauablauf machte Emperger
sich Gedanken:

Solche Säulen können in entsprechender Länge im
voraus fertiggestellt und als fertige Bauteile auf den
Bau gebracht werden. [Pat. 291068]

Emperger erkannte schon zu Beginn des 20. Jahr-
hunderts das Potential der Fertigteilstützen. Heute
werden Verbundstützen häufig als Fertigteile aus-
geführt, vor allem kammerbetonierte Profile und
gefüllte Hohlprofile. Über Versuche mit umschnür-
tem Gußeisen berichtete Emperger sehr ausführ-
lich [Emperger 1912, 1913a, 1913b, 1913c]. Hier
formulierte er das erstmals 1908 vorgestellte „Ad-
ditionsgesetz“ in erweiterter Gleichungsform:

Enthält ein so gebautes Druckglied aus umschnür-
tem Beton einen Körper aus einem Material mit ei-
ner noch höher liegenden Druckfestigkeit und einer
dementsprechenden Stauchungskurve, wie z. B.
Gußeisen ..., so sehen wir, daß sich die Druck-
festigkeit desselben selbst über die Stauchungs-
grenzed hinaus ausnutzen läßt (sofern die Knik-
kung dem nicht ein vorzeitiges Ende macht) und
daß durch die Addition der Druckfestigkeiten der
drei verbundenen Körper die Tragfähigkeit der
Säule

P = Fbσσσσb + Feσσσσe + Fgσσσσg . . . . 1)

wird. In dieser Gleichung bedeutetσe die Fließ-
grenze des Flußeisens,σg die Druckfestigkeit des
Gußeisens unter Berücksichtigung der Herabminde-
rung durch Knicken des Gesamtquerschnittes und
σb jene des Betons [Emperger 1913a, 34].

Als Schlußfolgerung formulierte Emperger dieses
Additionsgesetz in Worten, sinngemäß: „Die Trag-
fähigkeit eines Druckgliedes aus umschnürtem
Gußeisen kann gleich der Summe der Druckfestig-
keiten der einzelnen Teile gesetzt werden unter
Berücksichtigung einer einheitlichen Abminderung
auf Knickung mit einem Sicherheitsfaktor von

höchstens 4“ [Emperger 1913a, 48f.]. Dieses Prin-
zip hat sich bis heute bestätigt, es liegt auch dem
vereinfachten Bemessungsverfahren für Verbund-
stützen nach Eurocode 4 zugrunde, natürlich mit
modernem Sicherheitskonzept und veränderter
Berechnung der Knickabminderung.

Bild 2.7 Säule mit massivem Gußeisenkern

Das Prinzip „umschnürtes Gußeisen“ wurde von
Emperger auch unter dem Gesichtspunkt der Ver-
wendung im Bogenbrückenbau untersucht. So
lautete der Titel der Veröffentlichung [Emperger
1913a]: „Neuere Bogenbrücken aus umschnürtem
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Gußeisen“. Ausführlich wurde über die Schwar-
zenbergbrücke in Leipzig berichtet. Anwendungs-
möglichkeiten für den Hochbau stellte Emperger in
dieser Veröffentlichung auch dar (Bild 2.7). Emper-
ger-Säulen wurden in vielen Varianten hergestellt,
mit rundem oder auch mit eckigem Querschnitt
(Bild 2.8). Ebenfalls 1913 berichtete Emperger
über den Einsatz seiner Stützen in einem Fabrik-
gebäude der Firma Ericson in Wien [Emperger
1913d]. 1930 berichtete L. J. Mensch über neuere
amerikanische Versuche zu Betonstützen mit guß-
eisernem Kern:

In order to verify Dr. Emperger´s tests under
American conditions the writer had 18 composite
columns made, 12 in. [30,5 cm] in dia. and from 6
ft. to 14 ft. [1,83-4,27 cm] long, with 0.6 per cent
each of spiral and vertical reinforcement and with a
center cast iron core of pipe 6 in. [15,2 cm] in dia.
and ¾ in. [1,91 cm] thick. [Mensch 1930, 267]

Die Versuche bestätigten Empergers Erkenntnisse
über die Bruchlast dieser Verbundstützen. Mensch
beschrieb weiterhin, daß die Schlankheit des Guß-
eisenkerns, ausgedrückt durch das Verhältnis l/r
(Stützenlänge zu Trägheitsradius des Kerns), ei-
nen wichtigen Einfluß auf die Bruchfestigkeit der
Stützen hatte. 1931 betonte Emperger die Vorteile
der Gußeisenstütze in einem Artikel über „Die
Säule im amerikanischen Hochhausbau“, [Emper-
ger 1931]. Er wies darauf hin, daß schon die ersten
Wolkenkratzer 1890 mit Gußeisenstützen konstru-
iert worden waren. An der Spitze dieser mit „Em-
perger-Säulen“ gebauten Hochhäuser stand das
30-stöckige Trustee-Building in Chicago [Emperger
1931, 264]. Die quadratischen Stützen hatten im
Erdgeschoß eine Kantenlänge von 30´´ (76 cm)
und vom 1. OG an aufwärts 28´´ (71 cm). Der
Gußeisenkern wurde von 2¾ bis 2½´´ (7,0-6,4 cm)
abgestuft [ENR 1930, 277].

1933 erschien in der Reihe „Forscherarbeiten auf
dem Gebiete des Eisenbetons“ eine umfassende
theoretische Abhandlung über „Verbundstützen für
hohe Lasten“ [Freudenthal 1933]. Der Autor ging
sehr ausführlich auf die Theorie der umschnürten
Verbundstütze ein. Damit war die umschnürte Ei-
senbetonsäule gemeint. Als Sonderformen um-
schnürter Stützen behandelte er die stahlrohrum-
mantelte Stütze und die spiralumschnürte Be-
tonstütze mit Gußeisenkern (Empergersäule). Die
stahlrohrummantelte Stütze teilte er in zwei Typen
ein. Während bei Typ A das Stahlrohr nur eine
umschnürende Funktion hatte, wurde es bei Typ B
auch zur direkten Lastabtragung herangezogen.
Typ B entspricht also dem heutigen Typ der beton-
gefüllten Hohlprofilstütze. Freudenthal beurteilte
die Versuche von Gessner als

jedenfalls die einzigen, welche, trotz der Beschrän-
kung auf eine einzige Betongüte, hinsichtlich des
Verhaltens stahlummantelter Betonstützen richtige
Folgerungen ermöglichen [Freudenthal 1933, 106].

Die Emperger-Säule beurteilte er in ihrer ursprüng-
lichen Ausführung als Eisensäule, bei welcher die
Tragfähigkeit des umschnürten Betons nur eine
geringe Rolle spielt und dessen Aufgabe in erster
Linie darin besteht, die im Herstellungsprozeß
bedingten Unregelmäßigkeiten und Fehler des
Gußeisens sowie dessen geringe Knicksicherheit
auszugleichen. Diese Einschätzung kann aus heu-
tiger Sicht nicht überzeugen, denn die Emperger-
säule wurde bevorzugt für die Abtragung hoher
Lasten eingesetzt und durch die enge Verbügelung
konnten die Querschnittsbestandteile im Verbund
zusammenwirken und der Beton die Steifigkeit und
damit die Tragfähigkeit der Stütze deutlich erhö-
hen.

Bild 2.8 Mögliche Stützenquerschnitte Empergersäule
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McGraw-Hill Gebäude, Chicago 1929

Architektur: Thielbar & Fugard, Chicago

Tragwerksplanung: James B. Black, Chicago

Beim Bau des 16stöckigen McGraw-Hill Gebäudes
in Chicago wurden ebenfalls Emperger-Stützen
verwendet. Das Gebäude war 58 m hoch bei 38 m
Länge und 30 m Breite.

Cored Concrete Columns - To conserve space the
designers adopted a composite column known as
the Emperger type, in which the use of a solid cast
iron core permits a relatively small cross-section.
[ENR 1929, 129]

In designing the McGraw-Hill Building, the col-
umns were made of uniform section (24 and 26 in.
square) [61 und 66 cm quadratisch] from basement
to roof for economy, convenience and rapidity in
construction. ... The variation in carrying capacity
was obtained by reducing the cast-iron cores gradu-
ally from 12¾ to 3 in. [32,4 bis 7,6 cm] in diameter.
For the upper floors, where cores were not needed,
standard hooped concrete conctruction was used.
[ENR 1930, 277]

Die Stützenanschlüsse wurden besonders sorgfäl-
tig ausgeführt, um die kraftschlüssige Verbindung
zu gewährleisten (Bild 2.9). Jeder Gußeisenkern
wurde 5´´ (12,7 cm) über Deckenniveau geführt
und mit einem Mantelrohr versehen. Das Mantel-
rohr wurde mit Zementmörtel verfüllt und anschlie-
ßend der nächste Kern eingestellt und ausgerich-
tet. Das Gebäude wurde 1998 abgerissen und an
gleicher Stelle auf Verlangen der Denkmalbehörde
mit der Originalfassade wieder aufgebaut. Es ist
nun unter dem Namen „LeMeridien Hotel & The
Shops at North Bridge“ bekannt. Im unteren Teil
des Gebäudes befindet sich heute ein Warenhaus,
in dem dieses und einige andere Gebäude als
Lego-Modell bestaunt werden können [www.sky-
scrapers.com].

Bild 2.9 Detail Stützenanschluss

Bild 2.10 McGraw-Hill Gebäude, Chicago

Bild 2.11 Grundriß
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2.1.4 Betonstützen mit Formstahlbewehrung

In diesem Abschnitt werden Forschungen über
Verbundstützen mit teilweise oder vollständig ein-
betonierten Profilen dargestellt, die über die Auto-
ren in den Bereich des Eisenbetons zugeordnet
werden können. 1907 veröffentlichte Emperger
einen Artikel über „Drei Versuche mit Eisensäulen“
[Emperger 1907a, 101]. Eine der Eisensäulen
wurde später einbetoniert und Emperger stellte die
Frage: „Welche statische Bedeutung hat die Ein-
betonierung einer Eisensäule?“

Ich habe in diesem Fall den schlechtesten der drei
Versuche [Bild 2.12] vorgenommen, im Labora-
torium selbst gerade geklopft und ausbetoniert
[Bild 2.13]. ... erscheint er als ein vollgültiger Be-
weis für die Güte einer solchen Ausbetonierung und
für die Behauptung, daß der e inbetonier te
Körper in einer Eisensäule stat isch so
wertvo l l ist , daß er nicht, wie dies bisher
geschah, e infach vernachlässigt werden
sol l te. ... Während also der erste Versuch mit die-
ser Säule mit Eisen allein 44 t Bruchlast ergab, ... so
hat die nunmehr erzielte fast dreifache Bruchlast
von 118 t folgende Begründung:

1. hat der Beton die mangelhafte Verbindung zwi-
schen den zwei I-Trägern ersetzt und bewirkt, daß
diese nunmehr als ein ganzes gewirkt haben. ...
2. Außerdem kommt noch die Druckfestigkeit des
Betons in Frage, dessen Würfelfestigkeit bei einer
Fläche von 201 cm² x 76,3 = 15,35 t beträgt. Der
Überschuß , den der Beton in diesem Fall erzeugt
hat, hat aber mindestens 13 t betragen. ... Es hat also
der Beton die Festigkeit der Säule um einen Betrag
erhöht, der mit der Würfelfestigkeit des Betons in
Verbindung gebracht werden kann, im vorliegenden
Fall ihr nahezu gleich ist. [Emperger 1907b, 172].

Diese Versuche könnten auch unter 2.1.5 als
Stahlstütze mit Betonkern eingeordnet werden, die
Versuchskörper sind denen Burrs sehr ähnlich. Da
Emperger Vertreter des Österreichischen Eisen-
betonausschusses war, werden seine Versuche im
Zusammenhang mit seinen weiteren Forschungen
an dieser Stelle unter Eisenbetonsäulen mit Form-
stahlbewehrung erwähnt. Eine saubere Trennung
zwischen Eisenbetonbau und Stahlbau kann an
dieser Stelle nicht gezogen werden, Emperger
selbst sprach von „Übergangsform zwischen bei-
den Lösungen, bestehend aus einem mit Profilei-
sen armierten Eisenbeton, oder einem Stahlgerip-
pe mit Betonumhüllung“ [Emperger 1932, 595].

Bild 2.12 Stahlstütze nach 1. Belastung

Bild 2.13 Versuchseinrichtung Emperger 1907
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Emperger beschäftigte sich neben dem Eisenbe-
tonbau auch mit Druckgliedern aus Eisen und
stellte 1907 fest, daß die Tragfähigkeit der mehr-
teiligen Eisenstütze durch Einbetonieren erheblich
gesteigert werden kann. Auch sah er die Erhöhung
der Gesamtsteifigkeit der durch den Beton verbun-

denen I-Träger. Diese Verbindung konnte man
natürlich auch durch Querverbände herstellen und
auf diese Weise den Trägheitsradius erhöhen.
Versuche hierzu führte er in den Jahren 1906 und
1907 durch, ebenfalls veröffentlicht in „Beton und
Eisen“ [Emperger 1908a]. Die Steifigkeit des Be-
tons wurde bei der Knickberechnung noch nicht
berücksichtigt, wohl aber dessen Anteil an der
Querschnittstragfähigkeit. Weitere Versuche mit
profilbewehrten Eisenbetonstützen folgten, veröf-
fentlicht in [Emperger 1908b]. Emperger kam zu
diesem Zeitpunkt zu dem Schluß:

Die hier dargelegten Versuche haben nach Ansicht
des Verfassers den vollständigen Nachweis gelie-
fert, daß die einbetonierte Eisensäule (Beton-
Eisensäule) ebenso wie das, was wir als Eisenbeton
bezeichnen, statisch als Eisensäulen anzusehen sind,
sofern die einzelnen Eisenquerschnitte mit der hin-
reichenden Zahl von richtig angebrachten Querver-
bindungen versehen sind. [Emperger 1908b, 55]

Später änderte Emperger diese Meinung und
wollte die Verbundstützen in den Vorschriften für
Eisenbeton geregelt haben. Er entwickelte sich zu
einem großen Befürworter der starren Bewehrung
in Eisenbetonstützen. So schrieb er 1927:

Ein wichtiges Grenzgebiet zwischen Eisen und Ei-
senbeton bestand in den Übergangsformen zwi-
schen dem gewöhnlichen Eisenbeton mit seiner et-
wa 1%igen Armierung und dem 100%igen Eisen-
bau durch eine Reihe von Formen, bei welchen die
Armatur in den Beton selbstragend verlegt und in
größeren Mengen von 3 % bis etwa 10 % angeord-
net ist. ... Wir finden sie bei der Herstellung der
Säulen von Hochhäusern [in Nordamerika] in weit-
gehender Verwendung, und es ist demnach erklär-
lich, daß die amerikanischen Vorschriften für Ei-
senbeton ausführliche Einzelheiten über die Verbin-
dung von selbstragenden Säulen aus Stahl und aus
Gußeisen mit Beton enthalten. In Europa ist die
Verwendung von schlaffen Armaturen für den Ei-
senbeton so allgemein geworden, daß man sich um
diese Form nicht kümmert und teilweise sogar hö-
here Armaturen wie 3 % schlankweg verbietet, oh-
ne sich die Mühe zu nehmen, die näheren Umstände
anzugeben, unter welchen dieses Verbot eine Be-
rechtigung besitzt oder nicht. [Emperger 1927, 773]

1931 forderte er in einem Beitrag in „Der Stahlbau“
mit dem Titel „Die umschnürte Stahlsäule“, daß

das gesamte Gebiet zwischen dem Betonpfeiler ei-
nerseits und der unbedeckten Stahlsäule anderer-
seits in den verschiedenen Formen des Verbundes in
den Vorschriften für Eisenbeton eine einheitliche
Regelung finden soll ... Der Vorschlag geschieht in
Anlehnung an die amerikanischen Vorschriften für
Eisenbeton. [Emperger 1931a, 188]

Dieser Kommentar charakterisiert Emperger als
Vorreiter des Verbundbaus in Europa, der bau-
stoffübergreifend die beste Lösung für ein Bauwerk
suchte. Emperger berichtete auf dem ersten Kon-
gress der Internationalen Vereinigung für Brücken-
bau und Hochbau (IABSE) im Jahre 1932 von
insgesamt 1027 europäischen und 572 amerikani-
schen Versuchen [Emperger 1932, 596]. Weiterhin
stellte er verschiedene Typen von einbetonierten
Profilstützen vor (Bild 2.14) mit Hinweisen zur Be-
messung. Unterschieden wurde, ob der Beton
mitträgt (alle außer a), und ob eine starke Um-
schnürungswirkung vorhanden war (wie bei e).

Bild 2.14 Typen von Verbundstützen 1931 (links a bis
rechts e)

Rudolf Saliger (1873-1953) berichtete 1931 über
„Versuche an betonumschnürten Stahlsäulen“ der
Technischen Hochschule Wien [Saliger 1931]. Es
wurden insgesamt 10 Stützen geprüft. Motivation
war ein Hochhausprojekt in Wien, bei denen dieser
Stützentyp als Alternative erwogen worden war.
Die Stützen waren mit U-Profilen bewehrt und 3 m
lang bei Abmessungen von 28 bis 40 cm. Saliger
verglich die im Versuch ereichten Höchstlasten mit
rechnerischen Werten nach dem Additionsgesetz
und erzielte eine gute Übereinstimmung. In
Deutschland wurden an der Technischen Hoch-
schule Dresden zwischen 1930 und 1934 unter der
Leitung von Willy Gehler (1876-1953) Versuche zu
Säulen mit Walzprofilbewehrung durchgeführt,
über die 1936 in Heft 81 des deutschen Ausschus-
ses für Eisenbeton berichtet wurde. Ziel der Versu-
che war die Bestätigung des Additionsgesetzes für
hohen Bewehrungsgehalt, da man in dem Entwurf
zu den Eisenbetonbestimmungen von 1932 einen
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viel höheren Bewehrungsgehalt vorgesehen hatte
als in den früheren Bestimmungen; statt bisher 3
sollten 6 % erlaubt werden [DAfStb 1925; DIN
1045 1932]. Das Versuchsprogramm war sehr
umfangreich, es wurden insgesamt 36 Säulen
geprüft. Der Querschnitt der Säulen betrug
38/45 cm, die Höhe 2 m. Sechs Versuche wurden
mit achteckigen umschnürten Säulen durchgeführt,
die mit Winkelprofilen bewehrt waren. Die Beweh-
rung der rechteckigen Säulen bestand aus I-
Profilen und U-Profilen. Die Versuche wurden mit
und ohne Bindebleche durchgeführt, wobei sich
zeigte, daß die Bindebleche keinen Einfluß auf die
Tragfähigkeit hatten. Zum Bruchverhalten schrieb
Gehler:

Der Bruch tritt bei allen Säulen plötzlich unter Bil-
dung von schrägen Gleitflächen ein. Bei weiterer
Belastung knickten erst die Rundeisen zwischen
zwei Bügeln aus; nachdem sich die Bügel ausgebo-
gen hatten, knickten auch im Bereiche des zerstör-
ten Betons die Walzprofile aus. [Gehler, Amos
1936, 19]

Aus den vorliegenden Versuchen geht folgendes
hervor:

1. Das Additionsgesetz [nach den Eisenbetonbe-
stimmungen von 1932, § 27] für den Bruchzustand
bestätigt sich auch für Säulen mit Walzprofilbeweh-
rung und für Bewehrungsverhältnisse bis zu 6,7 %
des gesamten Säulenquerschnitts. Das Gesetz gilt
sowohl für St 37 als auch für St 52.

2. Das Schwinden des Betons hat keinen merkbaren
Einfluß auf die Bruchlast.

3. Die Anordnung von Bindeblechen hat keinen
merkbaren Einfluß auf die Bruchlasten gehabt.
[Gehler, Amos 1936, 40]

Besondere Beachtung verdient Punkt 3 des Zitats.
Gehler erkannte als erster, daß die Anordnung von
Bindeblechen keinen Einfluß auf die Traglast aus-
übt, wenn die Profilstäbe durch den umgebenden
Beton und die Umschnürungswirkung der Bügel
am Ausknicken gehindert werden. Anzumerken ist

noch, daß die Schlankheit der Säulen λ = 18,2
betrug (200/(0,289 · 38)). Die Säulen waren ge-
drungen, insgesamt also nicht knickgefährdet. In
den Bestimmungen des Deutschen Ausschusses
für Stahlbeton 1943, DIN 1045, wurde ein Absatz
über Säulen mit Formstahlbewehrung aufgenom-
men, siehe Abschnitt 3.3.8. Der Bemessungsan-
satz war analog zu Empergers Additionsgesetz in

Verbindung mit dem ω-Verfahren aufgebaut. Ein
gebautes Beispiel dieses Stützentyps existiert in
einer Telefonfabrik in Budapest, Ungarn.

Bild 2.15 Versuchskörper Gehler 1934

Bild 2.16 Brucherscheinung der Säule 820
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Telefonfabrik, Budapest 1930

Architektur: N.N.

Tragwerksplanung: Béla Enyedi, Budapest

Die größte vorgeschrieben Stützenbreite war kleiner
als 40 cm, die Belastungen der einzelnen Decken
hingegen ziemlich hoch. Daraus folgte, daß eine
Mittelstütze im Erdgeschoß eine mittige Kraft von
280 t zu tragen hatte. ... [Es] wurden umschnürte
Stützen mit steifen Flußeiseneinlagen, System Dr.
Emperger, gewählt. [Enyedi 1931, 242]

Im Gegensatz zur originalen Emperger-Stütze
besteht der Kern in diesem Beispiel nicht mehr aus
Gußeisen, sondern aus Flußeisenprofilen. System
Dr. Emperger bezieht sich hier auf die starke Um-
schnürung der Stützen. Wegen der Ausführung mit
Flußeisenprofilen ist das Gebäude hier eingeord-
net. Die Verfasser verließen sich nicht auf Emper-
gers Bemessungsansatz, sondern führten eigene
Versuche zur Bestimmung der Tragfähigkeit durch.

Die Abmessungen der Kellerstützen aus Stahlbe-
ton waren deutlich größer (Bild 2.18). Eine weitere
Besonderheit war die Ausführung mit Pilzdecke bei
freier Deckenuntersicht. Dieses Gebäude ist eines
der wenigen in der Literatur dokumentierten Bei-
spiele für die Anwendung von Verbundstützen in
Europa.

Bild 2.19 Innenansicht mit Pilzdecke

Bild 2.17 Telefonfabrik, Budapest 1930

Bild 2.18 Mittelstütze - Keller und EG

Bild 2.20 Grundriß



2 Entwicklung der Verbundstützen 17

2.1.5 Stahlstützen mit Betonkern

Im Unterschied zu Abschnitt 2.1.4 werden hier
Entwicklungen und Forschungen aus dem Bereich
des Eisen- und Stahlbaus aufgezeigt. Bereits 1912
veröffentlichte William H. Burr einen Artikel mit
dem Titel „Composite Columns of Concrete and
Steel“ [Burr 1912]. Seines Wissens waren bis zu
diesem Zeitpunkt noch keine grundlegenden Ver-
suche über die traglaststeigernde Wirkung einer
Betonfüllung auf Stahlstützen durchgeführt worden.
Ob ihm Empergers Versuche bekannt waren wurde
nicht erwähnt.

The effect of a concrete filling on increasing the
carrying-capacity of a steel column has never been
sufficiently investigated; accordingly the tests here
described were made by the Author in order to as-
certain the relative strength of plain steel columns
compared with composite columns consisting of an
outer frame of steel compression members and
bracing filled with concrete. [Burr 1912, 114]

Burr führte im Juni 1908 im Laboratorium der Co-
lumbia Universität in New York Versuche durch.
Bild 2.21 zeigt die untersuchten Stützen. Burr
prüfte 8 Stützen, davon jeweils 4 mit und 4 ohne
Betonfüllung. Die Traglaststeigerung läßt sich aus
den Versuchsergebnissen zu etwa 25 % berech-
nen. Burr selbst führte diese Rechnung nicht
durch, sondern beschränkte sich auf allgemeinere
Ergebnisse wie die Errechnung eines ideellen
E-Moduls der Stützen. Er hielt die Anzahl der Ver-
suche für zu gering.

These tests are too few in number, and the section
of the concrete is too small relatively to that of the
steel, to furnish a basis for any safe broad generali-
zation, but it is believed that the results are signifi-
cant as to certain general features of columns of this
type. [Burr 1912, 125]

Weiterhin beschrieb er die Anwendung dieses
Stützentyps an einem von ihm geplanten Hoch-
haus in New York:

This latter type of reinforced-concrete column was
used in the design by the author of what is known as
the 39th Street Building, in New York City, a build-
ing occupied by the McGraw Publishing Company
and other publishers. It has been used partially
above the second floor for the operation of large
printing presses. [Burr 1912, 116]

Dieses Gebäude ist wohl das erste in der Literatur
erwähnte Beispiel für eine bewußte Anwendung
von ausbetonierten Stahlstützen zur Steigerung
der Traglasten.

Bild 2.21 Von Burr 1912 untersuchte Stützen
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39th Street Building, New York 1912

Architektur: Messrs., Radcliffe and Kelly, New York

Tragwerksplanung: William H. Burr, New York

Das auch unter dem Namen McGraw bekannt
gewesene Verlagsgebäude hat 12 Stockwerke bei
einer Höhe von 45 m, mit 38 m Breite und 27 m
Tiefe. Aufgrund der hohen Lasten in den unteren
Geschossen durch Druckereibetrieb wurden ein-
betonierte Stahlgitterstützen eingebaut, mit Ab-
messungen von 74 cm im EG bis zu 36 cm im
11. OG. Zur Lastabtragung wurde nur der Beton
innerhalb des Stahlquerschnittes angerechnet, der
umgebende Beton (2´´ = 5 cm) wurde ausschließ-
lich als Feuerschutz angesehen. Daher kann die-
ses Gebäude in das Kapitel „Stahlstützen mit Be-
tonkern“ eingeordnet werden.

The use of the steel, in load-supporting condition,
as a long column independent of the concrete, and
at the same time forming a rigid banding member
for the latter, with the consequent increase of per-
missible working load on the concrete, reduced the
size of the columns in the basement and lower sto-
ries to dimensions quite consistent with the desired
convenient and economical use of the clear floor
space. [Burr 1908, 446]

Burr beschrieb auf der einen Seite die Stahlstützen
als unabhängig vom Beton, auf der anderen Seite
betonte er die Umfassung des Betons durch die
Stahlprofile. Aufgrund dieser Versteifung des Be-
tons wurden von der New Yorker Baubehörde per
Sondererlaubnis höhere Betonspannungen zuge-
lassen, nämlich 750 lb/in² (0,5 kN/cm²) anstatt nur
350 lb/in² (0,24 kN/cm²). Die Verbundwirkung wur-
de hier also hauptsächlich dazu herangezogen,
den Beton durch Umfassen höher ausnutzen zu
können.

Bild 2.22 39th Street Building New York 1912

Bild 2.23 Grundriss 3. OG

Bild 2.24 Schnitt C-D
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Ebenfalls 1912 untersuchten Arthur N. Talbot und
Arthur R. Lord den Einfluß von Beton als Verstär-
kung für Stahlstützen. Getestet wurden 31 Stützen
an der Universität von Illinois. Sie machten sich
Gedanken über die verschiedenen Typen von
Stützen und die Ausmaße der Stützen in hohen
Gebäuden.

Sometimes the structural steel shapes form a rela-
tively small proportion of the column section and
are considered as reinforcement for the concrete. In
other designs the amount of steel is much larger and
the structural shapes will carry a large proportion of
the load so that the column instead of being a rein-
forced concrete column is really a steel column re-
inforced with the concrete in which it is embedded.
Such columns may occupy less space than the rein-
forced concrete column as usually designed. ... The
series of tests described in this bulletin was planned
to throw light upon the action of columns formed of
structural steel shapes by filling the space between
the shapes with concrete or encasing them in con-
crete as exemplified in a form of column section
which has been used in reinforced concrete building
construction. [Talbot, Lord 1912, 3]

Die untersuchten Stützen bestanden aus zusam-
mengesetzten Profilen, die einbetoniert wurden.
Teilweise waren sie mit Spiralbewehrung versehen.
Zum Vergleich wurden auch reine Stahlstützen
getestet. Aus den Versuchsergebnissen leiteten
die Autoren ab, daß die maximale Last reiner
Stahlstützen nach der Formel

P/A = 36500 - 155 l/r (2.3)

bestimmt werden kann (amerikanische Einheiten),
wobei l/r das Verhältnis von Knicklänge und Träg-
heitsradius meint. Bei einbetonierten Stahlstützen
solle man die Tragfähigkeit des Stahlanteils nach
obiger Formel bestimmen, danach für den Beton
unabhängig von der Schlankheit (bis zu einer Län-
ge des 15fachen Durchmessers) einen Anteil ad-
dieren, wobei die Festigkeit mit 2/3 der Würfelfe-
stigkeit angenommen werden könne unter weiterer
Berücksichtigung einer ausreichenden Sicherheit:

1. The maximum load carried by the plain steel
columns is expressed by the straight-line formula,
P/A = 36500 - 155 l/r, where l/r is the ratio of length
of column to radius of gyration of the section of the
steel column. ...

8. A basis for design which seems rational is to de-
termine the strength of the steel column by the use
of the column formula for the l/r ratio of the steel
column and then to consider the concrete of the core
section (without reference to the length of the col-

umn for any ordinary length ratio, say a length of 15
diameters) to have a stress value proportional to the
strength of the plain concrete, say two-thirds of the
cube strength. A suitable factor of safety would of
course be somewhere applied. [Talbot, Lord 1912,
43-44]

Bild 2.25 Von Talbot und Lord 1912 untersuchte Stützen

Bild 2.26 Versuchsaufbau und Stütze nach Überschrei-
ten der Maximallast
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Von Seiten des deutschen Stahlbaus wurde 1932
von K. Memmler, G. Bierett und G. Grüning am
staatlichen Materialprüfungsamt Berlin-Dahlem mit
Versuchen zu Stahlstützen mit Betonkern begon-
nen. Zunächst erfolgten die Versuche bei mittigem
Kraftangriff, bis 1935 folgten Versuche mit ver-
schiedenen Betonfestigkeiten und für außermitti-
gen Druck. In der Festschrift „Deutscher Ausschuß
für Stahlbau 1908-1958“ wurden diese Versuche
unter „2.42 Brandversuche“ eingeordnet, obwohl
keine Brandversuche durchgeführt worden waren
[Eberhard, Ernst, Wolf 1958]. Diese Art von Stüt-
zen wurde aber aus Brandschutzgründen oft aus-
geführt und man wollte die Erhöhung der Traglast
durch den Beton nicht länger vernachlässigen. In
der Veröffentlichung über den ersten Teil der Ver-
suche bei mittigem Kraftangriff heißt es 1934:

Zu den Elementen des Stahlhochbaues, für die die
Frage der Erhöhung der Tragfähigkeit und deren
rechnerische Erfassung von Bedeutung ist, gehört
die aus zwei Profilen gebildete Stütze mit ausge-
stampftem Kern. Die Versuche mit derartigen Stüt-
zen, über die im folgenden berichtet wird, befassen
sich mit Rahmenstäben mit Betonkern. ... Sämtliche
bisherigen Versuche wurden mit Profilen C14 aus-
geführt ... Die Stützen wurden als ] [- und [ ]-
Stützen untersucht. ... Die Länge der Stützen betrug
3,25 m. Die Einzelheiten der Stützen gehen aus ...
[Bild 2.27] hervor. [Memmler, Bierett, Grüning
1934, 49]

In der Fortsetzung der Versuche wurde vor allem
der Einfluß der Betonfestigkeit und die Lastaus-
mitte untersucht. Die Autoren kamen zu dem
Schluß, daß durch die Ausbetonierung eine Erhö-
hung der Tragfähigkeit gegenüber des Rahmen-
stabes um wenigstens 30 % vorausgesetzt werden
kann. Dies war der Betrag der Laststeigerung bei
den mittig gedrückten Stützen und bei denen mit
der größten Lastausmitte. Bei den dazwischen
liegenden war die Laststeigerung sogar noch grö-
ßer. Bild 2.28 zeigt die Knicklasten der außermittig
gedrückten Stahlstützen mit und ohne Kern im
Vergleich.

Mit den vorliegenden Ergebnissen kann die Frage
nach dem Einfluß eines Betonkerns zwischen Pro-
filen auf die Knickfestigkeit als in den wesentlichen
Punkten geklärt angesehen werden. ... Mit der Be-
kanntgabe der Ergebnisse, die in enger Zusammen-
arbeit des staatlichen Materialprüfungsamtes Ber-
lin-Dahlem mit dem Deutschen Stahlbau-Verband
entstanden sind, darf die Hoffnung ausgesprochen
werden, daß diese im Sinne wirtschaftlicher Ver-
wendung der Baustoffe recht bald in den Vorschrif-

ten berücksichtigt werden. [Memmler, Bierett,
Grüning 1935, 103]

Auf Grundlage dieser Versuche entwickelte Kurt
Klöppel (1901-1985) 1935 einen Bemessungsan-
satz, der 1954 in DIN 1054 übernommen wurde
und vorher in [Stahl im Hochbau 1947] abgedruckt
war (vgl. Abschnitt 3.3.9).

Bild 2.27 Von Memmler 1934 untersuchte Stützen

Bild 2.28 Versuchsergebnisse Memmler 1935
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2.1.6 Zusammenfassung der Entwicklung bis
1945

Stützen aus Eisenbeton wurden seit dem letzten
Jahrzehnt des 19. Jahrhunderts verwendet. So
nennt Pauser das Jahr 1892 [Pauser 1994, 61],
Emperger das Jahr 1895 [Emperger 1927, 773].
Für beide Autoren ist Hennebique in diesem Zu-
sammenhang maßgebend beteiligt. Zu Beginn des
20. Jahrhunderts gab es bereits 1902 die erste
erwähnte Anwendung von betongefüllten Rohren
[Sewell 1902]. Im Eisenbeton wurde zu dieser Zeit
mit verschiedenen Arten der Bewehrung experi-
mentiert, unter anderem auch mit Gußeisen und
mit Walzprofilen. Emperger erlangte im Jahre 1911
einen Patentanspruch auf „Hohle Gußeisenstützen
mit einem Mantel aus umschnürtem Beton“, die
später nach ihm benannte Empergerstütze. Dieser
Typ wurde um das Jahr 1930 vor allem im Hoch-
hausbau in den Vereinigten Staaten eingesetzt.

In Europa wurde die Bewehrung mit Profileisen
zunächst durch Rundeisen verdrängt. Man baute
die Betonstützen meist mit einem geringen Beweh-
rungsgehalt von 1 % [Emperger 1927, 773], um
den Eisenaufwand soweit wie möglich zu reduzie-
ren. Hochbauten wurden in der Regel in reiner
Stahl- oder Eisenbetonbauweise angeboten,

als ob der Fachmann nur die Wahl zwischen der ei-
nen oder anderen Lösung hätte, und selbst dort, wo
dies auf ausführlichen Kostenvergleichen beruht,
gewinnt man den Eindruck, als ob es sich um zwei
grundverschiedene Systeme handelte, von denen ei-
nerseits der Gebrauch der Walzprofile und anderer-
seits die Verwendung von Beton mit Rundeisen ab-
hängt [Emperger 1930b, K81].

Diesen Umstand schrieb Emperger den Spezialfir-
men zu, die nur die eine oder die andere Bauweise
durchführten. Die anfangs noch verbreiteten um-
schnürten Säulen mit Gußeisen oder Profileisen-
kern wurden in Europa verdrängt, weil Eisenbe-
tonstützen mit Rundeisenbewehrung wirtschaftlich
überlegen waren. Als Grund für diese Überlegen-
heit nennt Emperger den hohen Nietaufwand für
Eisensäulen.

Zu Beginn der dreißiger Jahre war im Entwurf zu
den Bestimmungen des Deutschen Ausschusses
für Eisenbeton für die Bewehrung von Säulen ein
viel höherer Bewehrungsgehalt vorgesehen als
zuvor, statt bisher 3 nun 6 % Längsbewehrung
[DAfStb 1925; DIN 1045 1932]. Daher wurden
Forschungen über profilbewehrte Eisenbetonstüt-
zen wieder aufgenommen, so in der Versuchsreihe

des deutschen Ausschusses für Eisenbeton, ver-
öffentlicht in Heft 81 [Gehler 1936]. Ab 1943 wurde
dieser Typ in DIN 1045 zugelassen. Da kriegsbe-
dingt zur Einsparung von Stahl ermahnt wurde,
kamen Säulen mit Formstahlbewehrung jedoch
kaum zum Einsatz. In den US-Amerikanischen
Vorschriften war dieser Stützentyp zum ersten Mal
1910 geregelt [ASCE 1910]. In diesem Zusam-
menhang muß Emperger als wichtige Persönlich-
keit genannt werden, der durch seine Beiträge in
Fachzeitschriften nicht nur die Anwendung von
Verbundstützen gefördert, sondern auch allgemein
über starre Bewehrung im Eisenbetonbau ge-
forscht hat und daher als Verbundbaupionier gel-
ten darf.

Von Seiten des Stahlbaus kam die Idee, den oft-
mals aus Brandschutzgründen vorhandenen Beton
zur Lastabtragung mit heranzuziehen. Zunächst
beschränkte man sich auf den Beton zwischen den
Stahlprofilen. In den USA veröffentlichte Sewell
1902 als Erster zu diesem Thema, in Europa 1907
Emperger. Die Versuche von Memmler u. a. 1934
(Deutscher Ausschuß für Stahlbau) führten zu dem
Bemessungsansatz von Klöppel 1935. Dieser
Stützentyp ist den heute gebräuchlichen kammer-
betonierten Profilstützen ähnlich, da das Profil
teilweise sichtbar blieb.

Bis 1945 waren die heutigen Grundtypen von Ver-
bundstützen prinzipiell bekannt. Versuche waren
hauptsächlich mit einbetonierten Profileisen und
mit Empergerstützen durchgeführt worden. Em-
perger berichtete auf dem ersten Kongress der
Internationalen Vereinigung für Brückenbau und
Hochbau (IABSE) im Jahre 1932 von insgesamt
1027 europäischen und 572 amerikanischen Ver-
suchen [Emperger 1932, 596]. Bemessungsansät-
ze gab es in Deutschland für Stützen mit einbeto-
nierten Profileisen [Emperger 1913a; Gehler 1936;
DIN 1045 1943], für kernbetonierte Stahlsäulen
[Klöppel 1935] und für Empergerstützen [Emperger
1913d]. Betongefüllte Stahlrohre waren zwar un-
tersucht worden, hatten sich aber im europäischen
Hochbau nicht verbreiten können, da man das
Rohr hauptsächlich als eine mögliche Um-
schnürung ansah und diese Umschnürungswir-
kung mit Rundstahlbewehrung günstiger gewähr-
leistet werden konnte [Freudenthal 1933, 107].
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2.2 1945 bis 2000

2.2.1 Betongefüllte Stahlhohlprofilstützen

Die Entwicklung von betongefüllten Stahlhohlprofil-
stützen hängt zusammen mit der Verfügbarkeit und
damit der Entwicklung der Hohlprofile. Hierzu
schrieb Dutta, Vorsitzender der CIDECT (Comitée
International pour le Développement et l´Etude de
la Construction Tubulaire – Internationales Komi-
tee für die Entwicklung und Forschung von Rohr-
konstruktionen), einer Vereinigung der Hohlprofil-
hersteller, 1995:

Im Zuge der Industrialisierung in Europa im neun-
zehnten Jahrhundert entwickelten sich mit schnel-
lem Tempo die Stahlherstellungsverfahren und die
Verarbeitungsmöglichkeiten der Stahlprodukte. Sie
führten zur Fertigung von klassischen Stahlbaupro-
filen, von I-, L-, und U-Formen und schließlich zum
geschweißten Rundhohlprofil im Jahre 1825, das
nach dem Feuerschweißverfahren von C. Water-
house in England hergestellt wurde. In Deutschland
begann die Herstellung von geschweißten Rund-
hohlprofilen 1845 (A. Poensgen), und das nahtlose
Rundhohlprofil wurde von den Brüdern Mannes-
mann in der Nacht vom 21. zum 22. August 1866
zum ersten Mal erfolgreich gewalzt. Am Ende die-
ser Kette entstand als jüngstes Mitglied der Familie
der Stahlbauprofile das rechteckige und quadrati-
sche Hohlprofil, dessen Industrieproduktion 1959
die englische Firma Stewarts and Lloyds aufnahm.
[Dutta 1995, 44]

Betongefüllte Hohlprofile wurden ab 1947 in Euro-
pa als Druckstäbe in Freileitungsmasten einge-
setzt, z. B. Rohrgittermaste System Motor-
Columbus. Bild 2.29 zeigt einen Abspannmast der
150 kV-Leitung über den Nufenenpaß, Bild 2.30
die Knotenpunktausbildung.

Der an sich hohe Knickwiderstand von rohrförmi-
gen Stäben wird bei diesen Masten noch durch
Ausbetonieren der druckbeanspruchten Rohre we-
sentlich erhöht. Dadurch ist es möglich, weitma-
schige Fachwerksysteme mit nur wenigen Knoten-
punkten zu verwenden. ... Die Stahlersparnis ist ge-
genüber gleichwertigen Gittermasten aus Winkel-
stahl eine sehr bedeutende und im Falle der Ver-
wendung für größere Belastungen (Leitungen höhe-
rer Betriebsspannung) sind diese Maste, deren
Bauweise in der Schweiz und in einigen anderen
Ländern patentiert ist, trotz der höheren Rohrpreise
wirtschaftlicher als Gittermaste der üblichen Bauart.
[Girkmann, Königshofer 1952, 320f.]

Bild 2.29 Trag- und Abspannmast Nufenenleitung

Bild 2.30 Detail Knotenpunkt des Gittermastes
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Versuche wurden bereits 1944 an der eidgenössi-
schen Materialprüfungsanstalt (EMPA) der ETH
Zürich in der Schweiz durchgeführt. Es wurden
vergleichende Knickversuche mit gezogenen und
geschweißten Rohren von 110 mm Außendurch-
messer, 2,5 mm Wandstärke und 4 m Länge
durchgeführt. Die Rohre wurden bis zum Ausknik-
ken belastet. Hierbei ergaben sich für die beton-
gefüllten Rohre doppelt so große Knicklasten wie
für die leeren Rohre.

Knickbelastung der
Rohre

Rohrart Außen-
durchmesser

[mm]

Wand-
stärke

[mm] leer
[t]

ausbetoniert
[t]

Gezogen
Geschweißt

110
100

2,5
2,5

15,0
10,0

28,5
22,3

Tabelle 2.1 Knicklasten an leeren und ausbetonierten
Stahlrohren [SBZ 1948, 548]

Klöppel und Goder führten von 1954 bis 1955
Traglastversuche mit ausbetonierten Stahlrohren
durch, deren Ergebnisse sie 1957 veröffentlichten
[Klöppel, Goder 1957]. Diese Versuche waren
Referenz für viele weitere Forschungen im In- und
Ausland, die Arbeit wurde von vielen nachfolgen-
den Forschern zitiert. Die Autoren betonten die
Vorteile des ausbetonierten Stahlrohres als Fach-
werk-Druckstab. In den deutschen „Vorschriften für
den Bau von Starkstromfreileitungen“ VDE 0210
von 1953 war erstmalig eine Bemessungsformel
für betongefüllte Stahlrohre angegeben, siehe Ka-
pitel 3.3.12. Sie galt für ideelle Schlankheitsgrade

λid ≥ 50. Klöppel und Goder wollten den Bereich

λid < 50 eingehender untersuchen und eine Be-
messungsformel in Anlehnung an DIN 4114 auf-
stellen.

Die Versuche wurden im Ingenieurlaboratorium der
Technischen Hochschule Darmstadt durchgeführt.
Insgesamt wurden 54 ausbetonierte und 45 leere
Stahlrohre untersucht. Der Rohrdurchmesser vari-
ierte von 96 bis 216 mm, die Wandstärke von 2 bis
12 mm. Klöppel und Goder machten sich intensive
Gedanken über die Lagerung der Versuchskörper
und die Meßeinrichtung:

Die ausbetonierten Rohre wurden in einer 50/300 t
Prüfmaschine geprüft [Bild 2.31]. Die beiderseits
gelenkige Lagerung der Rohre wurde durch Kippla-
ger [Bild 2.32] verwirklicht. Eine gewisse Beach-
tung verdiente die Frage der Krafteinleitung in das
Rohr. Die Spannungsverteilung auf Stahl und Beton

Bild 2.31 Versuchseinrichtung Klöppel, Goder 1954

Bild 2.32 Kipplager

nach dem Verhältnis der E-Moduli wird an den
Rohrenden insofern gestört, als dort eine erhöhte
Beanspruchung des Betons auftritt. Der Beton wur-
de daher 0,5 mm tief abgearbeitet und die Stirnflä-
che des Betons mit Gips abgeglichen; außerdem
wurde zwischen Lageroberteil und Versuchskörper
eine 2 mm dicke Pappe eingeschoben. ... An den
Rohren wurden die Längs- (εl) und Querdehnungen
(εt) des Stahlmantels sowie die Durchbiegung in
Rohrmitte und in den Viertelspunkten gemessen.
[Klöppel, Goder 1957, 3]

Es folgten umfangreiche Betrachtungen über die
mitwirkende Steifigkeit des Betons und über die
Auswirkungen des Betonkriechens inklusive
Kriechversuche:
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Unter Dauerlast kriecht der Beton. Bei Verbund-
querschnitten ruft das Kriechen eine Spannungs-
umlagerung hervor. Beim ausbetonierten Rohr, das
nur durch Normalkräfte beansprucht wird — von
den Biegemomenten infolge außermittiger Kraft-
einleitung soll abgesehen werden —, nehmen die
Stahllängsspannungen gleichmäßig zu, die Beton-
längsspannung entsprechend ab. Man spricht auch
von einer rechnerischen Verminderung des Elasti-
zitätsmoduls des Betons. [Klöppel, Goder 1957, 8]

Die Autoren kamen zu der Empfehlung, daß die
Spannungsumlagerungen von Beton auf Stahl für
Stäbe aller Schlankheitsgrade beachtet werden
sollten. Die Frage des Betonkriechens wurde 1982
von [Roik, Bode, Bergmann 1982] eingehend un-
tersucht. Der Bemessungsansatz von Klöppel und
Goder ist in Abschnitt 3.3.13 beschrieben.

1957 zitierten Boué und Seekamp die Versuchs-
reihe von Klöppel und Goder und berichteten wei-
terhin über Brandversuche, die der Deutsche Aus-
schuß für Stahlbau bei der BAM in Berlin-Dahlem
vorgenommen hatte, um den Einfluß der Betonfül-
lung auf die Feuerwiderstandsdauer von Rohrstüt-
zen zu untersuchen. Es zeigte sich,

daß beim hohlen Rohr 350° C bereits nach im Mit-
tel 7 Minuten und der Zusammenbruch nach 10 Mi-
nuten erreicht werden, während die entsprechenden
Werte für das betongefüllte Rohr bei 9 bzw. 11 und
13 bzw. 14 Minuten liegt. Daß bereits die gefüllte
Ausführung ohne Ummantelung eine Einstufung in
„feuerhemmend“ erreicht, wurde von vornherein
nicht erwartet. Schließlich sind die entsprechenden
Zahlen für die mit 3 cm Kalkputz ummantelten
Rohre 61 bzw. 66 und 65 bzw. 68 Min. [Boué, See-
kamp 1957, 164]

Weiterhin zeigte sich, daß aus den für Thermoele-
mente vorgesehenen Bohrungen während der
Brandversuche Dampf austrat. Bei den umman-
telten (Kalkputz) Rohren, die diese Bohrungen
nicht besaßen, kam es durch den Innendruck des
Wasserdampfes zum Platzen der Rohre. In einer
weiteren Versuchsreihe wurde festgestellt, daß
bereits durch verhältnismäßig kleine Öffnungen ein
Druckausgleich stattfindet. Es wurde empfohlen,
die erforderlichen Öffnungen von mindestens
12 cm² durch zwei oder mehr Löcher sicherzustel-
len.

Angesichts dieses Ergebnisses hat der Obmann des
ETB-Ausschusses, Prof. Dr.-Ing. E. H. Wedler, em-
pfohlen, das seinerzeit ausgesprochene Verbot4) von
betonvollgerüttelten Stahlstützen mit Hohlquer-
schnitten dort, wo feuerbeständige Bauweise

gefordert wird, unter der Bedingung aufzuheben,
wenn derartige Stützen die vorstehend angegebenen
Bohrungen als Sicherung gegen Versagen der Säule
unter Feuereinwirkung infolge des übermäßigen
Dampfdruckes erhalten. [Boué, Seekamp 1957,
164]
4) z. B. Ministerialblatt für das Land Nordrhein-
Westfahlen Ausgabe A, 9. Jahrgg. Nr. 22 vom
10.3.1956; vergl. Auch Bauwelt 47 (1956) Heft 14,
Wedler: Entwicklung der Techn. Baubestimmungen
im Jahre 1955, Abschn. 11.

Diese Erkenntnis war für die weitere Entwicklung
dieses Stützentyps sehr wichtig. Betongefüllte
Hohlprofilstützen konnten von da an auch als feu-
erbeständig eingesetzt werden.

Anfang der sechziger Jahre wurde für ein Auto-
bahnkreuz mit 4 Fahrbahnebenen bei Almondsbu-
ry in England die Anwendung von betongefüllten
Hohlprofilen erwogen und 1963 beschlossen:

The 35 tubular composite columns vary in length
from 13 to 38 ft [3,96 bis 11,58 m] and carry loads
ranging from 260 to 3200 tons [2640 bis 32500 kN]
... If constructed in reinforced concrete the heavier
loaded columns would have been unacceptably
large, and therefore tubular steel columns were
adopted. To achieve robustness it was decided to fill
all the tubes with concrete and for the sake of econ-
omy it was clearly desirable to make full use of
both materials ... practically no design rules existed
at that time, or even today, for such columns. [Ker-
ensky, Dallard 1968, 308]

Das Zitat verdeutlicht die übliche Trennung zwi-
schen Stahlbeton- und Stahlbau. Da Stahlbe-
tonstützen in den Abmessungen zu groß geworden
wären, sollten alternativ Stahlhohlprofilstützen
eingesetzt werden. Nur aus Gründen der Robust-
heit (z. B. Anpralllasten) sollten die Stützen mit
Beton gefüllt werden und nur aus ökonomischen
Gründen wurde erwogen, den Beton als mittra-
gend anzunehmen. Die Autoren beklagten weiter-
hin das Fehlen von Bemessungsvorschriften, sie
hatten offensichtlich die Forschungen von Klöppel
und Goder nicht zur Kenntnis genommen. Die
Stützen wurden ohne zusätzliche Längsbewehrung
ausgeführt und im Lasteinleitungsbereich mit
Kopfbolzendübeln versehen. Für die Lagerung
wurde ein spezielles Detail entwickelt, um die
Krafteinleitung möglichst mittig zu gewährleisten
(Bild 2.34). Im Vorfeld wurden von Bondale und
Clark Untersuchungen durchgeführt [Bondale,
Clark 1966].
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Bild 2.33 Autobahnkreuz bei Almondsbury, England

Bild 2.34 Verbundstütze Autobahnkreuz Almondsbury

In den Jahren 1974-1976 wurden am Institut für
konstruktiven Ingenieurbau der Ruhr-Universität
Bochum im Rahmen eines umfassenden For-
schungsprogrammes über Verbundkonstruktionen
die Forschungsvorhaben „Tragverhalten von mit
Beton gefüllten Hohlprofilstützen aus Stahl“ und
„Tragfähigkeit von einbetonierten Stahlstützen“
durchgeführt. Diese Forschungen führten zu einer
Bemessungsmethode für Verbundstützen, die
später in den ersten deutschen Vorschriften für
Verbundstützen, DIN 18806 Teil 1, 1984 festgelegt
wurde. Zum Ablauf des Bemessungsverfahrens
siehe Kapitel 3.3.15. In den Abschlußberichten
[Roik u. a. 1975] und [Roik u. a. 1976] gaben die
Autoren einen umfassenden Überblick über die bis
dahin gemachten internationalen Forschungen zu
Verbundstützen, insbesondere über die Zeit nach
den Versuchen von Klöppel und Goder 1954-1955.
Als besonders wichtig wurde die Arbeit von Fur-
long genannt, der wohl als erster darauf hinwies,
daß neuzeitliche Bemessungsformeln für Verbund-
stützen die Grenztragfähigkeit beschreiben müß-
ten. Zu seinem Bemessungsansatz siehe auch
Abschnitt 3.3.14.

In Deutschland wurden Hochhäuser überwiegend
in Stahlbeton ausgeführt. Gert König gibt in einer
Zusammenstellung der wichtigsten Frankfurter
Hochhausprojekte nur ein Hochhaus als Stahlkon-
struktion und zwei in Mischbauweise an [König
1995, 129]. Die zwei Projekte in Mischbauweise
sind das Hochhaus Senckenberganlage, Fertig-
stellung 1976, Höhe 162 m und das Verwaltungs-
hochhaus Dresdner Bank, Fertigstellung 1979,
Höhe 166 m. Beide Gebäude waren zum Zeitpunkt
ihrer Fertigstellung die höchsten im Lande. Misch-
bauweise bedeutet hier, daß beide Hochhäuser in
Massivbauweise geplant wurden, aber aufgrund
der hohen Stützenlasten bei beiden auch
Stahlstützen zum Einsatz kamen. Für die
Senckenberganlage wurde ein spezielles Profil
entwickelt:

Der Wunsch des Bauherrn nach möglichst geringen
Abmessungen der im Höchstfalle mit 4 500 Mp
[45 MN] belasteten Stützen führte zur Entwicklung
einer ... Stahlstütze (St 52) ... . Sie besteht aus ei-
nem dickwandigen I-Profil mit größten Flansch-
bzw. Stegdicken von 80 mm bzw. 45 mm, auf das
beidseitig bis zu 90 mm dicke Blechlamellen aufge-
schweißt sind. ... Den Feuerschutz (F 180) bildet ei-
ne 8 cm dicke Ummantelung aus Mineralfaserwolle.
[Moos, Hoffmann 1975, 207]
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Für das Dresdner-Bank Gebäude wurde ein Ka-
stenquerschnitt aus vier Einzelblechen mit großer
Wandstärke entwickelt (Bild 2.35). Bei Außenab-
messungen von 800 × 800 mm konnte eine 59 MN
große Last aufgenommen werden. Die erforderli-
che Feuerwiderstandsdauer F 180 wurde auch hier
mit einer Ummantelung aus 80 mm Mineralwolle
erreicht [Buch, Paul 1979, 137]. Auffällig ist, daß
die Planer entweder Beton- oder, wenn deren Ab-
messungen zu groß wurden, Stahlstützen verwen-
det haben. In beiden Gebäuden wurde eine 8 cm
dicke Ummantelung aus Mineralfaserwolle zur
Erzielung der erforderlichen Feuerwiderstands-
dauer angebracht. Erst bei neueren Hochhäusern
kamen Verbundstützen aus betongefüllten Hohl-
profilen zum Einsatz, z. B. Commerzbank Frankfurt
1996 als Dreieckstütze und Millenium-Tower Wien
1999, mit zusätzlich eingestelltem massivem
Stahlkern, siehe Abschnitt 2.2.3.

1994 berichtete Bergmann über Versuche zum
Einsatz von hochfestem Beton bei Stahl-
Hohlprofilstützen. Motivation war:

Die hohe Zunahme der Druckfestigkeit von hochfe-
stem Beton im Vergleich mit Normalbeton ist bei
den anderen Eigenschaften wie z. B. Zugfestigkeit
und Scherfestigkeit nicht im gleichen Maße gege-
ben. Von daher ist der wirtschaftlichste Einsatz des
hochfesten Betons in Bauteilen gegeben, bei denen
im wesentlichen die Druckfestigkeit aktiviert wird.
Solche Bauteile sind z. B. betongefüllte Hohlprofil-
verbundstützen. Hier unterstützt der Stahlmantel
den Beton bei Querbeanspruchung aus Querkon-
traktion bzw. nimmt der Stahlmantel die Spaltzug-
kräfte aus der Druckbeanspruchung auf. [Bergmann
1994, 262]

Es wurden 16 Versuche mit betongefüllten Rund-
und Rechteckrohren durchgeführt. Die Betonfe-
stigkeit reichte von 84,1 bis 116,1 MPa. Die Be-
tonmischung war vorher als C 70 (B 90) bauauf-
sichtlich zugelassen worden. Die von Bergmann
untersuchten Stützen zeigten insgesamt ein sehr
sprödes Tragverhalten, welches bei den Rechteck-
stützen stärker ausgeprägt war als bei den Rund-
stützen. Bild 2.36 zeigt den steilen Abfall der Last-
Verformungskurven der Rechteckstützen. Berg-
mann kam zu dem Ergebnis, daß die Bemessung
der Tragfähigkeit nach Eurocode 4 zu sicheren
Ergebnissen führt, wenn man den Faktor 0,85 zur
Reduzierung der Betonfestigkeit beibehält. Dieser
Faktor zur Berücksichtigung der Dauerfestigkeit
darf bei betongefüllten Hohlprofilen im Bereich
normaler Betonfestigkeiten C 20 bis C 50 zu 1,0

gesetzt werden. Nach Eurocode 4 dürfen Ver-
bundstützen bisher mit Beton der Festigkeitsklasse
C 20 bis C 50 bemessen werden. Hier liegt noch
Entwicklungspotential für die Zukunft.

Bild 2.35 Stahlstützen Dresdner Bank 1979

Bild 2.36 Last-Verformungskurven der Hohlprofilstützen
mit Füllung aus hochfestem Beton

2.2.2 Einbetonierte Walzprofile

Während zu Beginn des 20. Jahrhunderts über-
wiegend Verbundstützen aus einbetonierten,
mehrteiligen Stahlprofilen untersucht und gebaut
wurden, werden heute fast ausnahmslos warmge-
walzte I-Profile verwendet. In der ersten Hälfte des
20. Jahrhunderts finden sich zahlreiche Beispiele
für die Anwendung von Verbundstützen in Nord-
amerika, wenige in Europa. Nach dem zweiten
Weltkrieg wurden Verbundstützen in beiden Ge-
bieten fast gar nicht mehr eingesetzt. In Deutsch-
land war der Baustoff Stahl knapp und Betonstüt-
zen wurden mit möglichst wenig Bewehrung aus-
geführt. 1972 wurde dann der Absatz zur Bemes-
sung von Stützen mit Formstahlbewehrung aus
DIN 1045 gestrichen. In Deutschland gab es dar-
aufhin nur in DIN 1050, Abschnitt 5.22, Regelun-
gen zur Bemessung von Verbundstützen, die auf
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den Versuchen von Memmler u. a. aus dem Jahre
1934 beruhten und von Klöppel bereits 1936 vor-
geschlagen worden waren. In den USA wurden
Verbundstützen durch die Erfindung des Leichtge-
wicht-Feuerschutzes fast vollständig verdrängt, bis
man sie in den 70er Jahren wiederentdecke [Viest
u. a. 1997, 1.13]. Der amerikanische Ingenieur
Faszlur Khan entwarf das Tragwerk des Control
Data Building in Houston mit einem außenliegen-
den Verbundrahmen (Baujahr 1969). Seine Idee
war es, die vertikalen Lasten allein der Stahlstruk-
tur zuzuordnen und die Windkräfte über die Ein-
betonierung der äußeren Stützen abzutragen.

In Deutschland war das Bochumer Forschungs-
vorhaben 1974-1976 unter der Leitung von Roik
nach 1945 das erste, das sich mit der Tragfähigkeit
von Verbundstützen aus einbetonierten Profilen
beschäftigte. Die internationale Forschung an Ver-
bundstützen aus einbetonierten Profilen ist in [Roik
u. a. 1976] ausführlich dargestellt. In den 50er
Jahren des 20. Jahrhunderts begannen in England
umfangreiche Untersuchungen auf dem Gebiet der
Verbundstützen. Als besonders wichtig sind die
Arbeiten von Virdi und Dowling am Imperial Col-
lege in London zu nennen [Virdi, Dowling 1973].
Nach Meinung von Roik verbesserten die beiden
Autoren das Bemessungsverfahren von Basu und
Sommerville [Basu, Sommerville 1969], indem sie

- den Trägheitsradius i eliminieren und somit die
Schlankheit neu definieren

- Die Knickspannungslinien für den reinen Stahl-
querschnitt auch für den Verbundquerschitt zugrun-
de legen [Roik u. a. 1976, 24]

Durch die Verwendung der bezogenen Schlankheit
konnten Basu und Sommerville die europäischen
Knickspannungslinien für das reine Stahlprofil zur
Bemessung von Verbundstützen verwenden. Die-
se Vorgehensweise wurde von Roik weiterverfolgt.
Roiks Bemessungsansatz ging später in die erste
eigenständige Norm für Verbundstützen DIN
18806 Teil 1 ein. Nach der Einführung von DIN
18806 Teil 1 im Jahre 1984 wurde dieser Stützen-
typ in Deutschland wieder eingesetzt. Jüngste
Beispiele für die Verwendung von einbetonierten
Stahlprofilen sind die Commerzbank-Zentrale in
Frankfurt und das Hochhaus der GSW in Berlin.
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GSW-Hochhaus, Berlin, 2000

Architektur: Sauerbruch/Hutton, Berlin/London

Tragwerksplanung: Arup GmbH und Ingenieurge-
sellschaft Höpfner, Berlin

Für die 23stöckige und 80 m hohe Hauptverwal-
tung der Wohnungsbaugesellschaft GSW wurden
besonders gestaltete Verbundstützen verwendet.
Der Bauherrenentwurf sah in 3 Achsen Zugstützen
vor, deren Lasten im Dachgeschoß über einen
geschoßhohen Fachwerkträger auf die Druckstüt-
zen in den übrigen Achsen verteilt werden sollten.
Der Sondervorschlag der Firma Züblin konnte
durch eine Änderung des Tragsystems auf diese
Zugstützen verzichten [Bachmann, Widmann 2000,
560]. Die als ummantelten Stahlstützen geplanten
Druckstützen wurden als Verbundstützen mit ein-
betoniertem Profil ausgeführt. Die äußere Form der
Stützen läßt die Profilform erkennen, die Betonver-
kleidung war im ursprünglichen Tragwerkentwurf
nur aus Gründen des Brandschutzes vorgesehen.
Die komplizierte Geometrie der Stütze führte zu
erheblichem Aufwand in der Herstellung, zumal
Sichtbetonqualität verlangt war. In der Ausführung
als Verbundstütze hätte ein kompakterer Quer-
schnitt neben einer einfacheren Schalung auch
Erleichterung bei der Bewehrungsführung ge-
bracht.

Bild 2.37 Querschnitt Verbundstütze

Bild 2.38 GSW-Hochhaus Berlin, Ansicht

Bild 2.39 GSW Hochhaus, Bauphase

Bild 2.40 Grundriß
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2.2.3 Stahlkernstütze

Ein heutiger Sondertypus von Verbundstützen ist
die Stahlkernstütze. Sie erinnert in ihrem Aufbau
stark an die Emperger-Stütze mit massivem Guß-
eisenkern. 1969 berichteten Boll und Vogel in [Boll,
Vogel 1969] über „Die Stahlkernstütze und ihre
Bemessung“. Diskutiert wurden verschiedene Pro-
bleme von konventionellen Stützen, z. B. der Feu-
erschutz bei Stahlstützen und das Problem der
Stützenstöße bei Stahlbetonstützen. Ziel war es,
schlankere Stützen ausbilden zu können:

Meist haben die Architekten den berechtigten
Wunsch, die Stützen möglichst schlank zu halten. ...
Gedanken, die sich der erstgenannte Verfasser in
den letzten Jahren über den geschilderten Fragen-
komplex gemacht hat, führten u. a. zu einer neuarti-
gen Konstruktion, der sogenannten Stahlkernstütze.
[Boll, Vogel 1969, 253]

Für die moderne Stahlkernstütze verwendete Boll
einen Kern aus Baustahl anstelle von Empergers
Gußeisen. Für den Stützenstoß wurde eine einfa-
che Ausführung mittels Bohrung und Dorn vorge-
schlagen (Bild 2.41).

Für das Spiegel-Verlagsgebäude in Hamburg
schlugen die Verfasser Stahlkernstützen vor aus
B 450 und St 37 (Bild 2.42). Wegen Zeitmangels
konnte die behördliche Zulassung jedoch nicht
schnell genug erreicht werden und die Stützen
wurden konventionell ausgeführt. Zu dieser Zeit
gab es noch keine einheitlichen Vorschriften für
Verbundstützen. Heute kann man solche Stützen
nach dem allgemeinen Verfahren des Eurocode 4
bemessen. Die dargestellte Stütze hat einen Quer-

schnittsfaktor δ = 0,69 und ist doppelt symme-
trisch.

Die Verwandtschaft der Stahlkernstütze zu Emper-
gers umschnürter Gußeisensäule ist offensichtlich.
Besonders deutlich wird dies im Bemessungsan-
satz. Die Autoren schlugen vor, den Stahlkern oh-
ne Berücksichtigung der Stabilität für die Aufnahme
der zentrischen Stützenlast zu bemessen. In einem
zweiten Schritt sollte der umgebende Beton so
dimensioniert werden, daß die Knicklast der Stütze
der zentrischen Last entspricht, der Beton sollte
also für den Stahlkern eine aussteifende Funktion
übernehmen. Über die Knickfestigkeit des um-
schnürten Gußeisens schrieb Emperger 1913:

Die hohe Druckfestigkeit des Gußeisens kann bei
Druckgliedern von größerer Länge nicht voll aus-
genützt werden. ... wenn es gelingt, das Gußeisen
mit Hilfe des umschnürten Betons so zu versteifen,
daß es seine volle Würfelfestigkeit hergibt, man mit
dem halben Querschnitte auskommen kann. [Em-
perger 1913, 50]

Dieses Zitat soll den Zusammenhang zu den älte-
ren Beispielen herstellen; ein aktuell realisiertes
Projekt mit Stahlkernstützen ist der Millenium
Tower in Wien, Fertigstellung 1999.

Bild 2.41 Stahlkernstütze, Stoßbereich

Bild 2.42 Querschnitt Stahlkernstütze, Boll, Vogel 1969
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Millenium Tower Wien, 1999

Architektur: Architektenteam Peichl, Podrecca,
Weber (Entwurf) und ATP - Achammer - Tritthart &
Partner, Innsbruck (Detailplanung)

Tragwerksplanung: Kollitsch, Stanek (Stahlbeton-
kern) sowie Tschemmernegg, Obholzer, Baumann,
Innsbruck (Verbundtürme)

Prüfingenieur: König, Heunisch und Partner,
Frankfurt am Main

Verbundstützen mit massivem Stahlkern wurden in
jüngster Zeit beim Millenium Tower in Wien einge-
baut. Der Turm hat 50 Geschosse bei einer Höhe
von 202 m (Bild 2.45).

Der Außendurchmesser der Rohrverbundstützen
ist vom Erdgeschoß bis zum obersten Geschoß
abgestuft, von 406,4 mm im EG bis 323,9 mm ab
dem 31. OG. Die Rundstahlkerne aus St 510 sind
von 220 mm bis 85 mm Durchmesser abgestuft.
Ab dem 39. OG wurden die Stützen ohne Kern
ausgeführt. Als Betongüte wurde B 60 bis B 40
verwendet. Aus Brandschutz- und konstruktiven
Gründen wurden zusätzlich 9 Ø 20 mm eingebaut
[Angerer, Rubin, Taus 1999 541]. Die Innenstützen
wurden aus einbetonierten Walzprofilen herge-
stellt. Hier beträgt der Stützendurchmesser im
2. OG 500 und ab dem 27. OG 450 mm.

Bild 2.43 Querschnitte Verbundstützen

Bild 2.44 Stütze mit Trägeranschluß

Bild 2.45 Millenium Tower Wien

Die Bemessung der Stützen erfolgte nach Euro-
code 4, auch für den Brandfall. Der Feuerwider-
stand der Stützen wurde zu R 90 festgelegt. Dabei
wurde die Einwirkung im Brandfall aus der Bela-
stung im Kaltzustand nach der Gleichung

Efi,d = ηfi Ed berechnet. Es wurde eine einheitliche

Abminderung der Belastung mit ηfi = 0,6 angesetzt.
Für die Innenstützen brauchte kein rechnerischer
Nachweis im Brandfall geführt zu werden, als ein-
betonierte Profilstützen erfüllen sie die Anforde-
rung R 90.

Bild 2.46 Grundriß
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2.2.4 Megastützen

Megastrukturen sind Tragwerke im Hochhausbau,
bei denen das Haupttragwerk aus Bauteilen großer
Abmessungen zusammengesetzt wird [Sobek
1999, 223]. Die ersten Megastrukturen waren über
die Gebäudebreite dimensionierte Fachwerke zur
Abtragung der Windlasten, z. B. die Diagonal-
streben des John Hancock Center in Chicago. Von
Megastützen spricht man, wenn Stützen beson-
ders großer Abmessung verwendet werden, die
entsprechend große Lasten konzentrieren.

Two Union Square Seattle, 1990

Architektur: NBBJ Gruppe, Seattle, USA

Tragwerksplanung: Skilling Ward Magnusson
Barkshire, Seattle, USA

Ein Beispiel für die Anwendung von Megastützen
ist das 220 m hohe Bürogebäude Two Union
Square in Seattle, Vereinigte Staaten [Ralston,
Korman 1989; Viest, Colaco, u. a. 1998]. Das
Hochhaus hat 58 Etagen bei Außenabmessungen
von 42 m auf 57 m. In den Ecken des Gebäude-
kerns tragen vier Megastützen von je 3 m Durch-
messer etwa 40 % der vertikalen Gebäudelasten
(Bild 2.48). Die Megastützen bestehen aus einem
Stahlrohr, das mit einem hochfestem Beton ent-
sprechend B 130 gefüllt ist. Die Stahlrohre dienen
gleichzeitig als Schalung und als duktilitätsstei-
gernde Ringbewehrung. Es wurde keine weitere
Bewehrung in den Rohrstützen eingebaut. Beim
Betonieren wurde der Beton jeweils über zwei
Geschosse von unten in die Stützen hochgepumpt.
Die Aussteifung des Gebäudes erfolgt über die vier
Megastützen, die durch eine in der Kernaußen-
wand liegende schubfeste Stahlkonstruktion mit-
einander verbunden sind. In der Fassadenebene
befinden sich 14 weitere betongefüllte Rohrstüt-
zen, die Bürofläche zwischen Kern und Fassade
bleibt dadurch stützenfrei. Die Außenstützen sind
im Durchmesser über die Höhe von 1,22 m auf
0,92 m abgestuft. Nach Auskunft des Tragwerkin-
genieurs Magnusson konnten die Baukosten durch
Ausführung in Verbundbauweise um 30 % gegen-
über reiner Stahlbauweise gesenkt werden, obwohl
der hochfeste Beton für die Stützen relativ teuer
war. Die Stahlersparnis lag aber bei mehr als 50 %
und wog die Betonmehrkosten auf [Ralston, Kor-
man 1989, 50].

Bild 2.47 Two Union Square Seattle, USA

Bild 2.48 Grundriß Tragwerk



32 Vereinfachte Bemessung von Verbundstützen im Hochbau

Commerzbank-Zentrale Frankfurt/Main, 1997

Architektur: Foster and Partners, London

Tragwerksplanung: Ove Arup & Partners, London
sowie Krebs und Kiefer, Darmstadt

Prüfingenieur: KHP König, Heunisch und Partner,
Frankfurt am Main

Ein weiteres Beispiel für die Anwendung von Me-
gastützen ist das neue Commerzbank-Hochhaus in
Frankfurt am Main. Das Gebäude ist mit 260 m
Höhe das höchste Bürogebäude Europas. Die
Verbundquerschnitte der an den Außenseiten der
Kerne liegenden Megastützen sind 7,8 m lang und
1,2 m breit (Bild 2.51). Sie bestehen aus einem
hochbewehrten Stahlbetonquerschnitt, in den ein
Stahlfachwerk eingebunden ist, dessen Gurte aus

I-Querschnitten gebildet werden. Die Abmessun-
gen des Betonquerschnitts bleiben über die Ge-
bäudehöhe konstant. Der zum Gebäudefuß hin
zunehmenden Belastung wird durch eine Erhö-
hung des Bewehrungsgehalts und der Betonfestig-
keit entsprochen [Wise u. a. 1996, 475]. Die Mega-
stützen sind paarweise durch Fachwerke in den
Kernen miteinander verbunden, die Kerne sind
miteinander durch Vierendeelrahmen verbunden.

Bild 2.49 Querschnitt Innenstütze

Bild 2.50 Commerzbank-Hochhaus, Frankfurt am Main

Bild 2.51 Querschnitt Megastütze

Bild 2.52 Axonometrie Stahlstruktur
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2.2.5 Zusammenfassung der Entwicklung
bis 2000

In der ersten Hälfte des 20. Jahrhunderts wurden
Verbundstützen vor allem in den USA häufig ein-
gesetzt worden. Hauptsächlich geschah dies aus
Gründen des Brandschutzes, aber einige Ingenieu-
re bemühten sich schon zu Beginn des 20. Jahr-
hunderts um die Tragfähigkeitssteigerung durch
den Betonanteil. Nach dem 2. Weltkrieg wurde die
Verbundstütze in den USA durch die Einführung
von leichtem Feuerschutz fast vollständig aus dem
Hochbau verdrängt [Viest, Colaco, u. a. 1997,
1.13]. In Deutschland wurden wegen der Knapp-
heit des Baustoffes Stahl Stützen im Hochbau vor
allem als gering bewehrte Stahlbetonstützen aus-
geführt. Der Einsatz von Verbundstützen blieb in
Europa auf Sonderanwendungen beschränkt. Be-
tongefüllte Hohlprofile wurden zunächst bei Fach-
werkkonstruktionen im Freileitungsbau eingesetzt.
Eine erste Anwendung im großen Maßstab gab es
1964 bei den Überführungen des Autobahnkreu-
zes bei Almondsbury in England. 1957 erschien
die wegweisende Veröffentlichung über betonge-
füllte Hohlprofilstützen von Klöppel und Goder, die
großen Einfluß auf nachfolgende Forscher hatte.
1972 wurde in der Neuausgabe von DIN 1045 der
Absatz über Säulen mit Formstahlbewehrung ge-
strichen, danach existierte bis zur Einführung von
DIN 18806, Teil 1 Verbundstützen im Jahre 1984
kein offizielles Bemessungsverfahren für Stützen
mit einbetonierten Walzprofilen. In den Jahren
1974 bis 1975 forschten Roik u. a. in Bochum und
entwickelten ein einheitliches Bemessungsverfah-
ren für alle Typen von Verbundstützen, das die
Grundlage für die Bemessung von Verbundstützen
nach Eurocode 4 bildet. 1984 erschien die erste
eigenständige Norm für Verbundstützen in
Deutschland, DIN 18806, danach kam es zu einer
vermehrten Anwendung von Verbundstützen. Ak-
tuelle Beispiele in Deutschland sind das Com-
merzbank-Hochhaus in Frankfurt am Main und das
GSW-Hochhaus in Berlin.

Seit Ende der 60er Jahre werden Verbundstützen
im Hochhausbau in den Vereinigten Staaten wieder
eingesetzt [Viest, Colaco, u. a. 1997, 1.16]. Zu-
nächst wurde nach einer Idee von Fazlur R. Khan
der Betonanteil von einbetonierten Stahlprofilen zur
Abtragung der Windlasten herangezogen, heute
werden häufig betongefüllte Hohlprofile als Mega-
stützen eingesetzt. Sechs Gebäude allein in Se-
attle wurden mit betongefüllten Hohlprofilen großer

Abmessungen (Durchmesser > 2 m) ausgeführt,
darunter das 243 m hohe Bürogebäude Two Union
Square.

Die erstmals von Kuno Boll vorgestellte heutige
Verbundstütze mit massivem Stahlkern, auch
Stahlkernstütze genannt, kann als Nachfolger der
Emperger-Stütze eingestuft werden. Sie wird heute
für Stützen mit hohen Lasten verwendet, wenn
besonders kleine Abmessungen verlangt sind. Ein
Beispiel hierfür ist der Millenium-Tower in Wien,
fertiggestellt im Jahre 1999.

Die überwiegende Forschungstätigkeit über Ver-
bundstützen hat seit 1945 im Bereich des Stahl-
baus stattgefunden. Beispielsweise wurden die
Bochumer Forschungsvorhaben der Jahre 1974-
1976 von der Studiengesellschaft für Anwen-
dungstechnik von Eisen und Stahl e.V. angeregt
und gefördert. Das von Roik u. a. vorgestellte Be-
messungsverfahren orientiert sich ebenfalls an der
Bemessung von Stahlstützen, siehe Abschnitt
3.3.15. Daraus ergibt sich, daß sich ein Nähe-
rungsverfahren zur Bemessung von Verbundstüt-
zen an der Bemessung von Stahlstützen und nicht
an der Bemessung von Stahlbetonstützen orientie-
ren sollte.

Die vorgestellten Forschungsvorhaben und aus-
geführten Projekte stellen den Entwicklungsverlauf
der Verbundstützen anhand wichtiger Stationen
exemplarisch dar und erheben keinen Anspruch
auf Vollständigkeit.
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2.3 Zeittafel

Betongefüllte Hohlprofile

1902 Betongefüllte Stahlrohre

Sewell

d = 15,2 cm, h = 6,40 m,
h/d = 42,1

entsprechend λ = 168,4 !

Stützen für Kranbahn

1922 Lallystütze

Patent Lally

Hochbau

1947 Betongefüllte Hohlprofile

Girkmann, Königshofer

Hochspannungsleitungsbau

Nufenenpaß

1964 Betongefüllte Hohlprofile

Kerensky, Dallard

Straßenbau

Almonsbury Interchange, England

1989 Betongefüllte Hohlprofile mit
hochfestem Beton als Megastüt-
zen

Skilling, Ward, Magnusson,
Barkshire

Two Union Square, Seattle

Texas Commerce Plaza, Houston

1996 Dreiecksstützen

Wise u. a.

Commerzbank, Frankfurt

1999 Betongefüllte Stahlrohre mit
Stahlkern

Angerer, Rubin, Taus

Millenium-Tower, Wien
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Einbetonierte Stahlprofile

1876 Einbetonierte Profile Ward-House

1902 Betongefüllte Gitterstützen

Sewell

New Government Printing Office

Washington D.C.

1912 Einbetonierte Stahlstütze

Burr

39th Street Building, New York City

1911 Hohle ummantelte Gußeisenstütze

Patent Emperger

Krolick Kaufhaus, Detroit

1930 Emperger-Stütze (achteckig) mit
steifer Flußeiseneinlage

Telefonfabrik, Budapest

1931 Emperger-Stütze
mit massivem Gußeisenkern

McGraw-Hill Gebäude, Chicago
und andere Hochhäuser

1969 Stahlkernstütze

Boll, Vogel

Spiegel-Verlagsgebäude, Hamburg nicht ausgeführt

1996 Stahlfachwerke in Megastütze

Wise u. a.

Commerzbank, Frankfurt

2000 Verbundstütze mit Flachdecke

Bachmann, Widmann

GSW-Hochhaus, Berlin
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3 Entwicklung der Bemessungs-
vorschriften von Verbundstützen

3.1 Stahlstützen

Die im Zusammenhang mit Verbundstützen wichti-
gen Stationen der Stützenbemessung in Stahl und
Stahlbeton sollen hier kurz dargestellt werden.
Eine Übersicht über die Entwicklung der Bemes-
sung von Stahlstützen bietet [Petersen 1980, 117-
119]. Die ersten zuverlässigen Formeln für Stützen
aus Gußeisen, Schweiß- und Flußeisen stammen
seiner Meinung nach von Ludwig von Tetmajer
(1850-1905). Die als Tetmajersche Formel be-
kannte Gleichung:

σk = α - β λ (3.1)

mit λ = sk/i Schlankheit der Stütze galt für den pla-
stischen Bereich der Knickspannungskurve, in dem
die Eulergleichung nicht mehr zutreffend ist [Tet-

majer 1903]. Die Parameter α und β bestimmte
Tetmajer aus Versuchen. Eine Gleichung mit qua-
dratischem Term stammt von Johnson (1894):

σk = α - β λ² (3.2)

In den preußischen ministeriellen Bestimmungen
von 1910 wurde für Stahlstützen ausschließlich die
Euler-Formel zugelassen mit einer 4- bis 5fachen
Sicherheit, obwohl es zahlreiche Einsprüche gab.
Die Einsprüche galten der unsicheren Abweichung
der Euler-Formel im plastischen Bereich der
Knickspannungslinie. Nach Meinung Petersens
wurde erst im Jahre 1922 in den Vorschriften für
Eisenbauwerke der Deutschen Reichsbahn eine
aus heutiger Sicht zutreffende Regelung des
Knicknachweises festgelegt. Für den plastischen

Bereich wurde ein geknickter σk-λ-Geradenzug
angesetzt. 1934 ging dieser Nachweis auch in DIN
1050 (Berechnungsgrundlagen für Stahl) ein, mit
einer Erhöhung der zulässigen Schlankheit auf

λ = 250. Die Knickspannungslinie setzte sich zu-
sammen aus der Euler-Hyperbel im Bereich

λ > 100, einer geneigten Geraden (Tetmajer) im

Bereich 60 < λ < 100 und einer horizontalen Gera-

den für λ < 60. Der “Knicknachweis” war nach der
Gleichung:

ω P / F ≤ zul σ (3.3)

zu führen mit P = Last und F = Querschnittsfläche.

Über den Faktor ω wurde in Abhängigkeit der

Schlankheit λ der Verlauf der Knickspannung so-

wie die Erhöhung der Sicherheit ν berücksichtigt.

Für den Lastfall H war z. B für λ = 0 der Sicher-

heitsfaktor ν = 1,71 anzusetzen. Dieser wurde

kontinuierlich erhöht, im Euler-Bereich ab λ = 100

war ν = 3,5 anzunehmen. Bild 3.1 verdeutlicht den
Zusammenhang.

Bild 3.1 Zusammenhang Knickspannung - ω-Zahl

Heute sind nach Eurocode 3 für Druckglieder zwei
Nachweise im Grenzzustand der Tragfähigkeit
(nach semi-probalistischem Sicherheitskonzept) zu
führen: der Nachweis der Beanspruchbarkeit der
Querschnitte und der Nachweis gegen Knicken.
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Der Knicknachweis hat die Form:

NSd ≤ NRd = χ A fy / γM1 (3.4)

mit NSd = Bemessungslast, NRd = Widerstand des

Bauteils, χ = Abminderungsfaktor, A = Quer-

schnittsfläche, fy = Festigkeit und γM1 = Sicher-

heitsfaktor Material. Der Abminderungsfaktor χ ist

in Abhängigkeit der bezogenen Schlankheitλ
nach den europäischen Knickspannungslinien zu
bestimmen. Die bezogene Schlankheit ist:

a

k

a

k

i

s

λ

λ
=

λ
=λ (3.5)

mit λk = sk/i (geometrische Schlankheit) und

λa = π
ykf
E

(3.6)

Der Vorteil dieses Nachweises ist, daß man für
verschiedene Materialgüten die gleichen Knicks-
pannungslinien verwenden kann, der Nachteil liegt
in der Verwendung der unanschaulichen Größe
“bezogene Schlankheit”, vgl. Kap. 5.4.3. Die Ver-

wendung des Abminderungswertes χ < 1 auf der
Widerstandsseite ist aus der Sicht der Tragwerks-
lehre prinzipiell der Verwendung der erhöhenden

Knickzahl ω > 1 auf der Lastseite vorzuziehen, weil
dies den tatsächlichen Verhältnissen entspricht
und so den mechanischen Zusammenhang ver-
deutlicht.

3.2 Stahlbetonstützen

Eine umfassende Übersicht über die Entwicklung
der Bemessung von Stahlbetonstützen in
Deutschland ist in [DAfStb 333 1982, 44-50] ent-
halten. Nach den Bestimmungen von 1904 war für
die zulässige Stützenlast P die Bedingung

P ≤ (Fb + n Fe) zul σb (3.7)

einzuhalten mit Fb = Betonfläche, Fe = Stahlfläche,

zul σb = 20-25 kp/cm² = 1/10 der Betonfestigkeit
und n = Verhältnis der E-Moduli = 15.

Für Stützen mit einem Verhältnis von l/d > 18
mußte zur Berechnung auf Knicken die Eulersche
Formel angewendet werden. Dieser Nachweis
wurde in den “Bestimmungen” von 1925 durch das

ω−Verfahren ersetzt, bei dem die Knickgefahr

durch die sogenannte Knickzahl ω auf der Last-
seite berücksichtigt wurde.

ω P ≤ zul σb Fi (3.8)

Fi = ideeller Querschnitt = Fb + 15 Fe

Im Jahre 1943 wurden die ω−Zahlen sowie die
Bemessungsformel für die Stützenlast geändert.
Für die Stütze ohne Knickgefahr galt die Gleichung
(Additionsgesetz):

Pzul = 1/3 (Kb Fb + σS Fe) (3.9)

mit Kb = Betonfestigkeit in Abhängigkeit der Güte-

klasse des Betons und σe = Stahlfestigkeit in Ab-
hängigkeit der Betonstahlgruppe I bis IV.

1965 wurde der Knicknachweis für Stützen mit

einer Schlankheit von λ > 50 nach dem

ω−Verfahren durch das sogenannte ∆m-Verfahren
nach K. Kordina vorläufig ersetzt. Es wurde ein

Zusatzmoment ∆M eingeführt, um eine ungewollte
Ausmitte zu berücksichtigen.

In der Neuausgabe der DIN 1045 im Jahre 1972
wurde die Sicherheit auf den Wert 2,1 reduziert,
entsprechend 2 ‰ Bruchstauchung des Betons,
und der Knicksicherheitsnachweis mußte unter
Berücksichtigung der Stabauslenkungen nach
Theorie 2. Ordnung geführt werden. Für Stützen

mit einer Schlankheit λ < 70 gab es einen verein-
fachten Nachweis nach dem Ersatzstabverfahren
mit der Zusatzausmitte f, die eine ungewollte Aus-
mitte von sk/300 enthielt. Dieses Verfahren gilt im
Prinzip bis heute, die aktuelle Entwurfsfassung für
die zukünftige DIN 1045-100 richtet sich in großen
Teilen nach dem Eurocode 2 für Stahl- und Spann-
betonbauten. Der Nachweis erfolgt nach dem
semi-probabilistischen Sicherheitskonzept mit Teil-
sicherheitsbeiwerten. Für Stützen ohne Knickge-

fahr (z. B. Schlankheit λ < 25) gilt nach wie vor das
Additionsprinzip. Der Bauteilwiderstand NRd kann
durch Addition der Tragfähigkeiten des Betons und
des Baustahls ermittelt werden:

NRd = (Ac fcd + As,tot σsd) (3.10)

mit Ac = Betonfläche, As,tot = Stahlfläche, fcd = Be-

tonfestigkeit und σsd = Stahlfestigkeit. Für stabili-
tätsgefährdete Bauteile muß der Nachweis nach
Theorie zweiter Ordnung geführt werden, der nach
Meinung von K. Kordina und U. Quast unzutref-
fende Begriff "Knicken" wird nicht mehr verwendet
[Kordina, Quast 2001, 353].

3.3 Verbundstützen

3.3.1 Talbot und Lord 1912

1912 untersuchten Talbot und Lord den Einfluß
von Beton als Verstärkung für Stahlstützen (vgl.
Kapitel 2.1.5). Die untersuchten Stützen bestanden
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aus zusammengesetzten Profilen, die einbetoniert
wurden. Teilweise waren sie mit Wendelbewehrung
versehen. Zum Vergleich wurden auch reine
Stahlstützen getestet. Aus den Versuchsergebnis-
sen leiteten die Autoren ab, daß die maximale Last
reiner Stahlstützen nach der Formel

P/A = 36500 - 155 l/r (3.11)

bestimmt werden kann (amerikanische Einheiten),
wobei l/r das Verhältnis von Knicklänge und Träg-
heitsradius des Stahlprofils meint. Bei einbetonier-
ten Stahlstützen solle man die Tragfähigkeit des
Stahlanteils nach obiger Formel bestimmen, da-
nach für den Beton unabhängig von der Schlank-
heit (bis zu einer Länge des 15fachen Durchmes-
sers) einen Anteil addieren, wobei die Festigkeit
mit 2/3 der Würfelfestigkeit angenommen werden
könne unter weiterer Berücksichtigung einer aus-
reichenden Sicherheit:

1. The maximum load carried by the plain steel col-
umns is expressed by the straight-line formula, P/A
= 36500 - 155 l/r, where l/r is the ratio of length of
column to radius of gyration of the section of the
steel column. …

8. A basis for design which seems rational is to de-
termine the strength of the steel column by the use
of the column formula for the l/r of the steel column
and then to consider the concrete of the core section
(without reference to the length of the column for
any ordinary length ratio, say a length of 15 diame-
ters) to have a stress value proportional to the
strength of the plain concrete, say two-thirds of the
cube strength. A suitable factor of safety would of
course be somewhere applied. [Talbot, Lord 1912,
43-44]

Bild 3.2 Bemessungsansatz Talbot, Lord 1912

Bewertung: Die Bemessungsformel von Talbot und
Lord stellt eine Geradengleichung in Abhängigkeit
der Schlankheit dar (Tetmajer-Formel). Die Gerade
hat ihren Nulldurchgang bei l/r = 235, eine auch für
heutige Verhältnisse sehr hohe Schlankheit. Für
den Betonanteil haben die Autoren das Verhältnis
Länge zu Durchmesser auf 15 begrenzt, dies ent-
spricht einer Schlankheit l/r von ungefähr 60. Dar-

über hinaus wird diese Bemessung auf der unsi-
cheren Seite liegen. Die Steifigkeit des Betons
wurde bei der Bemessung nicht berücksichtigt, für
ein heutiges Näherungsverfahren findet dieser
Ansatz daher keine Verwendung.

3.3.2 Emperger 1913

Der erste Bemessungsansatz in Europa für Ver-
bundstützen stammt von Emperger. Er erweiterte
1913 das erstmals in [Emperger 1908b, 2] für Ei-
senbetonstützen formulierte „Additionsgesetz“ auf
umschnürte Säulen mit Gußeisenkern:

Enthält ein so gebautes Druckglied aus umschnür-
tem Beton einen Körper aus einem Material mit ei-
ner noch höher liegenden Druckfestigkeit und einer
dementsprechenden Stauchungskurve, wie z. B.
Gußeisen … , so sehen wir, daß sich die Druckfe-
stigkeit desselben selbst über die Stauchungsgrenze
d hinaus ausnutzen läßt (sofern die Knickung dem
nicht ein vorzeitiges Ende macht) und daß durch die
Addition der Druckfestigkeiten der drei verbunde-
nen Körper die Tragfähigkei t der Säule

P = Fbσb + Feσe + Fgσg

wird. In dieser Gleichung bedeutetσe die Fließ-
grenze des Flußeisens,σg die Druckfestigkeit des
Gußeisens unter Berücksichtigung der Herabminde-
rung durch Knicken des Gesamtquerschnittes und
σb jene des Betons [Emperger 1913, 34].

Den Sicherheitsfaktor gab Emperger auf dem da-
mals üblichen Niveau an:

und ist der Sicherheitsfaktor gleich der bei elasti-
schem Baumaterial üblichen Größe von höchstens 4
anzunehmen. [Emperger 1913, 49]

Das Additionsgesetz hat eine große Bedeutung für
die Bemessung von Verbundstützen, man findet es
heute im vereinfachten Verfahren nach Eurocode 4
(vgl. Abschnitt 3.3.18).

3.3.3 Swain und Holmes 1915

1915 untersuchten Swain und Holmes betonge-
füllte Rohrstützen (Concrete-Filled Pipe Columns)
[Swain, Holmes 1915]. Als Bemessungsansatz
gaben sie ein Diagramm mit zwei Bereichen an
(Bild 3.3). Oberhalb einer Schlankheit von l/r = 60
bis zu einer Grenzschlankheit von 120 eine Gera-
dengleichung P = (Ac + 9,6As) (1600 - 7 L/r)

unterhalb eine konstante Bemessungslast
P = 1100 (Ac + 9,6As). Darin enthalten war ein Si-
cherheitsfaktor von 4, denn als Bemessungslast
nahmen die Autoren 25 % der maximalen Bruch-
last an.
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The results of these tests would indicate that a load
of 25 per cent of the ultimate could be taken as a
safe working load, which conforms very closely
with the present practice. [Swain, Holmes 1915,
230]

Bild 3.3 Bemessungsansatz Swain, Holmes 1915

Ac = Area of concrete in cross-section.

As = area of steel in cross-section.

Ec = Modulus of elasticity of concrete …

Es = Modulus of elasticity of steel.

Es/Ec = 9.6 (for 1:2:3 concrete used in experiments).

L = Length of column.

r = Radius of gyration (solid section).

P/A = Safe working load (lb. per. sq. in.).

As a result of the tests the column formulas given in
Fig. 9 [Bild 3.2] were devised to take into account
the stiffness of the column, and they were used in
compiling a table of safe working loads to which
concrete-filled columns of this type could be sub-
jected, when the values of L/r varied between 30
and 120. The formulas as given apply only to col-
umns made of the same 1:2:3 mix of concrete as
was used in filling the columns tested, but the con-
stants could easily be modified to adapt them to any
other mix. [Swain, Holmes 1915, 244]

Der Ansatz von Swain und Holmes berücksichtigt
über die Flächen das Verhältnis zwischen Beton
und Stahl. Die Abminderung wegen Knickgefahr
betrifft beide Baustoffe im Gegensatz zu dem An-
satz von Burr 1912. Als Steifigkeit der Stütze zur
Berücksichtigung der Knickgefahr wird nur der
Stahlanteil der Stütze herangezogen (solid sec-
tion). Der Sicherheitsfaktor 4 entsprach dem da-
mals üblichen, aus heutiger Sicht hohen Niveau.
Wie der Ansatz von Talbot und Lord verwenden
auch Swain und Holmes eine Geradengleichung
mit aus Versuchen bestimmten Koeffizienten.

3.3.4 ASCE Reports 1910-1917

3.3.4.1 Vorgeschichte

Im Jahre 1904 wurde von der „American Society of
Civil Engineers” ASCE ein spezielles Komitee be-
rufen, das die Aufgabe hatte, Fragen zu Beton und
Stahlbeton zu klären. Das Komitee sollte mit ande-
ren Verbänden zusammenarbeiten, der „American
Society for Testing and Materials“ ASTM, der
„American Railway Engineering and Maintenance
of Way Association“ und der „Association of Ame-
rican Portland Cement Manufacturers“. 1915 trat
auch das „American Concrete Institute“ ACI hinzu.
In den Jahren 1910 und 1914 wurden von diesem
„Joint Committee on Concrete and Reinforced
Concrete“ Ergebnisse des Zusammentreffens ihrer
Mitglieder veröffentlicht (Progress Reports), die
Inhalte bezüglich des Verbundbaus enthielten. Die
Ergebnisse und Vorschläge wurden dann im Jahre
1917 im „Final Report“ zusammengefaßt und mo-
difiziert. Die Veröffentlichungen der Tagungen
(„Progress Reports“) waren landesweite Empfeh-
lungen für Stahlbetonkonstruktionen und beinhal-
teten Richtlinien, Formeln und detaillierte Pra-
xisanwendungen. Sie waren als allgemeine Bau-
regeln anerkannt.

3.3.4.2 Progress Report 1910

Der erste Progress Report von 1910 beschäftigte
sich mit grundsätzlichen Fragen der Stahlbeton-
bauweise, weiterhin gab er konkrete Anweisungen
zur Ausbildung von Stützen:

It is recommended that the ratio of the unsupported
length of a column to ist least width be limited to
15. … Columns may be reinforced by means of
longitudinal rods, by bands or hoops, by bands or
hoops together with longitudinal bars, or by struc-
tural forms which in themselves are sufficiently
rigid to act as columns” [ASCE 1910, 450].

Im Report wurde zwischen vier verschiedenen
Arten der Bewehrung von Stützen unterschieden:

a) nur mit Längsbewehrung

b) mit Bändern oder Ringen

c) mit Bändern oder Ringen und Längsbewehrung

d) mit Stahlprofilen (structural steel column units)

Für Stützentyp d) wurde die zulässige Belastung
um 45 % höher gesetzt als für Stützen, die nur mit
Längsbewehrung (ohne Umschließung) ausgeführt
wurden:
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d. Columns reinforced with structural steel column
units which thoroughly encase the concrete core,
stresses 45% higher than given for a [nur mit
Längsbewehrung]. [ASCE 1910, 451]

Die zulässigen Spannungen wurden wie folgt an-
gegeben:

For concentric compression on a plain concrete col-
umn or pier, the length of which does not exceed 12
diameters, 22.50% of the compressive strength at 28
days, or 450 lb. per sq. in. [0,31 kN/cm²] on 2000
lb. [8,9 kN] concrete, may be allowed. [ASCE
1910, 452]

Für profilbewehrte Stützen ergibt sich damit eine
zulässige Betondruckspannung von 32,6 % der
28-Tage-Festigkeit des Betons. Die zulässige
Stahlspannung war 16000 lb/in² [11,0 kN/cm²]. Im
Anhang wurden Berechnungsformeln von Trägern,
Decken und Stützen zusammengestellt. Für Stüt-
zen galt:

Total safe load, P = fc ( Ac+ nAs) = fc A (1+(n-1)p)

Unit stresses, fc =
1)p)-(nA(1

P

+

fs= n · fc [ASCE 1910, 464]

fs = compressive unit stress in steel

fc = compressive unit stress in concrete

A = total net area

As= area of longitudinal steel [ASCE 1910, 461]

Die angegebenen Formeln sind bezüglich der Ad-
dition der Druckfestigkeiten mit den Berechnungs-
formeln von Emperger (Additionsgesetz) zu ver-
gleichen, da die zulässige Gebrauchslast der Stüt-
ze wieder als Summe der zulässigen Beton- und
Stahlspannung berechnet wird. Im Anschluß sind
dem Bericht noch Diskussionspapiere von Inge-
nieuren beigefügt: Worcester und einige andere
Ingenieure bemerkten, daß der Report viel zu
übereilt verfaßt worden war und keine angemes-
sene Form besaß. Die empfohlenen zulässigen La-
sten seien nicht ausreichend durch Testergebnisse
bestätigt worden [ASCE 1910, 478].

3.3.4.3 Progress Report 1914

Im zweiten „Progress Report“ von 1914 wurde der
oben zitierte Abschnitt d über Stützen mit Form-
stahlbewehrung ersatzlos gestrichen. Es wurde
außerdem darauf hingewiesen, daß Verbundstüt-
zen aus Beton mit Baustählen, bei denen der Stahl
eine eigenständige Stütze bildet, mit Vorsicht ge-
plant werden sollten:

Composite columns of structural steel and concrete
in which the steel forms a column by itself, should
be designed with caution. To classify this type as a
concrete column reinforced with structural steel is
hardly permissible, as the steel will generally take
the greater part of the load. When this type of col-
umn is used, the concrete should not be relied on to
tie the steel units together or to transmit stresses
from one unit to another. The units should be ade-
quately tied together by tie-plates or lattice bars,
which, together with other details, such as splices,
etc., should be designed in conformity with standard
practice for structural steel. [ASCE 1914, 421f.]

Nach Meinung des Komitees war es kaum mög-
lich, diesen „Stützentyp“ als bewehrte Betonstütze
zu klassifizieren, da der Stahl generell den größe-
ren Lastanteil übernahm. Die Stahlteile sollten
adäquat durch Bänder oder Fachwerkstreben zu-
sammengehalten werden, dies sollte im Einklang
mit der gängigen Stahlbaupraxis geplant werden.
Die Komiteemitglieder schoben die Verantwortung
für die mit Profilen bewehrte Stütze dem Stahlbau
zu [Nitzsche 2001, 26]; offensichtlich wurden aus
der o. g. Kritik des ersten Reports bezüglich feh-
lender Versuchsergebnisse Konsequenzen gezo-
gen.

3.3.4.4 Final Report 1917

Der „Final Report“ von 1917 beinhaltete die glei-
chen Aufforderungen zur Vorsicht bei Verbundstüt-
zen wie der Report von 1914 [ASCE 1917, 1132].
Außerdem wurden jetzt nur noch zwei Stützenty-
pen aufgeführt:

a) Stützen mit Längsbewehrung zwischen 1- und
4 % des Stützenquerschnitts und mit umschließen-
den Bändern im Querschnitt mit nicht weniger als
¼ in. (6 mm) Durchmesser und 12 in. (30,5 cm)
Abständen untereinander und einer Stützenlänge
von nicht mehr als dem 16fachen Durchmesser.

b) Stützen mit Längsbewehrung zwischen 1- und
4 % des Stützenquerschnitts und mit kreisförmigen
Ringen oder Spiralen mit nicht weniger als 1 %
vom Stützenvolumen.

Die Außenabmessungen von Stützen wurden auf
mindestens 12 in. (30,5 cm) festgelegt, außerdem
wurde gesagt, daß die Umschließungsbewehrung
kreisförmig sein muß.

It is recommended that the minimum size of col-
umns to which the working stresses may be applied
be 12 in. [30,5 cm], out to out. … Hooping is to be
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circular and the ends of bands must be united in
such way as to develop their full strength. [ASCE
1917, 1133f.]

Das Fehlen dieses Aspekts wurde bei den früheren
Reports von einigen Ingenieuren kritisiert, da ihrer
Meinung nach nur kreisförmige Bewehrungen effi-
zient seien [ASCE 1910, 488].

Zusammenfassend ist zu den „Progress Reports“
zu bemerken, daß Stützen mit Bewehrung aus
Profilstahl (Columns reinforced with structural
steel) zunächst als eine mögliche Form von Be-
tonstützen angesehen wurden. Wegen mangelnder
Versuchsdaten und größerer Vorsicht wurden für
diesen Stützentyp bereits im zweiten Report von
1914 keine ausdrücklichen Hinweise zur Berech-
nung angegeben; lediglich der Hinweis, daß dieser
Stützentyp mit Vorsicht geplant werden solle, wur-
de bis zum „Final Report“ von 1917 beibehalten.

3.3.5 ACI Standard Specifications 1920

Die erste „offizielle“ Norm wurde vom American
Concrete Institute 1920 unter dem Titel „Standard
Building Regulations for the Use of Reinforced
Concrete“ vorgestellt [ACI 23 1920]. Es wurden
zwei Typen von Verbundstützen unterschieden,
zum einen Stahlstützen mit Betonfüllung und Beto-
numhüllung und zum anderen „Verbundstützen“
(Composite Columns) mit Gußeisenkern. Beim
zweiten Typ handelte es sich offensichtlich um die
Emperger-Stütze. Der Bemessungsansatz für die
Verbundstütze mit Gußeisenkern war jedoch ein
anderer als Empergers Additionsgesetz, die zuläs-
sige Spannung wurde mit 12000 – 60 L/R [lb/in²]
angegeben, ähnlich wie [Swain und Holmes 1912].

50. For steel columns filled with concrete and en-
cased in a shell of concrete at least 3 in. [7,6 cm]
thick, where the steel is calculated to carry the en-
tire load, the allowable stress per square inch shall
be determined by the following formula: 18,000 –
70 L/R, but shall not exceed 16,000 lb. – where L =
unsupported length in inches and R = least radius of
gyration of steel section in inches. The concrete
shell shall be reinforced with wire mesh or hoop
weighing at least 0.2 lb. per sq. ft. of surface of
shell. …

Composite columns having a cast iron core or cen-
ter surrounded by concrete which is enclosed in a
spiral of not less than one-half of 1 per cent of the
core area, and with a pitch of not more than three
inches, may be figured for a stress of 12,000 – 60
L/R, but not over 10,000 lb. per sq. in. on the cast

iron section and not more than 25 per cent of the
compressive strength specified in Section 40 on the
concrete within the spiral or core. The diameter of
the cast iron core shall not exceed one-half of the
diameter of the spiral. [ACI 23 1920, 301]

In Abschnitt 40 wurden höchstzulässige Werte der
Betonfestigkeit angegeben, in Abhängigkeit des
Verhältnisses Zement zu Zuschlag. Die höchste
zulässige Betonfestigkeit war 3000 lb/in²
(2,1 kN/cm²), entsprechend einem heutigen
C 20/25. Beton in reiner Druckbelastung durfte zu
25 % dieser Höchstwerte belastet werden.

3.3.6 ACI E-1A-28T 1928

1928 wurde in „Tentative Building Regulations for
Reinforced Concrete“ [ACI E-1A-28T 1928] der
Abschnitt über die Berechnung von Verbundstüt-
zen erweitert. Unter dem Begriff „Composite Co-
lumns“ waren weiterhin Stützen mit Stahl- oder
Gußeisenkern geregelt, die Berechnung wurde
nicht geändert. Neu war der Begriff „Combination
Columns“ für Stützen aus einbetonierten Stahlpro-
filen:

1107: Combination Columns:

(a) Structural steel columns of any rolled or built-up
section wrapped with the equivalent of No. 8 U.S.
standard gage wire spaced 4 in. on center and en-
cased in concrete not less than 2 in. thick over all of
metal except rivet heads and connections will be
permitted to carry a load equal to (1 + Ae/100As)
times permissible load for unencased steel columns.

[Ae = area of core of spirally hooped column meas-
ured to the outside diameter of the spiral; As = ef-
fective cross-sectional area of metal reinforcement
in tension in beams or compression in columns]

… (b) The permissible load for unencased steel col-
umns shall be determined by formula (24), provided
the structural steel column acting independently of
the concrete shall have sufficient energy to carry all
dead loads which will be placed thereon, and pro-
vided the quality of the concrete is such that it shall
show a compressive strength of at least 2,000 lb. per
sq. in. [1,38 kN/cm²] at 28 days when tested in ac-
cordance with Sec. 201 (c). [ACI E-1A-28T, 824f.]

1931 bemerkte Emperger, daß für diese beiden
Stützentypen in keinem europäischen Staate Vor-
schriften bestehen und ergänzte:

Es kann dies immerhin als Entschuldigung für die
damit verbundene volkswirtschaftliche Verschwen-
dung gelten, und doch muß darauf hingewiesen
werden, daß von den maßgebenden Körperschaften
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nicht einmal vorbereitende Versuche nach der
Richtung hin gemacht worden sind, obwohl meine
umfangreichen Arbeiten auf diesem Gebiete vorla-
gen. [Emperger 1931b, 265].

An anderer Stelle wiederholt er diese Ansicht und
weist auf seine früheren Arbeiten hin:

Der Bericht steht auf dem Standpunkt, daß das ge-
samte Gebiet zwischen dem Betonpfeiler einerseits
und der unbedeckten Stahlsäule andererseits in den
verschiedenen Formen des Verbundes in den Vor-
schriften für Eisenbeton eine einheitliche Regelung
finden soll, damit jener Zustand endlich beseitigt
werde, daß man die einbetonierte Stahlsäule trotz
eines gewaltigen Zuwachses an Tragfähigkeit genau
so berechnen muß, als ob sie blank dastehen würde,
womit eine große volkswirtschaftliche Verschwen-
dung begangen wird. Der Vorschlag geschieht in
Anlehnung an die amerikanischen Vorschriften für
Eisenbeton. Weil das Bestreben hervortritt, dieses
Versäumnis nachzuholen, ist es zweckmäßig, auf
die auf diesem Gebiete gemachten Vorarbeiten hin-
zuweisen, welche vom Verfasser in der Überzeu-
gung ausgeführt worden sind, daß die starre Beweh-
rung im Eisenbetonbau eine besondere Beachtung
verdient. [Emperger 1931a, 188].

Seit 1920 waren verschiedene Arten von Verbund-
stützen in den Stahlbetonbestimmungen der USA
geregelt. In dieser Hinsicht waren die amerikani-
schen Bestimmungen den europäischen einen
Schritt voraus, diesen Mangel beklagte Emperger
und betonte seine eigenen Forschungen auf die-
sem Gebiet.

3.3.7 ACI Standard 1936-1977

In den vorläufigen Bestimmungen aus dem Jahre
1936 [ACI 501-36-T], die 1941 durch ACI 318 er-
setzt wurden, unterschied man grundsätzlich zwei
verschiedene Typen von Verbundstützen wie in
[ACI E-1A-28T], „Composite Columns“ und Combi-
nation Columns. Unter letzteren wurden jetzt auch
betongefüllte Rohrstützen aufgenommen. Die älte-
ren Ausgaben sollen hier nicht zitiert werden, da
die Ausgabe 1947 in deutscher Fassung in Beton-
kalender 1951 abgedruckt war. Interessant ist die
Übersetzung der Begriffe. Die amerikanischen
„Composite Columns“ werden als „Säulen mit
Formstahlbewehrung“ wiedergegeben, die „Com-
bination Columns“ als „Stahlsäulen mit Betonum-
hüllung“. Die deutsche Fassung verwendet nicht
den Begriff „Verbundstützen“, sondern betont in
der Übersetzung die Eigenschaften der Stützenty-
pen:

Säulen mit Formstahlbewehrung enthalten ei-
nen mittragenden Stahl- oder Gußeisenkern und ei-
ne Betonumhüllung mit Längs- und Bügelbeweh-
rung. Größte zulässige Achslast

P = 0,225 Ac fc´ + fs As + fr Ar (22)

worin

Ac = reine Betonquerschnitt[s]fläche = Ag - As - Ar

As = Querschnitt[s]fläche der Längsbewehrung

Ar = Querschnitt[s]fläche des Stahl- oder Gußeisen-
kerns

fr = zulässige Spannung im metallischen Kern, 1120
kg/cm² für Stahl bzw. 703 kg/cm² für Gußeisen

fc' = Betondruckfestigkeit im Alter von 28 Tagen

fs = für Säulenbewehrung zulässige Stahlspannung,
40 % der Mindeststreckgrenze bzw. bei Baustahl
1120 kg/cm², bei hochwertigem Stahl 1406 kg/cm²

Ar darf nicht größer sein als 0,20 Ag; Hohlräume
des Kerns sind mit Beton auszufüllen; Abstand zwi-
schen Spirale bzw. Bügeln und Metallkern≥
7,6 cm, ausnahmsweise beiH-förmigem Stahlkern
= 5,1 cm.

Stahlsäulen mit Betonumhüllung umfassen

a) in Beton eingebet tete Stahlsäulen; ihre
größte zulässige Achslast beträgt:

P = Ar fr' 









+

r

g

A100

A
1 (23)

worin
Ar = Querschnittsfläche der Stahlsäule

Ag = Gesamtquerschnittsfläche des Betons

fr´ = die zulässige Stahlspannung in einer nicht um-
hüllten Säule = fs…

Der umhüllende Beton muß mindestens fc´ = 141
kg/cm² aufweisen und mit einer geschweißten
Drahtgewebematte bewehrt sein.

b) Rohrsäulen; ihre größte zulässige Achslast be-
trägt:

P = 0,225 fc´ Ac + fr´ Ar (24)

worin

fr´ = 








K

h
70-1260 F (25)

worin wiederum

h = freie Länge der Säule

fr´ = zulässige Spannung in Stahlrohren

K = kleinste Kernweite oder Widerstandshalbmes-
ser des Stahlrohrquerschnitts

F = Streckgrenze des Rohrmaterials/3160

Wenn die Streckgrenze des Rohrmaterials nicht be-
kannt ist, kann F = 0,5 angenommen werden. [ACI
318-47, 394].
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Die US-Amerikanischen Stahlbetonvorschriften von
1947 [ACI 318-47] enthielten die damals in den
USA bekannten Typen von Verbundstützen. Die
Bemessungsgleichungen für Säulen mit Form-
stahlbewehrung und für Rohrsäulen erinnern an
das Additionsgesetz von Emperger, bei Rohrsäu-
len erweitert um eine Knickformel, wie in den An-
sätzen von Burr 1912 oder Swain, Holmes 1915.
Die Abminderung wurde auch linear durchgeführt,
für die Steifigkeit der Säule wurde bei einbetonier-
ten Stahlsäulen und Rohrsäulen der Stahlquer-
schnitt allein betrachtet, während bei Säulen mit
Formstahlbewehrung die Steifigkeit der Beweh-
rungsprofile außer Acht gelassen wurde.

In den US-Amerikanischen Stahlbetonvorschriften
von 1963 (Building Code Requirements for Rein-
forced Concrete, [ACI 318-63], deutsche Fassung)
wurde in Abschnitt 14.4 der Begriff „Verbundstütze“
verwandt. Gemeint waren Stützen, die aus einer
Stahl- oder gußeisernen Stütze bestehen, welche
mit längs- und spiralbewehrtem Stahlbeton sorgfäl-
tig ummantelt sind. Die Tragfähigkeit berechnete
sich genau wie in Ausgabe 1947.

Der nächste Absatz 14.5 „Ummantelte Stützen“
bezog sich auf mit Beton ummantelte Stahlstützen,
die im Unterschied zu Verbundstützen mit einer
geschweißten Mattenbewehrung versehen wur-
den. Dieser Typ entsprach den in Beton eingebet-
tete Stahlsäulen der Ausgabe von 1947. Die Be-
messung verlief analog.

In Absatz 14.6 wurden mit Beton verfüllte Rohr-
stützen behandelt, die in Ausgabe 1947 noch
„Rohrsäulen“ hießen. Die Bemessung wurde leicht
modifiziert:

P = 0,25 fc' (1- 0,000025 h²/Kc²) Ac + fr' Ar (3.12)

Bezeichnungen wie in Ausgabe 1947. Die Abmin-
derung wegen Knickgefahr wurde hier in quadrati-
scher Abhängigkeit des Verhältnisses h/K
(Schlankheit) berechnet, damit ergab sich ein hy-
perbelartiger Verlauf.

In den US-Amerikanischen Stahlbetonvorschriften
von 1977 (Building Code Requirements for Rein-
forced Concrete, [ACI 318-63], deutsche Fassung)
wurde wie in DIN 1045 1972 das Bemessungskon-
zept grundlegend geändert. In der Ausgabe ACI
318-77 wurden Verbundstützen einheitlich gere-
gelt. Interessant sind folgende Abschnitte:

10.14 Verbundstützen

10.14.1 Verbundstützen werden in Längsrichtung
mit statisch mittragenden Profilstählen oder Rohr-

profilen bewehrt. Zusätzliche Längsstäbe sind nicht
zulässig.

10.14.2 Die Traglast einer Verbundstütze ist wie für
Bauteile aus üblichem Stahlbeton zu berechnen. …

10.14.5 Bei der Ermittlung des Einflusses der
Schlankheit darf der Trägheitsradius des Verbund-
querschnitts nicht größer als

tsgc

tsgc

AE)5/AE(

IE)5/IE(
r

+
+=

angenommen werden. [ACI 318-77, in Beton-
Kalender 1980, 1115]

Die Steifigkeit der Profile und des Betons wurde
jetzt über den Trägheitsradius berücksichtigt. Da-
bei durfte der Betonanteil zu 20 % angerechnet
werden. Eine ähnliche Gleichung gab es in
Deutschland bereits 1953 für betongefüllte Hohl-
profile [VDE 0210], siehe Abschnitt 3.3.12. Be-
tonstützen wurden allgemein nach den in der stati-
schen Berechnung ermittelten Kräften und Mo-
menten bemessen. Dabei waren der Einfluß der
Durchbiegungen und die Lastdauer zu berücksich-
tigen. Wie in den allgemeinen Abschnitten der DIN
1045 1972 sind diese Angaben ohne weitere Be-
messungshilfen für die Handrechnung nicht zu
gebrauchen.

3.3.8 DIN 1045, 1943-1972

In DIN 1045, 1932 hieß es in Fußnote 30 zu § 27.2
Berechnung der Säulen:

Über die Tragfähigkeit von Säulen mit Profileisen-
bewehrung sind Versuche eingeleitet. Etwaige ab-
weichende Festsetzungen über die Berechnung und
Ausbildung solcher Säulen müssen bis zum Ab-
schluß dieser Versuche vorbehalten bleiben. [DIN
1045 1932]

Gemeint waren die Versuche von [Gehler, Amos
1936]

Das Heft 77 enthält ferner systematische Versuche
mit umschnürten Säulen, womit die früher von
Mörsch angegebene, später in DIN 1045 aufge-
nommene Bemessungsformel bestätigt wurde. Das
in Stuttgart entwickelte Verfahren der Herstellung
der Stahlbetonsäulen hat sich später auch in Dres-
den bewährt, wie aus dem Bericht von Gehler und
Amos in Heft 81 hervorgeht. Dort handelt es sich
um Säulen mit Walzprofilbewehrung. Auch hier
fand sich unter den gewählten Umständen, daß die
Walzprofile an der Lastaufnahme voll teilnehmen
und daß die Säulen mit Walzprofilen (Stahlquer-
schnitt bis 6,7 % des gesamten Säulenquerschnitts)
wie gewöhnliche Stahlbetonsäulen wirken; die
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Höchstlast der Säulen entsprach im Mittel der
Summe aus der Druckfestigkeit des Betons und der
Quetschgrenze des Stahls. [Graf 1951, 31]

In die Ausgabe von 1943 wurde ein Abschnitt über
Säulen mit Formstahlbewehrung aufgenommen,
wenngleich zur Einsparung von Stahl aufgefordert
wurde: „Die sparsamste Verwendung des Bau-
stoffes Stahl ist zur Zeit von besonderer Bedeu-
tung. Der notwendigen Stahlersparnis ist durch
Erhöhung der zulässigen Stahlspannungen Rech-
nung getragen“ [DIN 1045 1943, 2]. Weiterhin wird
empfohlen, „zur Einsparung von Stahl … Säulen
mit einfacher Bügelbewehrung zu wählen, deren

Bewehrungszahl µ in der Nähe der unteren zuläs-
sigen Grenze liegt.“ [DIN 1045 1943, 21]. Diese
Anweisungen standen der Verwendung von Stüt-
zen mit Profilbewehrung im Wege. Der entspre-
chende Abschnitt aus DIN 1045 (1943) sei an die-
ser Stelle zitiert, er blieb bis zur Neuausgabe von
DIN 1045 im Jahre 1972 bestehen.

§ 27. Säulen und Druckglieder

1. Bauart …

d) Säulen mit Formstahlbewehrung

Formstähle des Stahlbaues und ähnliche Walzprofile
sind als Längsbewehrung bügelbewehrter und um-
schnürter Säulen zulässig, wenn die Würfelfestig-
keit des Betons W28 ≥ 225 kg/cm² ist. In ausmittig
belasteten Säulen dürfen Formstähle nur verwendet

werden, solange
ii F

P

W

M ≤ ist …

Die Längsbewehrung Fe darf einschließlich der
Rundstahleinlagen nicht mehr als 8 % des Beton-
querschnitts Fb bzw. des Kernquerschnitts Fk aus-
machen. …

2. Berechnung …

b) Mitt iger Druck ohne Knickgefahr. Nach
dem sogenannten Additionsgesetz ist für verbügelte
Säulen die Bruchlast PBruch gleich der Summe der
Tragfähigkeiten der Betonsäule vom Querschnitt Fb

und der Längsbewehrung vom Querschnitt Fe an der
QuetschgrenzeσS.

(19) PBruch = Kb Fb + σSFe,

worin Kb die sogenannte Prismenfestigkeit bezeich-
net. Bei umschnürten Säulen ist die Bruchlast PBruch

gleich der Summe der Tragfähigkeiten der Beton-
säule vom Querschnitt Fk, der Längsstäbe vom
Querschnitt Fe an der Quetschgrenze und der
2,5fachen Tragfähigkeit der Querbewehrung vom
Querschnitt Fs an der Streckgrenzeσ´S

(20) PBruch = Kb FK + σSFe + 2,5σ´SFs,

Die zulässige Last beträgt in beiden Fällen

(21) Pzul =
3

PBruch . …

c) Knickberechnung mittig belasteter Säulen.

Die hier angegebene Berechnung setzt voraus, daß
die Säulenenden gegen seitliches Ausweichen gesi-
chert sind. Dabei sind beide Enden als gelenkig ge-
führt anzusehen. Die Knicklänge hk der Säulen ist
dann gleich der Säulenhöhe hs. …

Ist bei quadratischen und bei rechteckigen Säulen
mit Bügelbewehrung das Verhältnis der Knicklänge
hk zur kleinen Querschnittsseite d … größer als 15,
bei umschnürten Säulen das Verhältnis zum
Durchmesser D des Kernquerschnitts Fk … größer
als 10, so sind die Säulen für dieω-fachen Bela-
stungen zu bemessen. Die Knickzahlenω sind in
der Tafel IV angegeben. [DIN 1045 1943]

Bild 3.4 Säulen mit Formstahlbewehrung, DIN 1045

Bild 3.5 Knickzahlen ω, DIN 1045 (1943)
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DIN 1045 (1951) und DIN 1045 (1959) enthielten
den Abschnitt § 27.1.d) Säulen mit Formstahlbe-
wehrung sinngemäß. Auch hier hieß es in den
Vorbemerkungen: „Die sparsamste Verwendung
des Baustoffes Stahl ist zur Zeit von besonderer
Bedeutung. Der notwendigen Stahlersparnis ist
durch Erhöhung der zulässigen Stahlspannungen
Rechnung getragen“. Allerdings gibt es in DIN
1045 (1959) eine Anmerkung: „Dieser Satz bezieht
sich auf die inzwischen überholten Verhältnisse
z. Z. der Herausgabe der 4. Ausgabe 1943“ [DIN
1045 1959]. In der Neufassung von DIN 1045 1972
wurde der Abschnitt über Stützen mit Formstahl-
bewehrung ersatzlos gestrichen, da man entschie-
den hatte, „daß einbetonierte Stahlstützen
´irgendwo anders´ geregelt werden müßten“ [Roik
u. a. 1976, 1]. In den Erläuterungen zu DIN 1045
1972 findet sich der Hinweis:

Hohe Stahlträger im Beton … sind in der Regel am
zweckmäßigsten unter der Annahme zu bemessen,
daß sie ohne Rücksicht auf die Tragfähigkeit des
Betons die Lasten allein aufnehmen können; … Für
betonummantelte Stahlstützen gilt der Absatz sinn-
gemäß. [Bonzel, Bub, Funk 1972, 49].

Bewertung des Ansatzes: Die Bemessung erfolgt

nach Additionsgesetz und ω-Verfahren. Die Steifig-
keit der Stahlprofile wird nicht berücksichtigt. Die
Stahlprofile sind zwar als Bewehrung zugelassen,
die Knickberechnung wird jedoch wie für rundei-
senbewehrte Stahlbetonstützen nach dem

ω−Verfahren durchgeführt. Der Eingangswert die-
ses Verfahrens, die Schlankheit hk/d, ist sehr an-
schaulich und leicht zu berechnen, jedoch ver-
schleiert die damalige Form der Knickberechnung

mit ω > 1 auf der Lastseite die tatsächlichen Ver-
hältnisse, denn die Längskraft wird ja nicht wirklich
größer. Die Beschränkung der Längsbewehrung Fe

einschließlich der Rundstahleinlagen auf nicht
mehr als 8 % des Betonquerschnitts Fb ließ keine
besonders tragfähigen Stützen zu. Die von Gehler
und Amos getesteten Säulen waren allesamt ge-
drungen mit h/d = 5,3, so daß kein Stabilitätsver-
sagen gegeben war. Bei diesen kleinen Schlank-
heiten ist es natürlich nicht notwendig, die Steifig-
keit der Stahlprofile zu berücksichtigen.

3.3.9 Klöppel 1935

Auf Grundlage der Versuche von Memmler und
Bierett 1934 wurde 1935 ein Berechnungsvor-
schlag für Stahlstützen mit Betonkern von Klöppel

veröffentlicht [Klöppel 1935]. In [DIN 1050 1937]
ging dieser Bemessungsvorschlag noch nicht ein.
Ab 1947 wurde der Vorschlag in [Stahl im Hochbau
(1947), 139f] abgedruckt. Wegen zahlreicher
Druckfehler in Klöppels Originalaufsatz sei an die-
ser Stelle die Fassung aus [Stahl im Hochbau
1947] wiedergegeben:

Der B e m e s s u n g s v o r s c h l a g , auf das im
Stahlbau gewohnte Verfahren zurückgeführt, lautet:

1. λx ≥ 2
1

2
y λ+λ oder in anderer Schreibweise

λ1 ≤ 2
y

2
x λ−λ , worin

λy = Schlankheitsgrad des vollwandig gedachten
Gesamtstabes mit dem Trägheitsmoment Jy für die
stoffreie Achse y-y = sky/iy ...

λx = Schlankheitsgrad des Gesamtstabes mit dem
Trägheitsmoment Jx für die Stoffachse x-x = skx/ix ...

λ1 = Schlankheitsgrad des Einzelstabes für die
Schwerachse 1-1 des Einzelstabes = sk1/i1 ...

2. λx ≤ 80.

3. S≤ 







⋅

σ
⋅+

ω
σ

b
k

28b
e

x

zul F
W

5,0F ≤ 1,33 Fe
x

zul

ω
σ

;

dh., es ergibt sich eine um 33 % höhere Säulenlast
als bei Stützen ohne Betonkern. ...

4. Wb28 ≥ 120 kg/cm².

5. Durch bauliche Maßnahmen ist anzustreben, daß
eine unmittelbare Übertragung der gesamten Aufla-
gerkraft eines auf die Stütze ruhenden Unterzuges
oder Trägers auf den Betonkern vermieden, aber
dessen Beteiligung an der Kraftübertragung ge-
währleistet wird. [Stahl im Hochbau 1947, 139]

Bild 3.6 Stahlstützen mit Betonkern, Klöppel 1935

3.3.10 DIN 1050, 1954

1954 wurde der Ansatz von Klöppel fast wörtlich in
die Entwurfsfassung von DIN 1050, April 1954
aufgenommen (Abschnitt 2.322) und später mit
leichten Änderungen in DIN 1050 Dezember 1957
übernommen (Abschnitt 5.22). Die Mindestbeton-

festigkeit wurde erhöht, Wb28 ≥ 160 kg/cm² und die
Lasteinleitung sollte zunächst in die Stahlteile er-
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folgen. Die Bemessung galt für Stützentypen nach
Bild 3.6. DIN 1050 Juni 1968 enthielt den Abschnitt
unverändert.

Bewertung des Ansatzes: Die traglasterhöhende
Wirkung des Betons wurde über eine rechnerische
Erhöhung der Stahlquerschnittsfläche berücksich-
tigt. Die Betonfläche ging dabei mit dem Faktor

(0,5 Wb28/σk) ein. Dieser Term wurde aus den Ver-
suchsdaten gewonnen. Die Schlankheit und damit
die Knickspannung wurde allein aus den Stahlpro-
filen errechnet und die zulässige Schlankheit auf

λ = 80 begrenzt. Die Erhöhung der Steifigkeit
durch den Beton wurde vernachlässigt. Die rech-
nerische Traglaststeigerung durch den Betonkern
wurde auf 33 % begrenzt. Dies hatte den Grund,

„daß bei völligem Ausfall des Betonkerns … die
reine Stahlstütze die Gesamtlast noch mit einer Si-
cherheit übertragen können soll, die mindestens 75
vH derjenigen Sicherheit ist, die sich für die Nutz-
last der reinen Stahlstützeν = σk : σdzul ergibt“
[Klöppel 1935, 539].

Der Ansatz von Klöppel aus dem Jahre 1935 führt
die Bemessung von Stahlstützen mit Betonkern
formal auf die Bemessung von Stahlstützen nach
den Stahlbauvorschriften zurück.

3.3.11 Sattler 1953

Konrad Sattler veröffentlichte 1953 eine sehr um-
fassende theoretische Abhandlung der Verbund-
konstruktionen [Sattler 1953]. Im Vorwort heißt es:

Bei den Grundlagen des Kriechens und Schwindens
beginnend, findet der Leser eine lückenlose Theorie
der Verbundkonstruktionen von einfachen Stahlbe-
tonkonstruktionen bis zu statisch unbestimmten
vorgespannten Vollwand- und Fachwerkverbund-
konstruktionen. [Sattler 1953, V]

In Kapitel IV: „Einfluß des Schwindens und Krie-
chens bei statisch bestimmten Stahlbetonkonstruk-
tionen“ leitet er u. a. für die symmetrisch bewehrte,
zentrisch auf Druck beanspruchte Stahlbetonsäule
die Umlagerungskräfte zwischen Beton und Stahl
infolge Kriechen und Schwinden des Betons her.
Diese Überlegungen gelten natürlich auch für Stüt-
zen mit einbetonierten Profilen und für ausbeto-
nierte Rohre. Sattlers theoretische Arbeit bildete
eine wichtige Grundlage für weitere Untersuchun-
gen auf dem Gebiet der Verbundstützen.

3.3.12 VDE 0210, 1953

VDE 0210/8.53 „Vorschriften für den Bau von
Starkstromfreileitungen“ enthielt erstmals eine
Bemessungsformel für betongefüllte Stahlrohre:

Bei Verwendung von betongefüllten Stahlrohren gilt
folgendes:

1. Bemessungsformel

1.1 Auf Druck (Knicken).

Es muß sein:

σ = ω S/Fid ≤ σzul.

Die Werte für ω sind in Abhängigkeit von dem
Schlankheitsgradλid nach der jeweils gültigen DIN-
Norm [vgl. DIN 4114] zu wählen.

Die obige Bemessungsformel ist zunächst nur für
den Bereichλid ≥ 50 anzuwenden.

Es bedeutet:

Fid = Fe + Fb/n; Fe Stahlrohrquerschnitt in cm²,
Fb Betonquerschnitt in cm²

b

e

E

E

BetonsdestsmodulElastizitä

StahlesdestsmodulElastizitä
n == ist mit 10

anzunehmen:

[diese Annahme wurde in Ausgabe 5.62 geändert:

für B 300: n = 9; für B 450: n = 7]

iid = idid F/J , Jid = Je + Jb/n;

Je = Trägheitsmoment des Stahlrohrquerschnittes

Jb = Trägheitsmoment des Betonquerschnittes

1.2 Bei Zugbeanspruchung darf nur der Nutzquer-
schnitt des Stahls in Rechnung gestellt werden.

2. Betongüte:

Der Füllbeton muß mindestens die Güteeigen-
schaften des B 300 besitzen; der Beton muß durch
Rütteln oder nach einem mindestens gleichwertigen
Verfahren eingebracht werden. Im übrigen gelten
für die Herstellung des Betons die Bestimmungen
für Ausführung von Bauwerken aus Stahlbeton DIN
1045.

3. Mindestwanddicke:

Die Mindestwanddicke muß bei betongefüllten bzw.
zuverlässig abgedichteten Rohren 2,5 mm betragen,
soweit nicht die Beulsicherheit eine größere Wand-
dicke erfordert. [VDE 0210 1953, § 24k]

Bewertung des Ansatzes: Im Vergleich zum Hoch-
bau waren die Schlankheiten im Mastbau wesent-
lich größer, der Knickeinfluß mußte bei der Be-
messung also besonders berücksichtigt werden.

Schlankheiten unter λid = 50 (entsprechend
h/d = 10-12), die im Hochbau weit verbreitet wa-
ren, waren für diese Bauteile nicht sinnvoll und
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wurden in der Vorschrift ausgeschlossen. In die-
sem Ansatz wurde zum erstenmal eine ideelle
Steifigkeit des Verbundquerschnittes zur Bestim-
mung der Schlankheit berücksichtigt. Das Verhält-
nis der Elastizitätsmoduli wurde mit n = 10 ange-
nommen, heute liegt dieses Verhältnis bei 9,6
(C 40/50) bis 12,2 (C 20/25). Die praktische An-
wendbarkeit bezieht sich auf Fachwerkstäbe in
Gittermasten, so daß für den Hochbau weitere
Untersuchungen angestellt wurden, um auch für
den Bereich kleinerer Schlankheiten sichere Aus-
sagen treffen zu können. Besonders schön an
diesem Ansatz ist die Gleichung für den ideellen
Trägheitsradius. Hier wird der Einfluß des Betons
auf die Schlankheit der Stütze besonders deutlich.
Die Begriffe „ideeller Trägheitsradius“ und „ideelle
Schlankheit“ eignen sich sehr gut für ein anschau-
liches Näherungsverfahren, in Kapitel 5.4.3 wer-
den sie weiter erläutert.

3.3.13 Klöppel und Goder 1957

1957 erschien in der Zeitschrift „Der Stahlbau“ ein
Artikel, in dem über Traglastversuche mit ausbeto-
nierten Stahlrohren berichtet wird [Klöppel, Goder
1957]. Die Autoren hatten unter anderem die In-
tention, den Ansatz von VDE 0210/8.53 experi-
mentell auf Richtigkeit zu prüfen und zusätzlich

den Anwendungsbereich λid < 50 zu erfassen so-
wie die Annahme des E-Moduls des Betons zu
prüfen. Auch der Einfluß des Kriechens wurde
untersucht. Die Autoren entwickelten die Bemes-
sungsformel analog zu DIN 4114 (Stahlbau).

Vorschlag für die Bemessung ausbetonierter Rohre

1. Für ausbetonierte Rohre wird eine Betongüte
B 300 vorgeschrieben. Das Spannungsdehnungs-
diagramm wird nach Gleichung (27) wiedergege-
ben.

σ = 5·107 ε (5·10-3 - ε) [kg/cm²] (27)

2. Es wird der Doppelnachweis nach DIN 4114

Pzul =
Ki

KiP

ν
und Pzul =

Kr

KrP

ν

gefordert, der kleinere Wert ist maßgebend.

Belastungsfall I:νKi = 2,5;νKr = 1,5

Belastungsfall II:νKi = 2,19;νKr = 1,31

3. Die Eulersche Knicklast wird aus Gleichung (24)
ermittelt, wobei ein möglicher Abfall der Knicklast
infolge geringer Betonfestigkeit durch den Sicher-
heitskoeffizienten gedeckt ist.

Pki = id
id

2
e
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2

e
2

F
E

n

1
1F

E
⋅

λ
π

=








µ⋅
+⋅⋅

λ
⋅π

(24)

[µ =
b

e

F

F
]

4. Die Traglast PKr wird aus Gleichung (29) be-
stimmt.

Es ist 9
1023.0

101,2

E

E
n

6

6

b

e

100

≈
⋅

⋅== .

PKr = σ*Kr ⋅ F*id (29)

… 5. Der Kriecheinfluß ist bei Eigengewicht und
ständig wirkenden Verkehrslasten zu berücksichti-
gen. Fürϕn ist 1,5 anzunehmen. Der Schwindein-
fluß soll vernachlässigt werden.

Für die Bemessung sind zwei Tafeln aufgestellt
worden — Tafel 15 für St 37 und Tafel 16 für St 52
— in denen die unter 1 bis 4 genannten Vorschläge

enthalten sind. In Abhängigkeit vonµ =
b

e

F

F

[Fe = Querschnittsfläche des Stahlrohres, Fb = Quer-
schnittsfläche der Betonfüllung] undλe (Schlank-
heitsgrad des reinen Stahlrohres) sind ideelle zuläs-
sige Druckspannungen des Verbundquerschnittes
σdVzul angegeben.

Es ist nachzuweisen, daß

im Belastungsfalle I:
eF

P ≤ σdVzul

im Belastungsfalle II:
eF

P ≤ 1,14σdVzul ist.

P ist die aufzunehmende Last, Fe die Querschnitts-
fläche des Stahlrohres. Zwischenwerte können line-
ar interpoliert werden.

Das Kriechen wird wie folgt berücksichtigt. Es sei
PD die Summe aller dauernd wirkenden Lasten. Für
den Spannungsnachweis (30) ist

P = PD (1+ϕni) + PZ

zu setzen. (ϕni in Abhängigkeit vonµ ist Bild 32 zu
entnehmen.) …

Voraussetzung für die Anwendung der Bemessungs-
formeln istµ ≥ 0,07. [Klöppel, Goder 1957, 49f.]

Bewertung des Ansatzes: Wie in dem Ansatz von
VDE 0210 berücksichtigten die Autoren die Steifig-
keit des Betons über eine ideelle Schlankheit. Für
die praktische Anwendung stellten die Autoren
zwei Tafeln auf für St 37 und St 52 (Bild 3.7). Als
Eingangswert für die Tabelle der anzunehmenden
maximalen Stahlspannung wurde die Schlankheit
des reinen Stahlprofils gewählt. Die tatsächliche
Abweichung von der ideellen Schlankheit wurde
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über die zweite Eingangsgröße, den Koeffizienten

µ, berücksichtigt. Abgelesen wurde eine ideelle

zulässige Spannung σdVzul. Da für die Berechnung
der Stahlquerschnitt allein berücksichtigt wird, lie-
gen die ideellen Spannungen höher als die zuläs-
sige Stahlspannung. Dies ist aus Sicht der Trag-
werklehre von Nachteil, da das Gefühl für vorhan-
dene Spannungen verloren geht. Besser wäre eine
Berücksichtigung der Gesamtquerschnittsfläche in
Kombination mit einer ideellen Spannung, die be-
tragsmäßig zwischen Stahl- und Betonspannung
liegt. Das Verfahren war für die Praxis aufbereitet
abgedruckt in [Stahlbau, Ein Handbuch für Studium
und Praxis 1957, 89]. Der Abschnitt enthält auch
eine Tabelle, in der die Traglaststeigerung durch
Ausbetonieren zusammengestellt ist. Die Tragfä-
higkeitssteigerung durch Ausbetonieren betrug bis
zu 90 % (Bild 3.8).

Bild 3.7 Bemessungsansatz Klöppel, Goder 1957

Bild 3.8 Tragfähigkeitssteigerung durch Ausbetonieren

3.3.14 Furlong 1968

Furlong berichtete 1967 über Versuche mit aus-
betonierten Stahlhohlprofilen [Furlong 1967]. In
[Furlong 1968] leitete er einen Bemessungsansatz
her. Für schlanke Stützen berechnete er die Trag-
fähigkeit zu:

( )
( ) ( )[ ]ba

2
ages

0
2

k
0ki

EEµ1E40I

Ns1
NN

−⋅−−⋅

⋅−
⋅= (3.13)

Mit µ = Verhältnis der Stahlrohrfläche zur gesam-
ten Querschnittsfläche, Ea = E-Modul Stahl und
Eb = E-Modul Beton.

Weiterhin untersuchte er Traglast-Interaktions-
kurven für die Bemessung auf Biegung und
Längskraft. Der Bemessungsansatz von Furlong
ergab eine gute Übereinstimmung mit Versuchs-
werten, ist jedoch für die Anwendung in der Trag-
werklehre zu theoretisch.

3.3.15 Roik, Bergmann, u. a. 1975

In den Jahren 1974 und 1975 führten Roik, Berg-
mann, Bode und Wagenknecht das Forschungs-
vorhaben „Tragfähigkeit von ausbetonierten Hohl-
profilstützen aus Baustahl“ durch. Im Abschlußbe-
richt [Roik, Bergmann, u. a. 1975] gaben sie einen
Überblick über die Entwicklung und den damaligen
Stand der Forschung, mit Schwerpunkt auf der
Forschung nach den Versuchen von Klöppel und
Goder 1954-1955. Danach entwickelten sie ein
Bemessungsverfahren für ausbetonierte Hohlpro-
filstützen aus Baustahl.

Nachweis für die planmäßig mittig gedrückte Ver-
bundstütze

Quetschlast der Verbundstütze

NPl = Fa • σF + Fe • σe + Fb • βR (4.13)

Ideelle Knicklast der Verbundstütze

Nki =
2

k

2

s

π
(Ea • Ja + Ee • Je + Ebi • Jb) (4.14)
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Mit dem Schlankheitsgrad

λN =
ki

Pl

N

N
→ λ = Nλ (4.15)

wird der Reduktionsfaktor RN

RN = f (λ ) (4.16)

nach den Empfehlungen der europäischen Kommis-
sion bestimmt [Europäische Knickspannungslinien].

Der Nachweis erfolgt anschließend mit der Knick-
spannungskurve, die für den reinen Stahlquerschnitt
maßgebend ist.

Die Traglast Nkr lautet

Nkr = RN • NPl (4.17)

Es ist nachzuweisen, daß unterν-facher Belastung

krN

Nν ≤ 1 (4.18)

ist.

Bei betongefüllten Rohren mit

d

sk ≤ 10 (4.19)

ist, wenn kein genauerer Nachweis geführt wird,

Nkr = NPl (4.20)

zu setzen. [Roik u. a. 1975, 68-69]

Dabei wurde der Rechenwert der Betonfestigkeit

für die Bemessung zu βR = 0,7 βWN angenommen.
Die Berechnung der Quetschlast nach Gl. (4.13)
hat formal die gleiche Gestalt wie Empergers Addi-
tionsgesetz. Für die Berechnung der Knickabmin-
derung wurde die bezogene Schlankheit verwen-
det, wobei die Gesamtsteifigkeit zur Berechnung
der Knicklast (4.14) aus den einzelnen Kompo-
nenten addiert wurde, die Berechnung berücksich-
tigte also in jeder Hinsicht die Verbundwirkung.

3.3.16 Roik, Bergmann, u. a. 1976

In den Jahren 1974 bis 1976 führten Roik, Berg-
mann, Bode und Wagenknecht das Forschungs-
vorhaben „Tragfähigkeit von einbetonierten Stahl-
stützen“ durch. Im Abschlußbericht [Roik, Berg-
mann, u. a. 1976] gaben sie einen Überblick über
die Entwicklung und den damaligen Stand der
Forschung, mit Schwerpunkt auf der Forschung
nach dem zweiten Weltkrieg. Danach entwickelten
sie ein Bemessungsverfahren für einbetonierte
Stahlstützen. Der formale Aufbau ist identisch zu
dem Verfahren für ausbetonierte Hohlprofilstützen
aus Baustahl, nur wurden andere Typen der euro-
päischen Knickspannungslinien zugrundegelegt.
Der Bemessungsansatz für Verbundstützen nach

Roik u. a. hat den Vorteil, daß alle Typen von Ver-
bundstützen nach derselben Methode bemessen
werden können und für die rechnerische Steifigkeit
der Stütze sowohl Beton als auch Stahl herange-
zogen werden. Dies geschieht über die ideelle
Steifigkeit des Querschnitts. Für die Tragwerklehre
ist es jedoch von Nachteil, daß wie im Stahlbau die
bezogene Schlankheit verwendet wird.

3.3.17 DIN 18806 Teil 1, 1984

Nach einer Entwurfsfassung von September 1981
erschien 1984 die erste Fassung von DIN 18806
Teil 1, Verbundkonstruktionen, Verbundstützen,
Ausgabe 3.84. Es war die erste einheitliche Norm
für Verbundstützen in Deutschland. Die Norm galt
für die Bemessung von Verbundstützen aus ein-
betonierten Stahlprofilen, Stahlprofilen mit ausbe-
tonierten Seitenteilen und betongefüllten Hohlpro-
filen aus Stahl. Die Tragfähigkeit mußte allgemein
nachgewiesen werden, indem die

in ungünstigster Kombination der Einwirkungen
auftretenden Schnittgrößen unter Berücksichtigung
der Auswirkungen der Verformungen auf das
Gleichgewicht (Theorie 2. Ordnung) an jeder Stelle
des Tragwerks nicht größer sind als die Grenztrag-
fähigkeit des Querschnittes und am Gesamtsystem
stabiles Gleichgewicht herrscht. [DIN 18806 1984,
4.1]

In Abschnitt 5 gab es „ein einfaches Näherungs-
verfahren, bei dem der Verbundquerschnitt …
durch einen ideellen homogenen Gesamtquer-
schnitt ersetzt wird. Zur Berechnung der Grenz-
tragfähigkeit werden ideelle Steifigkeitswerte ver-
wendet.“ (Roik, Bode, Bergmann 1982, 207). Der
Abminderungsfaktor für Knicken wurde wie im
Stahlbau (DIN 18800) in Abhängigkeit von der
bezogenen Schlankheit bestimmt. Die Tragfähig-
keit mußte mit den um einen globalen Sicherheits-

beiwert γ gesteigerten Lasten nachgewiesen wer-
den.

5 Vereinfachtes Bemessungsverfahren

5.1 Gültigkeitsbereich

(1) Dieses Bemessungsverfahren darf anstelle eines
genaueren Tragfähigkeitsnachweises für Quer-
schnitte nach Bild 1 [Bild 3.9] angewendet werden.

(2) Die Stahl- und Hohlprofile können gewalzt oder
aus Teilen geschweißt sein. Hohlprofile und Rohre
müssen auf ganzer Länge betongefüllt sein, Stahl-
profile vollständig (allseitig) einbetoniert sein.
Wenn die Bügel durch den Steg durchgesteckt oder
voll am Steg angeschweißt werden, brauchen bei
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Stahlprofilen mit I-Querschnitt nur die Seitenteile
ausbetoniert zu werden. …

5.2 Nachweis der Tragfähigkeit

5.2.1 Allgemeines

(1) Die Schnittgrößen sind unter den nach 4.2 ge-
steigerten Lasten nach Theorie II. Ordnung auf der
Grundlage der Elastizitätstheorie mit Steifigkeiten
nach Gleichung (27) zu bestimmen.

(2) Für Werte λ ≤ 0,2 darf der Nachweis nach
Theorie I. Ordnung ohne Berücksichtigung von Im-
perfektionen geführt werden.

5.2.2 Planmäßig mittiger Druck

(1) Es ist nachzuweisen, daß

N ≤ Nkr ist.

Hierin bedeuten:

N planmäßig mittige Druckkraft im Grenzzustand
der Tragfähigkeit

Nkr rechnerische Traglast der mittig gedrückten
Verbundstütze

Nkr = κ · Npl (24)

κ Abminderungsfaktor in Abhängigkeit vom bezo-
genen Schlankheitsgrad und der maßgebenden
Knickspannungskurve nach DIN 18800 Teil 2 …

λ bezogener Schlankheitsgrad, berechnet als

ki

pl

N

N
=λ (25)

Nki ideale Knicklast (Verzweigungslast)

Nki = ⋅π
2

k

2

s
(E I)w (26)

sk Knicklänge des Stabes

(E I)w = Ea · Ia + Ebi · Ib + Es · Is (27)

Hierin bedeuten:

Ea Elastizitätsmodul des Stahls

Es Elastizitätsmodul des Betonstahls

Ebi Rechenwert für den Elastizitätsmodul des ge-
samten Betonbauteils im Zustand I

Ebi = 500 ·βWN (für Kurzzeitlast) (28)

(2) Der Einfluß des Langzeitverhaltens von Beton
auf die Tragfähigkeit ist unter Beachtung von Ab-
schnitt 4.4 zu berücksichtigen. Wird kein genauerer
Nachweis geführt, so darf der Einfluß durch Ab-
minderung von Ebi auf die Hälfte erfaßt werden.

(3) Wirkt nur ein Teil der Beanspruchung ständig,
so darf linear zwischen diesen beiden Werten inter-
poliert werden:













⋅−⋅=∞ N

N
5,01EE

ständig
bi,bi (29)

Bild 3.9 Verbundstützen nach DIN 18806

Die Bemessung nach DIN 18806 entspricht der
Bemessung nach Roik u. a. und unterscheidet sich
von der heutigen Bemessung nur durch das Si-
cherheitskonzept. Es wurde mit einem globalen
Sicherheitsbeiwert auf der Lastseite gerechnet. Auf
der Materialseite gab es noch keine Teilsicher-
heitsbeiwerte. Die Schlankheit wurde bereits als
bezogene Schlankheit definiert. Das Langzeitver-
halten des Betons wurde wie heute durch Abmin-
derung des E-Moduls berücksichtigt. Nach dem
vereinfachten Verfahren [DIN 18806 1984] durften
noch keine gemischten Verbundstützen, z. B.
Hohlprofil mit zusätzlich eingestelltem Walzprofil,
bemessen werden.

3.3.18 Eurocode 4, 1994

3.3.18.1 Allgemeine Voraussetzungen

Grundsätzlich unterscheidet Eurocode 4 drei Arten
von Verbundstützen (Bild 3.10): vollständig einbe-
tonierte Stahlprofile (Typ a), teilweise einbetonierte
Stahlprofile oder Profile mit Kammerbeton (Typ b
und c) und betongefüllte Hohlprofile (Typ d und e).
Betongefüllte Hohlprofile können auch ohne zu-
sätzliche Betonstahlbewehrung ausgeführt werden,
Mischformen sind möglich (Typ f).

Eurocode 4 gibt für die Bemessung von Verbund-
stützen zwei Verfahren an, ein genaueres und ein
vereinfachtes Verfahren. Das genauere Verfahren
erfordert wegen der nichtlinearen Berücksichtigung
des Materialverhaltens EDV-Rechenprogramme.
Der Berechnungsaufwand ist sehr hoch, das Ver-
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fahren sehr abstrakt. Das vereinfachte Verfahren
ist auch ohne Computer anwendbar. Für die An-
wendung des vereinfachten Bemessungsverfah-
rens müssen folgende Voraussetzungen erfüllt
sein:

• Der Querschnitt muß doppelt symmetrisch sein

• Die maximale bezogene Schlankheit istλ = 2,0

• Der Traglastanteil des Stahlprofils muß zwischen
20 % und 90 % liegen, dies wird über den Quer-

schnittsparameter δ = Aafyd/Npl,Rd geprüft. Liegt

δ unter 0,2, so muß die Stütze wie eine Stahlbe-

tonstütze bemessen werden, liegt δ über 0,9, ist
sie wie eine Stahlstütze zu bemessen.

• Die rechnerisch angesetzte Längsbewehrung ist
kleiner als 4- und größer als 0,3 % der Betonquer-
schnittsfläche.

• Betongefüllte Hohlprofile dürfen ohne Längsbe-
wehrung ausgeführt werden.

Bild 3.10 Typen von Verbundstützen nach EC 4

Grenzwerte der Profilwandstärke von
Verbundstützen

Fe 360
(St 37)

Fe 510
(St 52)

Betongefülltes Hohlprofil rund
lim t/d (d/t) 0,011 (90) 0,017 (60)

Betongef. Hohlprofil, rechteckig
lim t/h (h/t) 0,019 (52) 0,024 (42)

Teilweise einbetoniertes I-Profil
lim tf/b (b/tf) 0,023 (44) 0,028 (36)

Tabelle 3.1 Grenzwerte lokales Beulen

• Lokales Beulen: Werden die Grenzwerte nach
Tabelle 3.1 eingehalten, so braucht kein genauer
Nachweis gegen lokales Beulen geführt zu wer-
den.

Für vollständig einbetonierte I-Profile braucht kein
Nachweis gegen lokales Beulen geführt zu wer-
den, jedoch ist auf eine ausreichende Betondek-
kung zu achten.

• Besonderheiten für vollständig einbetonierte
Walzprofile (Bezeichnungen Bild 3.9 a):

Betondeckung größer als 40 mm

Betondeckung cy ≤ 0,4b und cz ≤ 0,3h und cz ≥ b/6

Dabei gehört b zur schwachen Biegeachse des
Profils, um quadratische Verbundquerschnitte zu
ermöglichen, gilt hier ein höherer Wert.

3.3.18.2 Ablauf des vereinfachten Verfahrens

Die Tragfähigkeit der Verbundstütze nach dem
vereinfachten Verfahren muß größer als die aufzu-
nehmende Bemessungslast NSd sein:

NSd ≤ NRd (3.14)

Die Tragfähigkeit NRd ergibt sich sehr anschaulich
aus der reinen Querschnittstragfähigkeit (plasti-

sche Tragfähigkeit), die mit dem Faktor χ zur Be-
rücksichtigung des Knickens reduziert wird.

NRd = NPl,Rd χ (3.15)�

Der plastische Normalkraftwiderstand des Quer-
schnitts wird aus den einzelnen Anteilen addiert.

Npl,Rd = Aa fyd + Ac αc fcd + As fsd (3.16)

Der Faktor αc ist mit 1,0 bei betongefüllten Hohl-
profilen und mit 0,85 für alle anderen Fälle anzu-
nehmen.

Der Reduktionsfaktor χ wird nach den Knickspan-
nungslinien gemäß Eurocode 3, Abschnitt 5.5.1 in

Abhängigkeit vom bezogenen Schlankheitsgrad λ
berechnet mit:
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cr

R,pl

N

N
=λ (3.17)

mit

Npl,R = Aa fyk + Ac αc fck + As fsk (alle γi = 1,0) (3.18)

und

( )
2

k

e
2

cr
s

IE
N

⋅π
= (ideale Knicklast) (3.19)

mit

sk: Knicklänge der Stütze und

(EI)e: wirksame Biegesteifigkeit

(EI)e = Ea Ia + 0,8 Ecd Ic + Es Is (3.20)

Ia, Ic, Is: Trägheitsmomente des Profilstahls, des
ungerissenen Betons und der Bewehrung.

Ea, Es: Elastizitätsmoduli des Profilstahls und der
Bewehrung

Ecd = Ecm/γc, Ecm = Sekantenmodul des Betons und

γc = 1,35

Der Faktor χ wird nach folgender Gleichung aus
den europäischen Knickspannungslinien für den
Stahlbau bestimmt (EC 3, 5.5.1.2).

χ = 1/(φ + ( φ² - λ² )) (3.21)

mit

φ = 0,5 (1 + α (λ – 0,2 ) λ²) (3.22)

und α aus Tabelle 3.2

Knickspannungskurve a b c

Imperfektionsfaktor α 0,21 0,34 0,49

Tabelle 3.2 Imperfektionsfaktor α

3.3.18.3 Berücksichtigung des Kriechens

Der Einfluß aus Schwinden und Kriechen braucht
nach Eurocode 4 erst oberhalb bestimmter
Schlankheiten berücksichtigt zu werden. Bei un-

verschieblichen Systemen gilt als Grenzwert fürλ:

Einbetonierte Querschnitte 0,8

Betongefüllte Querschnitte 0,8/(1-δ)

Tabelle 3.3 Grenzwerteλ

Der Einfluß des Betonkriechens wird über eine
Reduzierung der Betonsteifigkeit berücksichtigt.
Überschreitet die bezogene Schlankheit die in
Tabelle 3.3 angegebenen Grenzen, so wird Ec

nach folgender Gleichung rechnerisch abgemin-
dert:

Ec = Ecd (1 – 0,5 NG,Sd/NSd) (3.23)

Die Steifigkeit des Betons wird um bis zu 50 %
reduziert, wenn der Anteil der ständigen kriecher-
zeugenden Last bei 100 % liegt. Für den häufigen
Fall, daß der Anteil der ständigen Last 50 % der
Gesamtlast beträgt, wird Ec um 25 % reduziert. Bei
der Berechnung der Schlankheit kann eine Iterati-
on erforderlich werden.

3.3.18.4 Eignung für Näherungsverfahren

Das vereinfachte Verfahren bildet eine gute
Grundlage zur Entwicklung eines Näherungsver-
fahrens. Es erlaubt die Bemessung der drei am
meisten verwendeten Typen von Verbundstützen
und ist ohne EDV-Programme anwendbar. Formal
wird der Nachweis wie für Stahlstützen nach Euro-
code 3 geführt. Nachteilig ist die Verwendung der
bezogenen Schlankheit, deren Berechnung für ein
Näherungsverfahren noch zu kompliziert ist. In
Kapitel 5 wird ein Näherungsverfahren auf Grund-
lage des Eurocode 4 entwickelt, daß ohne den
Begriff der bezogenen Schlankheit und dadurch
mit weniger Rechenaufwand auskommt.

3.3.19 DIN 18800 Teil 5, 1999

Dieser Normentwurf ersetzt DIN 18806-1 : 1984-
03. … Der vorliegende Norm-Entwurf basiert auf
DIN V ENV 1994-1-1 [Eurocode 4] … Bei diesem
Norm-Entwurf handelt es sich gleichzeitig um einen
abgestimmten deutschen Standpunkt zur Weiter-
entwicklung der europäischen Normen für Ver-
bundtragwerke.“ [DIN 18800-5 1999, Vorwort]

Die Bemessung der Tragfähigkeit nach dem ver-
einfachten Bemessungsverfahren DIN 18800-5,
Abschnitt 7.3, ist nahezu identisch mit dem ver-
einfachten Verfahren in Eurocode 4, Abschnitt
4.8.3. Da das Näherungsverfahren dieser Arbeit
auf der Grundlage von Eurocode 4 entwickelt wird,
soll an dieser Stelle nicht näher auf DIN 18800-5
eingegangen werden.
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3.3.20 Japanische Vorschriften

Moriya berichtete über die Unterschiede zwischen
den Verbundbauvorschriften in Japan und
Deutschland [Moriya 1990]. Demnach existiert in
Japan eine Verbundbaunorm seit 1923. Sie wurde
kurz nach dem verheerenden Kanto-Erdbeben
konzipiert. In Japan wird für die Verbundbauweise
der Begriff SRC-Bauweise (Steel Reinforced Con-
crete) verwendet. Anwendungsbereich sind haupt-
sächlich Gebäude im Bereich von sieben bis 20
Geschossen. Nach der japanischen Verbundbau-
norm „Standard for Structural Calculation of Steel-
Reinforced Concrete Structures“ [AIJ 1987] gibt es
zwei Bemessungsverfahren. Bei Verfahren I (Addi-
tionsverfahren) wird die Tragfähigkeit der Ver-
bundbauteile aus der Summe der Einzeltrag-
fähigkeiten berechnet. Verfahren II behandelt die
Stahlprofile wie eine Bewehrung, entspricht also
dem Verfahren in DIN 1045, Ausgabe 1943. Übli-
cherweise wird Verfahren I benutzt. In Japan sind
kammerbetonierte Verbundstützen nicht zulässig.
Betongefüllte Hohlprofile sind erst seit 1987 zuläs-
sig. Meist werden einbetonierte Profile verwendet
(Bild 3.11).

Bei Verfahren I für Biegung mit Längskraft gibt es
zwei Fälle:

Fall 1: vorh N≤ zul Nrc,0 oder vorh M≥ zul Ma,0

Dann ist nachzuweisen

vorh N ≤ zul Nrc

vorh M ≤ zul Ma,0 + Mrc

Fall 2: vorh N > zul Nrc,0 oder vorh M < zul Ma,0

In diesem Fall ist nachzuweisen

vorh N ≤ zul Nrc,0 + zul Na

vorh M ≤ zul Ma

Hierbei sind:

vorh N, vorh M = vorhandene Normalkraft bzw.
vorhandenes Biegemoment aus den Einwirkungen

zul Nrc,0 = zul. Normalkraft der Stahlbetonteile bei
alleiniger Normalkraftbeanspruchung

zul Ma,0 = zul. Biegemoment der Stahlprofile bei
alleiniger Biegebeanspruchung

zul Nrc, zul Na = zul. Normalkraft der Stahlbeton-
teile / Stahlprofile unter Berücksichtigung des zu-
gehörigen Biegemoments

zul Mrc, zul Ma = zul. Biegemoment der Stahlbe-
tonteile / Stahlprofile unter Berücksichtigung der
zugehörigen Normalkraft

Zur Erfassung der Reduktion der Betonfläche um
die Fläche des Stahlprofils unter Berücksichtigung
der Einflüsse infolge Kriechens und Schwindens
des Betons sowie der unterschiedlichen E-Moduli
von Stahl und Beton wird dabei eine reduzierte zu-
lässige Spannungσ´c des Betons angesetzt.

zul.σ'c = zul σc 








⋅
−

db

'A
151 a [MN/m²]

zul σc = zulässige Spannung des Betons (1/3 bzw.
2/3 βc, …) [Moriya 1990, 169]

Der Bemessungsansatz nach japanischen Vor-
schriften ist prinzipiell einfach aufgebaut. Die Trag-
anteile der Komponenten werden addiert. Prak-
tisch führt dies jedoch nicht zu einer einfacheren
Rechnung, da man gezwungen ist, eine Fallunter-
scheidung durchzuführen. Nachteilig ist auch, daß
der Steifigkeitsgewinn aus der Verbundwirkung
vernachlässigt wird.

Bild 3.11 Zulässige Querschnittsformen von Verbund-
stützen in Japan

Bild 3.12 Bemessung entsprechend Fall 1
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3.4 Zeittafel

Verbundstützenbemessung im 20. Jahrhundert, Deutschland

Emperger 1913 Umschnürte Säulen mit Gußeisenkern P = (Fb σb + Fe σe + Fg σg)/4ω [kp];

σe = Fließgrenze des Flußeisens, σg = Druckfestigkeit des Gußeisens unter
Berücksichtigung der Herabminderung durch Knicken des Gesamtquer-
schnittes, σb = Druckfestigkeit des Betons

Additionsgesetz

DIN 1045, 1943 Stützen mit Formstahlbewehrung Pzul = (Kb Fb + σS Fe)/3ω [kp]

Kb in Abh. Betongüteklasse, σs in Abh. Betonstahlgruppe, ω in Abh. hk/d

1972 aus DIN 1045 gestrichen

DIN 1050, 1954

beruht auf:

Klöppel 1935

Stahlstützen mit Betonkern
S ≤












σ
+

ω
σ

b
k

28b
e

x

zul F
W

5,0F ≤ 1,33 Fe
x

zul

ω
σ

[kp]

Fe = Stahlfläche, Fb = Betonfläche, Wb28 ≥ 120 kg/cm²,

σzul = Stahlspannung, σk = Knickspannung

Bemessung prinzipiell wie Stahlbau

VDE 0210, 1953 Betongefüllte Stahlrohre σ = ω S/Fid ≤ σzul [kp/cm²]

S = Stützenlast, Fid = Fe + Fb/n, ω in Abhängigkeit von λid

Einführung ideelle Schlankheit

Deutscher Stahlbauver-
band 1957

beruht auf:

Klöppel, Goder 1957

Betongefüllte Stahlrohre

eF
P ≤ σdVzul [kp/cm²]

P = aufzunehmende Last, Fe = Querschnittsfläche des Stahlrohres,

σdVzul = tabellierte ideelle Spannung, abhängig von Schlankheit Stahlrohr

Berücksichtigung des Kriechens: P = PD (1 + ϕni) + PZ

DIN 18806 Teil 1, 1984

beruht auf:

Roik, Bergmann, Bode
und Wagenknecht
1975-1976

Verbundstützen Nkr = κ Npl [kN]

Nkr rechnerische Traglast der mittig gedrückten Verbundstütze

κ in Abhängigkeit von bezogener Schlankheit λ
Steifigkeiten: (E I)w = Ea Ia + Ebi Ib + Es Is

Nachweis unter γ-fachen Lasten, SI-Einheiten

Eurocode 4, 1992

DIN 18800 Teil 5, 1999

Verbundstützen NRd = (Aa fyd + Ac αc fcd + As fsd) · χ  [kN]

χ in Abhängigkeit von bezogener Schlankheit λ

Sicherheitskonzept mit Teilsicherheitsbeiwerten
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Verbundstützenbemessung im 20. Jahrhundert, USA und Japan

Talbot und Lord 1912 Einbetonierte Stahlstützen aus zusammenge-
setzten Profilen

P = A (36500 - 155 l/r) [lb]

l = Stützenhöhe, r = Trägheitsradius, A = Querschnittsfläche der Stütze

Tetmajer-Formel

Swain und Holmes 1915 Betongefüllte Rohrstützen P = 1100 (Ac + 9,6As) bzw. P = (Ac + 9,6As) (1600 – 7 L/r) [lb]

L = Stützenhöhe, r = Trägheitsradius, Ac = Betonquerschnitt,
As = Stahlquerschnitt

Tetmajer-Formel

ASCE Reports 1910-
1917

Profilbewehrte Betonstützen P = fc (Ac+ nAs) [lb]; Total safe load

fc = Betondruckfestigkeit (450 lb/in²), n = fs/fc, fs = Stahlfestigkeit,
Ac = Betonfläche, As = Stahlfläche

Berechnung wie „Additionsgesetz“; h/d ≤ 15; kein Knicken

ACI 23, 1920

Standard Building
Regulations for the use
of Reinforced Concrete

Composite Columns - Stützen mit Gußeisen-
kern

Combination Columns – Einbetonierte
Stahlstützen

f = 12.000 – 60 L/R < 10.000 [lb/in²]; zul. Spannung

L = Stützenhöhe, R = Trägheitsradius

load equal to (1 + Ae/100As) times permissible load for unencased steel
columns.

Ae = area of core of spirally hooped column
As = effective cross-sectional area of metal reinforcement

ACI 501, 1936

Tentative Building
Regulations for rein-
forced Concrete

ACI 318, 1947

Building Code Require-
ments for Reinforced
Concrete

Säulen mit Formstahlbewehrung

Stahlsäulen mit Betonumhüllung

Säulen mit Formstahlbewehrung

P = 0,225 Ac fc´ + fs As + fr Ar [lb]

Stahlsäulen mit Betonumhüllung

a) in Beton eingebettete Stahlsäulen P = Ar fr'













+

r

g

A100

A
1

b) Rohrsäulen P = 0,225 fc´ Ac + Ar fr´

worin fr´ = (1260 – 70 h/k) F

h = freie Länge der Säule; k = kleinste Kernweite oder Widerstandshalb-
messer des Stahlrohrquerschnitts; F = Streckgrenze des Rohrmaterials,
Ar = Querschnittsfläche der Stahlsäule; Ag = Gesamtquerschnittsfläche des
Betons

ACI 318, 1977

Building Code Require-
ments for Reinforced
Concrete

Verbundstützen

Verbundstützen werden in Längsrichtung mit
statisch mittragenden Profilstählen oder Rohr-
profilen bewehrt. Zusätzliche Längsstäbe sind
nicht zulässig

Die Traglast einer Verbundstütze ist wie für Bauteile aus üblichem Stahl-
beton zu berechnen.

Trägheitsradius des Verbundquerschnitts

tsgc

tsgc

AE)5/AE(
IE)5/IE(

r
+
+=

Architectural Institute of
Japan AIJ, 1987

Standard for Structural
Calculation of Steel-
Reinforced Concrete
Structures

Steel Reinforced Concrete Additionsverfahren, vereinfachte Darstellung

vorh N ≤ zul Nrc,0 + zul Na

vorh N = vorhandene Normalkraft
zul Nrc,0 = zul. Normalkraft der Stahlbetonteile
zul Na = zul. Normalkraft der Stahlprofile
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4 Bemessung von Verbundstüt-
zen für den Brandfall

4.1 Grundlagen

Grundlage für die Landesbauordnungen ist die
Musterbauordnung (MBO) aus dem Jahre 1960 in
ihrer letzten Fassung von 1997:

Die Grundlagen bauaufsichtlicherBrandschutzan-
forderungen sind in Gesetzen und dazugehörigen
Verordnungen bzw. Verwaltungsvorschriften sowie
in Technischen Baubestimmungen, die überErlasse
mit den Gesetzen und Verordnungen bzw. Verwal-
tungsvorschriften verbunden werden, enthalten. ...
Die wichtigste Vorschrift ist die jeweils gültige
Landesbauordnung (LBO). Dieses Gesetz ist stets
unmittelbar wirksames Recht. [Haß, u. a. 1989, 1]

Die Musterbauordnung, die bundesländerüber-
greifend erarbeitet wird, dient den einzelnen Län-
dern dazu, ihre jeweilige Landesbauordnung mög-
lichst bundeseinheitlich zu gestalten. Bisher gibt es
aber noch sehr viele Abweichungen von der Mu-
sterbauordnung, eine Bedeutung für die Baupraxis
hat sie nicht. In den Landesbauordnungen ist im
Detail festgelegt, welche Anforderungen bezüglich
des Brandschutzes an die einzelnen Bauteile eines
Gebäudes gestellt werden. Eine Stütze in einem
freistehenden Einfamilienhaus kann z. B. ohne
Anforderungen an den Brandschutz ausgeführt
werden, während die gleiche Stütze in einem
Zweifamilienhaus die Anforderung F 30 erfüllen
muß. Daneben gibt es von Bundesland zu Bun-
desland weitere unterschiedliche Vorschriften für
Gebäude, die nicht vollständig in den Landesbau-
ordnungen geregelt sind. Beispielsweise muß in
Nordrhein-Westfalen bei der Planung von Garagen
und Parkhäusern die Garagenverordnung beachtet
werden [GarVO], bei der Planung von Hochhäu-
sern die Hochhausverordnung [HochhVO]. Sind
die Anforderungen an die Stützen eines Gebäudes
ermittelt, so müssen die Nachweise erbracht wer-
den, daß die Stützen die verlangten Anforderungen
erfüllen. Die Nachweise sind in den technischen
Vorschriften geregelt, neben DIN 4102 ist dies
ENV 1991-2-2.

In Eurocode 1 Teil 2-2 werden Rechengrundlagen
zur Ermittlung der Temperatur- und Lasteinwirkun-
gen gegeben. Der Brandfall wird dabei als ein „au-
ßergewöhnliches Ereignis“ (accidental situation)
angesehen, das nicht mit anderen, davon unabhän-
gigen außergewöhnlichen Ereignissen überlagert
werden muß. ... Aufbauend auf den Vorgaben des

Eurocode 1 Teil 2-2 sehen die Brandschutzteile der
baustoffbezogenen Eurocodes 2 bis 6 grundsätzlich
brandschutztechnische Nachweisverfahren auf drei
Stufen vor:

mittels tabellarischer Daten (Nachweisstufe 1),

mittels vereinfachter Rechenverfahren (Nachweis-
stufe 2) und

mittels allgemeiner Rechenverfahren (Nachweis-
stufe 3).

Die Nachweisverfahren mittels tabellarischer Daten
beschränken sich in der Regel darauf, die Quer-
schnittsabmessungen des zu untersuchenden Bau-
teils (und z. B. bei Betonbauteilen den Achsabstand
der Bewehrung) mit Werten zu vergleichen, die
nach Brandversuchsergebnissen zum Erreichen der
vorgesehenen Feuerwiderstandsdauer erforderlich
sind.

Mit den vereinfachten Rechenverfahren wird in der
Regel nachgewiesen, daß alle maßgebenden Last-
einwirkungen auch nach Ablauf der vorgeschriebe-
nen Feuerwiderstandsdauer eines Bauteils ohne
Versagen aufgenommen werden können. Dafür
werden u. a. Vereinfachungen bei der Temperatur-
ermittlung für die Bauteilquerschnitte und bei der
Beschreibung des Versagenszustandes im Brandfall
getroffen.

Die allgemeinen („exakten“) Rechenverfahren er-
mitteln für eine vorgegebene Feuerwiderstands-
dauer das tatsächliche Tragvermögen, u. U. auch
das Verformungsverhalten der Bauteile. [Hosser
2000, 1-1f.]

Die Tabellen der Nachweisstufe 1 entsprechen im
Prinzip denen der DIN 4102. Eurocode 4 Teil 1-2
enthält Tabellen für die drei Grundtypen von Ver-
bundstützen: vollständig einbetonierte Profile,
kammerbetonierte Profile und betongefüllte Hohl-
profile. In den folgenden Abschnitten werden die
Ermittlung der Einwirkung und die Nachweisstufen
1 und 2 beschrieben. Das allgemeine Verfahren
verlangt eine thermische Analyse, verbunden mit
einem hohen Rechenaufwand und wird daher zur
Entwicklung eines Näherungsverfahrens nicht
herangezogen. Im Brandfall wird der Nachweis im
Grenzzustand der Tragfähigkeit gefordert:

Efi,d,t ≤ Rfi,d,t (4.1)

Efi,d,t: Bemessungswert der Einwirkungen im
Brandfall (zum Zeitpunkt t)

Rfi,d,t: Bemessungswert der Beanspruchbarkeit im
Brandfall (Indices: fi für fire; d für design; t für time)

Je nach Verfahren gibt es verschiedene Vereinfa-
chungen zur Berechnung der Bemessungswerte.
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4.2 Erforderliche Feuerwiderstands-
dauer

Die Musterbauordnung macht folgende Angaben
zur Ausbildung von Stützen:

§ 25 Tragende Wände, Pfeiler und Stützen

(1) Tragende Wände, Pfeiler und Stützen sind feu-
erbeständig, in Gebäuden geringer Höhe mindestens
feuerhemmend herzustellen. Dies gilt nicht für
oberste Geschosse von Dachräumen.

(2) Im Keller sind tragende Wände, Pfeiler und
Stützen feuerbeständig, bei Wohngebäuden geringer
Höhe mit nicht mehr als zwei Wohnungen minde-
stens feuerhemmend und in den wesentlichen Teilen
aus nichtbrennbaren Baustoffen herzustellen.

(3) Absätze 1 und 2 gelten nicht für freistehende
Wohngebäude mit nicht mehr als einer Wohnung,
deren Aufenthaltsräume in nicht mehr als zwei Ge-
schossen liegen, sowie für andere freistehende Ge-
bäude ähnlicher Größe und freistehende landwirt-
schaftliche Betriebsgebäude. [MBO 1997]

Anschaulicher ist die Darstellung in der Landes-
bauordnung NRW, siehe Tabelle 4.1. Die Gebäu-
deklassen, nach denen sich die brandschutztech-
nischen Anforderungen an tragende Bauteile rich-
ten, sind in der Musterbauordnung und in den
Landesbauordnungen definiert. Im wesentlichen
wird zwischen folgenden Gebäudetypen unter-
schieden:

• Freistehende Wohngebäude mit nicht mehr als
einer Wohnung, deren Aufenthaltsräume in nicht
mehr als zwei Geschossen liegen, sowie andere
freistehende Gebäude ähnlicher Größe und frei-
stehende landwirtschaftliche Betriebe

• Wohngebäude geringer Höhe mit nicht mehr als
zwei Wohnungen

• Gebäude geringer Höhe

(h Aufenthaltsraum ≤ 7 m)

• Gebäude mittlerer Höhe

(7 m < h Aufenthaltsraum ≤ 22 )

• Hochhäuser (h Aufenthaltsraum > 22 m)

Die Definition für Gebäude geringer Höhe wurde
von der Erreichbarkeit der Aufenthaltsräume bei
einem Feuerwehreinsatz abgeleitet. Aufenthalts-
räume mit einer Fußbodenhöhe bis zu 7 m über
der Geländeoberfläche können von jeder Feuer-
wehr mit der tragbaren vierteiligen Steckleiter er-
reicht werden. Ähnlich wie die 7 m-Grenze hat
auch die 22 m-Grenze für die Definition von Hoch-
häusern eine wesentliche Bedeutung. Bei 22 m
Höhe ist in der Regel die Grenze der Erreichbarkeit

von Aufenthaltsräumen mit den bei Feuerwehren
üblichen Drehleitern erreicht. [Mayr 1995]

In der Landesbauordnung Nordrhein-Westfalen
werden in der Anforderungstabelle Brandverhalten
zu § 29, Abs. 1 folgende Angaben für Stützen ge-
macht. Sie entsprechen den Anforderungen der
Musterbauordnung, § 25:

Gebäude

Bauteile

Freiste-
hende
Wohnge-
bäude mit
nicht mehr
als einer
Wohnung

Wohnge-
bäude
geringer
Höhe mit
nicht mehr
als zwei
Wohnun-
gen

Gebäude
geringer
Höhe

Andere
Gebäude

Tragende und
aussteifende Wän-
de, Pfeiler und
Stützen

Keine F 30 F 30 F 90-AB

In Kellergeschossen Keine F 30-AB F 90-AB F 90-AB

In Geschossen im
Dachraum, über
denen Aufenthalts-
räume möglich sind

Keine F 30 F 30 F 90

In Geschossen im
Dachraum, über
denen Aufenthalts-
räume nicht möglich
sind

Keine Keine Keine Keine

Tabelle 4.1 Anforderungstabelle BauO NW, § 29

Für Hochhäuser gelten die Anforderungen der
Hochhausverordnung, § 3 (1):

Tragende Wände müssen mindestens in der Feuer-
widerstandsklasse F 90 und aus nichtbrennbaren
Baustoffen (F 90-A) hergestellt sein; in Hochhäu-
sern, bei denen der Fußboden mindestens eines
Aufenthaltsraumes mehr als 60 m über der Gelän-
deoberfläche liegt, müssen sie mindestens in der
Feuerwiderstandsklasse F 120 und aus nichtbrenn-
baren Baustoffen (F 120 A) hergestellt sein. Diese
Anforderungen gelten auch für aussteifende Wände,
für Unterstützungen von tragenden Wänden und für
Stützen. [HochhVO 2000]

Für Garagen gelten die Anforderungen der Gara-
genverordnung:

Gebäude

Bauteile

Geschlos-
sene
Garagen

Offene
Garagen

Tragende und aussteifende Wände, Pfeiler
und Stützen, Treppenraumwände, Decken

F 30-A A

In unterirdischen Garagen F 90-AB A

In eingeschossigen Garagen F 30-B
oder A

A

Tabelle 4.2 Anforderungstabelle GarVO NW, § 10
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4.3 Einwirkungen

Die Bemessungslast im Brandfall Efi,d,t kann nach
Eurocode 1 mit reduzierten Teilsicherheitsbeiwer-
ten bestimmt werden:

Efi,d,t = γGA Gk + ψ1,1 Qk,1 + Σ ψ2,i Qk,i (4.2)

γGA: Teilsicherheitsbeiwert für ständige Einwirkung
(= 1,0)

ψ1,1; ψ2,i: Kombinationsbeiwerte nach [DIN V ENV
1991-1, Tab. 9.3]

Als Vereinfachung darf die Einwirkung im Brandfall
aus der Einwirkung bei Normaltemperatur ermittelt
werden.

Efi,d,t = ηfi Ed (4.3)

ηfi = (γGA + ψ1,1 ξ)/(γG + γQ ξ) (4.4)

ξ = Qk/Gk (4.5)

Kategorie Nutzung ψ1,1

A Wohnflächen 0,5

B Büroflächen 0,5

C Versammlungsflächen (mit Ausnahme von
unter A, B, D und E festgelegten Kategorien)

0,7

D Ladenflächen 0,7

E Lagerflächen einschließlich Bibliotheken 0,9

F Verkehrs- und Parkflächen für leichte Fahr-
zeuge (Parkhäuser, Parkflächen, Parkhallen)

0,7

Tabelle 4.3 Kombinationsbeiwerte ψ1,1 nach [DIN V ENV
1991-1, Tab. 9.3]

0,40

0,45

0,50

0,55

0,60

0,65

0,70

0,75

0,80

0,0 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0

Verhältnis Q k / Gk

ηηηηfi

Kategorie D

Kategorie C

Kategorie A, B

Bild 4.1 Reduktionsfaktor ηfi nach [DIN V ENV 1994-1-2,
Abschnitt 2.4.3 (5)]

Nach ENV 1994-1-2 darf für „normale Gebäude“

(Kategorie A und B) der Reduktionsfaktor ηfi gene-
rell mit 0,6 angenommen werden, für Gebäude der

Kategorie D mit 0,7 nach [DIN V ENV 1994-1-2,
Abschnitt 2.4.3 (5)]. In [DIN Fa 93] ist dieser Ab-
satz für Deutschland ersetzt durch: „Ohne genaue-

ren Nachweis darf ηfi = 0,7 gesetzt werden“. Ta-
belle 4.3 (nach DIN V ENV 1991-2-1, Tab. 6.1)
enthält die Einteilung der Gebäude in Kategorien

mit den zugehörigen Werten für ψ1,1. Bild 4.1 zeigt

den Reduktionsfaktor ηfi in Abhängigkeit von ψ1,1

und dem Verhältnis Qk,1/Gk. Die Abminderung kann

bis zu 57,5 % betragen, entsprechend ηfi = 0,425.

4.4 Nachweis nach Tabellen Eurocode 4
(Nachweisstufe 1)

Eurocode 4 Teil 1-2 enthält Tabellen für die brand-
schutztechnische Bemessung von folgenden Ver-
bundstützen:

• Verbundstützen aus vollständig einbetonierten
Stahlprofilen der Feuerwiderstandsklassen R 30
bis R 240

• Verbundstützen aus vollständig einbetonierten
Stahlprofilen der Feuerwiderstandsklassen R 30
bis R 180 mit ausschließlich isolierender Funktion
des Betons

• Verbundstützen aus kammerbetonierten Stahl-
profilen der Feuerwiderstandsklassen R 30 bis
R 120

• Verbundstützen aus betongefüllten Hohlprofilen
der Feuerwiderstandsklassen R 30 bis R 180

Bei Einhaltung der in den Bemessungstabellen
vorgegebenen Werte erfüllen die Stützen ohne
weitere Nachweise die Anforderungen der jeweili-
gen Feuerwiderstandsklasse. Der Ausnutzungs-

faktor für die Bemessung für den Brandfall ηfi,t

(nicht zu verwechseln mit ηfi, dem Reduktionsfak-
tor zur vereinfachten Berechnung der Einwirkung)
ergibt sich wie folgt:

ηfi,t = Nfi,d,t/NRd (4.6)

Nfi,d,t: Bemessungswert der Einwirkungen im
Brandfall zum Zeitpunkt t

NRd: Bemessungswert der Beanspruchbarkeit bei
Normaltemperatur

Daneben existiert ein Ausnutzungsfaktor η, defi-
niert als Verhältnis von Einwirkung zu Widerstand
bei Normaltemperatur:

η = NSd/NRd (4.7)

Für die Anwendung der Tabellen ergibt sich der
Ausnutzungsfaktor für den Brandfall zu:
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ηfi,t = ηfi η (4.8)

oder übersichtlicher ausgedrückt:

ηfi,t = ηfi NSd/NRd (4.9)

NSd: Bemessungswert der Einwirkung bei Normal-
temperatur

NRd: Bemessungswert des Bauteilwiderstandes bei
Normaltemperatur

Die Werte NSd und NRd hat man meist zur Bemes-
sung für Normaltemperatur schon berechnet. Zur
Ermittlung des Ausnutzungsfaktors für den Brand-

fall ηfi,t muß man ηfi aus Bild 4.1 ablesen oder ver-

einfacht annehmen: ηfi = 0,6. Damit ergibt sich für
die meisten Fälle die einfache Beziehung:

ηfi,t = 0,6 NSd/NRd (4.10)

Mit diesem Wert können nun in den Tabellen Min-
destabmessungen und weitere Bedingungen ab-
gelesen werden.

Bild 4.2 Tabelle 4.7 (ENV 1994-1-2)

4.5 Vereinfachtes Rechenverfahren Eu-
rocode 4 (Nachweisstufe 2)

Im vereinfachten Berechnungsverfahren muß der
Bemessungswert der Grenznormalkraft von Ver-
bundstützen unter zentrischem Druck im Brandfall
wie folgt ermittelt werden:

Nfi,Rd = χ Nfi,pl,Rd (4.11)

darin sind

χ: Reduktionsfaktor nach der Knickspannungslinie
c gemäß Eurocode 3, Abschnitt 5.5.1 in Abhängig-

keit vom bezogenen Schlankheitsgrad λθ.

Nfi,pl,Rd: Bemessungswert der plastischen Grenz-
normalkraft im Brandfall.

Der Querschnitt wird in mehrere Teile untergliedert,
die das Stahlprofil „a“, die Bewehrungsstäbe „s“

und den Beton „c“ beschreiben. Der Bemessungs-
wert der plastischen Grenznormalkraft im Brandfall
ist gegeben durch:

Nfi,pl,Rd = Σi ((Aai,θ fyimax,θ)/γa,fi,i)

+ Σi ((Aci,θ fcimax,θ)/γc,fi,i)

+ Σi ((Asi,θ fsimax,θ)/γs,fi,i) (4.12)

Der Index i durchläuft dabei die einzelnen Teilflä-
chen der verschiedenen Materialien. Die Festig-

keiten fimax,θ werden den einzelnen Teilflächen je
nach Temperatur zugewiesen. Man muß also wis-
sen, welche Temperatur die einzelnen Querschnitt-
steile zur Bemessung einer bestimmten Feuerwi-
derstandsdauer zugewiesen bekommen. In den
Anhängen werden dazu weitere Angaben ge-
macht.

Anhang F des Eurocode 4 Teil 1-2 gibt ein Berech-
nungsverfahren für den Feuerwiderstand kammer-
betonierter Verbundstützen bei Biegeknicken um
die schwache Achse. Der Querschnitt wird dabei
reduziert und für die übrigen Teile werden einfache
Beziehungen zur Ermittlung der Bemessungstem-
peratur in Form von Gleichungen oder Tabellen-
werten gegeben. Für eine kammerbetonierte Ver-
bundstütze gibt Dorn ein Beispiel der vereinfachten
Berechnung. Notwendig waren 8 DIN A4 Seiten, in
[Hosser 2000, 4-21ff.].

Für betongefüllte Hohlprofile regelt Anhang G
(normativ) das vereinfachte Berechnungsverfah-
ren. Im ersten Schritt muß das Temperaturfeld im
Verbundquerschnitt für eine bestimmte Branddauer
berechnet werden. Dabei wird die Wärmeleitung im
Betonkern durch eine partielle Differentialgleichung
beschrieben. Hierzu Hosser u. a.:

Bei den in Anhang G des Eurocodes 4 Teil 1-2 an-
gegebenen vereinfachten Berechnungsverfahren für
zentrisch belastete Verbundstützen aus betongefüll-
ten Hohlprofilen muß die Temperaturverteilung im
Querschnitt programmgesteuert ermittelt werden.
Dieses Verfahren ist kein „vereinfachtes Verfahren“
im engeren Sinne und erscheint wegen des Berech-
nungsaufwandes auch für eine breite Anwendung
ungeeignet. [Hosser, Richter, Zehfuß 2000]

Für ein Näherungsverfahren sind beide Vorge-
hensweisen zu aufwendig. Verbundstützen aus
vollständig einbetonierten Profilen erreichen relativ
leicht R 90, darum gibt es für diesen Typ keinen
Anhang zum vereinfachten Verfahren. Man kann
diese Stützen mit dem Nachweis nach Tabellen
behandeln.
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4.6 Vereinfachtes Verfahren für kam-
merbetonierte Verbundstützen von
Hosser, Dorn, El-Nesr 1994

Hosser, Dorn und El-Nesr stellten 1994

ein vereinfachtes Rechenverfahren zur Bemessung
von Verbundstützen für die Feuerwiderstandsklas-
sen R 30 bis R 180 vor, das auf den Grundlagen des
Eurocode 4 Part 1.2 für „Simple Calculation Mo-
dels“ basiert. Die Grenztragfähigkeit bei zentrischer
oder exzentrischer Belastung wird… über die Re-
duktion der Festigkeit und Steifigkeit des Quer-
schnitts in Verbindung mit Knickspannungskurven
für den Brandfall bestimmt. Eine genaue Berech-
nung der Querschnittstemperaturen ist dabei nicht
erforderlich. Das Verfahren ist so aufbereitet, daß es
für die „Handrechnung“ geeignet ist oder leicht
programmiert werden kann. [Hosser, Dorn, El-Nesr
1994, 71]

Der formale Rechengang lehnt sich an das ver-
einfachte Verfahren der Bemessung von Verbund-
stützen für den Kaltzustand nach Eurocode 4 Teil
1-1 an. An dieser Stelle wird die Vorgehensweise
zusammengefaßt erläutert. In Abhängigkeit der
Feuerwiderstandsklasse und der Massigkeit (Ver-
hältnis von Umfang zu Fläche U/A) des Bauteils
werden festgelegten Querschnittsbereichen Re-
duktionsfaktoren für die Festigkeit und den E-
Modul zugeordnet, mit denen die plastische Nor-
malkraft und eine wirksame Steifigkeit zum unter-
suchten Zeitpunkt der Brandbeanspruchung be-
rechnet werden können. Die Traglast ergibt sich
unter Verwendung von Knickspannungslinien für
den Brandfall. Die plastische Querschnittstragfä-
higkeit ergibt sich wie folgt:

Npl,Rd,fi(t) = Σ Npl,Rd,fi,i(t) = Σ Ai fi,d,fi riβ(t) (4.13)

Die Gleichung unterscheidet sich von der Kaltbe-

messung durch die Reduktionsfaktoren riβ(t). Die

Teilsicherheitsbeiwerte für Material γM dürfen hier-
bei zu 1,0 gesetzt werden, d. h. fi,d,fi = fik/1,0 = fik.
Im nächsten Schritt wird die ideale Knicklast be-
rechnet:

2
k

fieff,2
ficr,

s

(t)IE
π(t)N ⋅= (4.14)

sk: Knicklänge der Stütze im Brandfall, in der Regel
die halbe Geschoßhöhe bei Einspannung der Stüt-
zen in die Decken.

Die wirksame Biegesteifigkeit EIeff,fi(t) zum Zeit-
punkt t berechnet sich nach:

EIeff,fi(t) = Σ EIeff,fi,i(t) = Σ Ii Ei riE(t) (4.15)

Ii: Trägheitsmomente der einzelnen Querschnitts-
teile,

Ei: Elastizitätsmoduli der einzelnen Querschnitts-
teile und

ri(t): Reduktionsfaktoren für die E-Moduli.

Mit der plastischen Querschnittstragfähigkeit und
der idealen Knicklast wird die bezogene Schlank-

heit der Stütze im Brandfall λfi(t) berechnet (λ hier
ohne den sonst üblichen Querstrich):

(t)N

(t)N
(t)

cr,fi

Rd,fipl,
fi  =λ (4.16)

Die zentrische Traglast Nu,fi,z(t) der Stütze zum
untersuchten Zeitpunkt ergibt sich durch Multipli-

kation mit dem Beiwert κ1(t), der in Abhängigkeit
vom bezogenen Schlankheitsgrad aus Knickspan-
nungskurven für den Brandfall berechnet wird, die
die Autoren entwickelt haben:

Nu,fi,z(t) = Npl,Rd,fi(t) κ1(t) (4.17)

κ1(t) = (c1 + c2 λ + c3 λ² + c4 λ3) c5 (4.18)

Die Funktion κ1(t) ist eine andere als die Knick-
spannungskurve c nach Eurocode 3, Abschnitt
5.5.1.2. Sie wurde speziell für diesen Fall ange-
paßt. Obwohl das Verfahren für die Handrechnung
geeignet ist, erscheint es für ein Näherungsverfah-
ren zur schnellen Bemessung zu aufwendig.

4.7 Vereinfachtes Verfahren für Hohl-
profilstützen von El-Nesr 1994

El-Nesr stellte 1994 ein vereinfachtes Rechenver-
fahren zur Bemessung von Hohlprofil-
Verbundstützen für die Feuerwiderstandsklassen
R 30 bis R 180 vor, das auf den Grundlagen des
Eurocode 4 Part 1.2 für „Simple Calculation Mo-
dels“ basiert. El-Nesrs Verfahren für betongefüllte
Hohlprofilstützen ist in seinem Aufbau identisch zu
dem in Abschnitt 4.6 vorgestellten Verfahren für
kammerbetonierte Verbundstützen. Die Funktion

κ1(t) ist auch hier speziell angepaßt worden. Bild
4.3 zeigt die verschiedenen Kurven der Abminde-
rungsfunktionen. Die Kurven für die vereinfachte
Brandbemessung liegen weit unterhalb der Kurven
a, b und c des Eurocode 3, Abschnitt 5.5.1.2.
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Bild 4.3 Vergleich Knickspannungslinien

4.8 Bemessungshilfen für betongefüllte
Verbundstützen mit Einstellprofil von
Muess und Richter 2002

Muess und Richter beschreiben von ihnen entwik-
kelte Bemessungshilfen für die brandschutztechni-
sche Bemessung von Verbundstützen aus einem
betongefüllten runden Stahlrohr mit massivem
Einstellprofil [Muess, Richter 2002]. Für diesen
Verbundstützentyp gibt es bisher keine verein-
fachten Bemessungsverfahren, für den Einsatz
dieses Verbundstützentyps müssen projektbezo-
gene Gutachten erstellt werden. Aus den Daten
von verschiedenen Gutachten haben die Autoren
eine Bemessungstabelle zusammengestellt, bei
der die zentrischen Traglasten für 90 min Brandwi-
derstand Ngrenz,F90 in Abhängigkeit der Stützenlän-
ge von 2,0 bis 12,0 m dargestellt sind. Für eine
Stützenlänge von 3,0 m reichen die Traglasten von
3,7 bis 11,6 MN. Die Abmessungen der Stützen
sowie die genauen Angaben über das eingestellte
Profil sind nicht veröffentlicht, da es sich hier um
eine Firmenentwicklung im Auftrag der „stahl +
verbundbau gmbh“ handelt. Nach Auskunft der
Firma soll eine kostenlose Planungssoftware an-
geboten werden, mit der man eine Stütze vorbe-
messen kann, ohne jedoch das eingestellte Profil
zu kennen. Im Auftragsfalle erstellt „s+v“ eine
prüffähige Statik und greift auf die Datenbasis des
ABP (Allgemeines bauaufsichtliches Prüfzeugnis)
für den Brandfall zu [Sauerborn 2002]. Diese aus
Firmensicht verständliche Geheimhaltung verhin-
dert die Verwendung im Rahmen eines allgemei-
nen Näherungsverfahrens.

4.9 Globales Brandsicherheitskonzept
von Schleich 1992

4.9.1 Naturbrandszenario

Schleich beschreibt den Stand der Forschung für
ein globales Brandsicherheitskonzept, das sich von
den bisherigen Konzepten in wesentlichen Punk-
ten unterscheidet [Schleich 1998]. Die Sicherheit
von Menschen steht dabei an erster Stelle:

Das globale Brandsicherheitskonzept ... konzentriert
sich auf die vier folgenden Schwerpunkte:

- Brandsicherheit für Gebäudenutzer und Feuer-
wehrleute,

- erforderliche Feuerwiderstandsdauer,

- realistische Brandschutzbemessung von Bauwer-
ken… und

- Reduzierung von Materialschäden. [Schleich
1998, 90]

Schleich empfiehlt als Grundlage der Bemessung
anstelle von Normbrandkurven die Verwendung
von Naturbrandbedingungen. Im Gegensatz zur
Normbrandkurve nach ISO 834, deren Temperatur
nach 30 min eine konstante Temperatur von
1100 °C erreicht, wird unter Naturbrandbedingun-
gen die Gastemperatur nach Verbrauch der
Brennstoffe (Brandlast) wieder zurückgehen. Da-
durch kann die erforderliche Feuerwiderstands-
klasse der tragenden Bauteile reduziert werden.
Dies geschieht im Zusammenhang mit aktiven
Brandsicherheitsmaßnahmen, so daß das Sicher-
heitsniveau gewahrt bleibt. Durch aktive Maßnah-
men wie automatische Brandmelder und Rauchab-
zugsanlagen kann die Sicherheit von Personen
sogar deutlich gesteigert werden.

4.9.2 Brandsicherheit für Gebäudenutzer und
Feuerwehrleute

Da die meisten Todesfälle bei einem Brand durch
Rauch und giftige Gase verursacht werden, ist der
Schutz der Nutzer vor Rauch unbedingt sicherzu-
stellen. Für alle neuen bzw. renovierten Bauwerke
wird daher ein Rauchabzug als Notwendigkeit
angesehen. Das Vorhandensein eines Rauchab-
zuges sollte nach Schleich eine unerläßliche Be-
dingung für das Erteilen der Baugenehmigung
sein. Das potentielle Risiko sollte begrenzt werden:

POTENTIELLES RISIKO ≤ AKZEPTABLES
GRENZRISIKO × SCHUTZFAKTOR

Durch Rauchmelder, die automatisch den Rauch-
abzug betätigen, kann die Sicherheit der Gebäu-
denutzer um den Faktor 1,7 gesteigert werden.
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Bild 4.4 Globales Brandsicherheitskonzept (Schleich)
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4.9.3 Erforderliche Feuerwiderstandsdauer

Gegenüber den gültigen Bauvorschriften, die in
vielen Fällen für tragende Stützen F 90 fordern,
kann bei der Anwendung des globalen Konzeptes
eine geringere Widerstandsklasse ermittelt wer-
den. Das geschieht auf folgende Weise:

tfi,requ = x´ γs1 γs2 in Minuten (4.19)

x´: entspricht einem Feuerwiderstand von minde-
stens 15 Minuten.

γs1: Sicherheitsfaktor, proportional zur Zeit, die für
die Evakuierung der jeweiligen Gebäudenutzer
benötigt wird.

γs2: Sicherheitsfaktor, bezogen auf die Folgen, die
ein Konstruktionsversagen auf die benachbarte
Umgebung, auf den Inhalt des Gebäudes usw.
haben würde.

Die Faktoren γs1 und γs2 hängen ihrerseits von zahl-

reichen anderen Faktoren ab, γs1 von der Mobilität
der Gebäudenutzer, der Anzahl der Nutzer, der
Geschoßebene des Brandabschnittes, der Länge
und Breite des Brandabschnittes und der Anzahl

der Fluchtwege. Der Faktor γs2 hängt von der An-
zahl der Geschosse ab, und zwar im Bereich von

γs2 = 1,0 für eingeschoßige Gebäude bis γs2 = 2,0
für Hochhäuser.

4.9.4 Realistische Brandschutzbemessung

Der Nachweis der Konstruktion wird über eine
Analyse des Gesamttragverhaltens geführt. Dabei
muß der rechnerisch ermittelte Feuerwiderstand
bei einem Naturbrand größer sein als die erforder-
liche Feuerwiderstandsdauer:

tnat
fi,d ≥ tfi,requ in Minuten (4.20)

Dabei ist eine realistische Einschätzung der zu
erwartenden Brandlast erforderlich, gleichzeitig
muß der Zusammenhang mit der aktiven Brandsi-
cherheit hergestellt werden.

4.9.5 Schlußfolgerungen

Zusammenfassend werden die vier wichtigsten
Prinzipien des globalen Brandschutzkonzeptes
dargestellt:

Darüber hinaus ist zu betonen, daß dieses globale
Brandsicherheitskonzept den folgenden vier The-
men Vorrang einräumt:

1. Oberstes Gebot ist die Sicherheit der Gebäude-
nutzer und Feuerwehrleute.

2. Es ist der Schutz des Eigentums sowie der Um-
welt zu gewährleisten.

3. Die erforderliche Feuerwiderstandsdauer
tfi,requ ist so zu bestimmen, daßjedes Todesopfer
vermieden wird und die Folgen eines Konstrukti-
onsversagens verringert werden können.

4. Der Feuerwiderstand tnat
fid,d eines Bauwerks bei

einem Naturbrand ist so zu bemessen, daß er ... grö-
ßer ist als die erforderliche Feuerwiderstandsdauer.
[Schleich 1998, 94]

Schleich betont noch einmal die Wichtigkeit der
aktiven Maßnahmen, die den Schutz der Men-
schen sicherstellen:

Abschließend sei festgestellt, daß finanzielle Mittel,
die für Schutzmaterialien aufgewendet werden, um
ISO-Brandschutzanforderungen F90 und höher zu
erfüllen, besser für die Realisierung aktiver Brand-
sicherheitsmaßnahmen verwendet werden sollten.
[Schleich 1998, 95]

Der Hauptunterschied zum herkömmlichen Nach-
weis der Brandsicherheit besteht darin, daß für ein
Gebäude eine individuelle Beurteilung des Gefähr-
dungspotentials vorgenommen wird. Dadurch kann
die erforderliche Feuerwiderstandsklasse häufig
geringer ausfallen als nach den in Abschnitt 4.1
erwähnten Bauvorschriften, in die Gebäude nur
nach Ihrem Typ (Hochhaus, Geschäftshaus usw.)
zugeordnet werden. Das Gebäude wird immer als
Ganzes betrachtet, während im herkömmlichen
Nachweis in der Regel jede Stütze als Einzelbau-
teil nachgewiesen wird.
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5 Vorschlag für ein Näherungs-
verfahren

5.1 Über Näherungsverfahren

Näherungsverfahren wurden in der Vergangenheit
für verschiedene Probleme aufgestellt. Man denke
nur an K. Pohls Aufsatz „Näherungslösungen für
besondere Fälle von Knickbelastung“ [Pohl 1933],
an Josef Pirlets Artikel „Vereinfachte Berechnung
des Rahmenträgers“ [Pirlet 1940], Paul Sahmels
Beiträge „Näherungsweise Berechnung der Knick-
länge von Stockwerkrahmen“ [Sahmel 1955] und
„Näherungsweise Berechnung von Knickstäben mit
veränderlicher Normalkraft“ [Sahmel 1956], bis hin
zu Wilfried Führers Beiträgen „Überschlägliche
Dimensionierung von Druckgliedern“ [Führer 1980]
und „Ein Näherungsverfahren zur Bemessung von
Stahltrapezprofilen“ [Führer 2001]. Max Herzog
widmete dem Thema vereinfachte Bemessung ein
ganzes Buch: „Vereinfachte Bemessung im Stahl-
und Verbundbau“ [Herzog 1996]. Herzog gibt hier
eine Näherungsformel für Stahlstützen an, die
ohne die europäischen Knickspannungslinien aus-
kommt.

Wenngleich der Sinn der Näherungsverfahren vor
50 Jahren ein anderer war als heute, so haben sie
doch ihre grundsätzliche Bedeutung behalten. Als
Schnittgrößen und Tragfähigkeit noch nicht mit
EDV-Anwendung bestimmt wurden, ging es vor
allem darum, den Aufwand der Berechnung zu
minimieren oder überhaupt in wirtschaftlich vertret-
barer Zeit eine Lösung zu erhalten. Heute geht es
vor allem darum, die Ergebnisse von elektroni-
schen Berechnungen zu überprüfen.

Dazu Führer: „auch Bauingenieure benötigen sie
[Näherungsverfahren], denn die im „Zeitalter der
elektronischen Rechner“ gut ausgebildeten Bauin-
genieure sind oft nicht in der Lage, unabhängig
vom Computer zu überprüfen, ob das errechnete
Ergebnis richtig ist [Stahlbau 70 (2001), 510].

Näherungsverfahren haben also heute an Bedeu-
tung gewonnen, denn die Ergebnisse von elektro-
nischen Berechnungen müssen von Ingenieuren
mit Sachverstand und möglichst geringem Auf-
wand auf ihre Plausibilität und Konsistenz hin ge-
prüft werden können. Dazu sind Näherungsverfah-
ren zur Berechnung und Bemessung notwendig.

5.2 Bemessungshilfen

Bemessungshilfen sind im Unterschied zu Nähe-
rungsverfahren stärker auf den Einzelfall ausge-
richtet. Die Randbedingungen, d. h. Stützenab-
messung, Materialfestigkeiten und Knicklängen
sind genau definiert, die Tragfähigkeiten werden in
Tabellen- oder Diagrammform angegeben. Das
macht ihre Darstellung oft sehr umfangreich. Die
angegebenen Werte sind meist nach genauen
Verfahren berechnet und gelten dann für diesen
speziellen Fall. Für die Bemessung von Verbund-
stützen nach Eurocode 6 liegen bislang nur wenige
Bemessungshilfen vor. Bode hat Traglastdiagram-
me von Verbundstützen für die Bemessung nach
Eurocode 4 angegeben (Bild 5.1) [Bode 1998].
Diese Diagramme finden sich auch in [Schneider
1998] und [Bode, Minas 1998]. Es gibt Diagramme
für die drei verschiedenen Querschnittstypen. Die
Diagramme gelten ausschließlich für die Knicklän-
gen 4 m und 8 m.

Bild 5.1 Traglastdiagramm HEB-Profil, Bode, Minas 1998
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Krauss, Führer und Jürges bieten eine Tabelle für
betongefüllte Stahlrohre für die Bemessung nach
Eurocode 4 für Stützen aus St 37 und C 30/37, mit
Knicklängen von 2 m bis 7 m [Krauss, Führer, Jür-
ges 1996]. Die genannten Quellen liefern unter
Einhaltung der Voraussetzungen exakte Traglasten
für Verbundstützen, sind also keine Näherungs-
verfahren.

5.3 Anwendungsbereich des
Näherungsverfahrens

Das vorliegende Näherungsverfahren gilt für die
gleichen Typen von Verbundstützen wie das ver-
einfachte Verfahren von Eurocode 4, d. h. für voll-
ständig einbetonierte Stahlprofile (Typ a), für teil-
weise einbetonierte Stahlprofile oder Profile mit
Kammerbeton (Typ b und c) und für betongefüllte
Hohlprofile (Typ d und e). Betongefüllte Hohlprofile
können auch ohne zusätzliche Betonstahlbeweh-
rung ausgeführt werden, Mischformen sind möglich
(Typ f). Das Näherungsverfahren wurde auf der
Grundlage des vereinfachten Bemessungsverfah-
rens in Eurocode 4 erarbeitet und hat daher den
gleichen Anwendungsbereich:

• Die Stütze hat einen doppeltsymmetrischen und
über die Stützenlänge konstanten Querschnitt. Die
Schwerpunkte des Stahlprofils und des ungerisse-
nen Betonteils sind identisch.

• Der Traglastanteil des Stahlprofils muß zwischen
20- und 90 % liegen. Dies wird über den Quer-

schnittsparameter δ geprüft:

0,2 < δ =
Rd,pl

yda

N

fA
< 0,9.

Liegt δ unter 0,2, muß die Stütze wie eine Stahl-

betonstütze bemessen werden; liegt δ über 0,9, ist
sie wie eine Stahlstütze zu bemessen. Die Stahl-
profile können gewalzt oder geschweißt sein.

• Die maximale bezogene Schlankheit istλ = 2,0.
Dies entspricht einer geometrischen Schlankheit

von λ = 188 (S 235) bzw. von λ = (S 355).

• Für vollständig einbetonierte Stahlprofile (Typ a)
sind in der Berechnung folgende Grenzwerte der
Betondeckung einzuhalten:

in y-Richtung: 40 mm ≤ cy ≤ 0,4b

in z-Richtung: 40 mm ≤ cz ≤ 0,3h

Bezeichnungen nach Bild 5.2. Größere Betondek-
kungen dürfen ausgeführt, jedoch rechnerisch
nicht berücksichtigt werden.

• Als Längsbewehrung darf rechnerisch maximal
4 % der Betonfläche angesetzt werden.

• Wird die Längsbewehrung bei der Berechnung
angerechnet, so sollte ein Mindestbewehrungsgrad
von 0,3 % der Betonfläche eingehalten werden.

• Falls auf eine Anrechnung der Längsbewehrung
bei der Tragfähigkeit verzichtet wird und Umwelt-
bedingungen nach EC 2 Tab 4.1 Zeile 1 (Innen-
bauteile) gegeben sind, darf folgende Bewehrung
als ausreichend angesehen werden:

• Längsbewehrung mit einem Mindeststab-
durchmesser von 8 mm und einem Stababstand
von 250 mm.

• Bügel mit einem Mindeststabdurchmesser von
6 mm und einem Stababstand von 200 mm.

• Betonstahlmatten mit einem Mindeststab-
durchmesser von 4 mm.

• Betongefüllte Hohlprofile dürfen ohne Längs-
bewehrung ausgeführt werden.

Bild 5.2 Querschnitte von Verbundstützen, Näherungs-
verfahren
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5.4 Formaler Aufbau und Herleitung
des Näherungsverfahrens

5.4.1 Lastaufstellung

Die Lastaufstellung kann nach DIN 1055 erfolgen,
solange Eurocode 1 in Deutschland noch nicht
bauaufsichtlich eingeführt ist. Dabei kann ein ge-

mittelter Teilsicherheitsbeiwert γf = 1,4 zur Bestim-
mung der Bemessungslast NSd benutzt werden.
Dieses Vorgehen empfehlen unter anderen Führer
[Führer 2001, 60] und Mann [Mann 1997, 218]. In
der Schweizer Norm SIA 160 heißt es in Abschnitt
3.25.5: „Bei Gebäuden darf in einfachen Fällen, bei
denen das Gefährdungsbild nur die Eigenlasten
des Tragwerks, die Auflasten und die Leiteinwir-
kung umfaßt, der Bemessungswert der Beanspru-
chung mit einem einheitlichen Lastfaktor von 1,4
für alle Einwirkungen bestimmt werden. Die Aufla-
sten dürfen in diesen Fällen jedoch nicht die
Leiteinwirkung sein.“ Bei üblichen Hochbauten mit
Massivdecken sind die Bedingungen dieses Ab-
schnittes erfüllt.

5.4.2 Nachweisformat

Der Nachweis der Tragfähigkeit einer Verbundstüt-
ze wird formal wie nach Eurocode geführt; die
Einwirkung muß kleiner als der Widerstand der
Stütze sein:

NSd ≤ NRd (5.1)

mit

NSd: Bemessungslast mit gemitteltem Teilsicher-

heitsbeiwert γf = 1,4 (Einwirkung)

NRd: Querschnittstragfähigkeit (Widerstand)

NRd = A σRi k (5.2)

mit

A: Gesamtquerschnittsfläche gleich Summe der
Teilflächen

σRi: ideelle Grenzspannung, enthält die charakteri-
stischen Materialfestigkeiten und Teilsicherheits-
beiwerte

k: Abminderungsfaktor wegen Knickgefahr

Als Eingangsgröße zur Bestimmung des Abminde-

rungsfaktors k wird die Schlankheit λ = sk/i ver-
wendet. Dabei bezeichnet sk die Knicklänge und i
den Trägheitsradius der Stütze. Diese Schlankheit
wir ab jetzt „geometrische Schlankheit“ genannt,

um sie von der bezogenen Schlankheitλ zu unter-
scheiden, die in der heutigen Bemessung von

Holz-, Stahl- und Verbundstützen nach den Euro-
codes verwendet wird. Die Ermittlung von A (Quer-

schnittsfläche) und σRi (ideelle Grenzspannung)
erfolgt abschnittsweise für die verschiedenen Ty-
pen von Verbundstützen.

Dieses Nachweisformat hat sich in der Trag-
werklehre der RWTH Aachen bewährt und wird für
die Baustoffe Holz, Stahl und Stahlbeton seit Jah-
ren erfolgreich angewendet und gelehrt. In der
Tragwerklehre für Architekten ist es wichtig, daß
die verwendeten Verfahren in allen Baustoffen
einheitlich sind, um die Studenten der Architektur
das Wesentliche fühlen zu lassen. Unterschiedli-
che Bemessungsverfahren wären dabei hinderlich,
vgl. [Krauss, Führer, Neukäter 1999] und [Krauss,
Führer, Jürges 1999]. Holz- und Stahlstützen wer-
den nach dem k-Verfahren mit der Eingangsgröße
Schlankheit bzw. Trägheitsradius des Querschnit-

tes bemessen: λ = sk/i. In Abhängigkeit dieser

„geometrischen Schlankheit“ λ wird die Abminde-
rung der Querschnittstragfähigkeit wegen Knick-
gefahr bestimmt. Führer entwickelte auch für die
Bemessung von Stahlbetonstützen ein k-Verfahren
[Führer, 1980]. Diese Methode hat den Vorteil, daß
der Nachweis analog zur Knickbemessung in Holz
oder Stahl geführt wird. Das Näherungsverfahren
zur Bemessung von Verbundstützen wird daher
auch als k-Verfahren mit der Eingangsgröße „geo-
metrische Schlankheit“ entwickelt. Da bei Ver-
bundstützen drei verschiedene Baustoffe zusam-
menwirken, ist die Bestimmung des Trägheitsradi-
us für Verbundstützen komplizierter als für reine
Stahl- oder Holzstützen. Die geometrische
Schlankheit von Verbundstützen wird im folgenden
als ideelle Schlankheit entwickelt.

5.4.3 Ideelle Schlankheit

5.4.3.1 Stahlstützen

Nach Eurocode 3 wird für die Bemessung auf
Längskraft neben der Knicklänge und der Materi-

alfestigkeit die bezogene Schlankheitλ als maß-
gebende Eingangsgröße verwandt:

cr

Rk,pl

N

N
=λ (5.3)

mit

NPl,Rk = Aa fyk (plast. Tragfähigkeit) (5.4)

und

Ncr =
2

k

2

s

IEπ
(Euler-Knicklast) (5.5)
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Durch Umformen erhält man:

a

k

a

k

i

s

λ

λ
=

λ
=λ (5.6)

mit λk = sk/i (geometrische Schlankheit) und

λa = π
ykf
E

(5.7)

Man kann die Berechnung nach Eurocode 3 also
auch mit der Eingangsgröße „geometrische

Schlankheit“ durchführen, wenn man den Faktor λa

in die europäischen Knickspannungslinien über-
trägt und so ihren Definitionsbereich entsprechend
ändert. Dies hat natürlich unterschiedliche Knickli-
nien für die verschiedenen Stahlsorten zur Folge
mit dem Vorteil, die geometrische Schlankheit be-
nutzen zu können. Diese Vorgehensweise haben
Krauss, Führer und Jürges in „Tabellen zur Trag-
werklehre“ angewandt [Krauss, Führer, Jürges
1999].

5.4.3.2 Verbundstützen

Da Verbundstützen nach Eurocode 4 mit den eu-
ropäischen Knickspannungslinien bemessen wer-
den können, liegt es nahe, diese Vorgehensweise
auf das Näherungsverfahren zu übertragen. Die
Tragfähigkeit der Verbundstütze ist dabei nach Gl.
5.8 zu bestimmen:

NRd = Npl,Rd k = (Aa fyd + Ac αc fcd + As fsd) k (5.8)

Aa, Ac, As: Querschnittsflächen von Profilstahl,
Beton und Bewehrung

fyd, fck, fsd: Festigkeiten von Profilstahl, Beton und
Bewehrung

Beiwert αc = 1,0 für betongefüllte Hohlprofile

= 0,85 für alle anderen Querschnitte.

Dabei bekommt Profilstahl für die Fläche den Index
a, für die Festigkeit den Index y.

Der Faktor k hängt wiederum von der bezogenen

Schlankheitλ ab. Transformiert (streckt) man den
Definitionsbereich der europäischen Knickspan-

nungslinien um den Faktor λa, so kann man für
Verbundstützen eine ideelle Schlankheit definie-
ren:

λid = λ λa (5.9)

λid = a
cr

Rk,pl

N

N
λ⋅ (5.10)

Nun gilt es, den Wurzelterm aus Gleichung 5.10 zu
vereinfachen. Es ist möglich, den ideellen Träg-

heitsradius iid zu berechnen, ähnlich wie in
[VDE 0210 1953]. Der Term für iid ergibt sich, wenn
man in Gleichung (5.10) die Knicklänge sk isoliert
und den Kehrwert des Resttermes als ideellen
Trägheitsradius definiert.
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Stellt man Gleichung (5.11) ein wenig um, so erhält
man:
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analog zu [VDE 0210, 3.3.8], mit dem Unterschied,
daß es verschiedene Werte ni gibt, je nachdem, ob
Steifigkeiten oder Flächen addiert werden.

nE =
cm

s

cd

s

E6,0

E

E8,0

E
= (5.13)

ns =
sk

yk

f

f
(5.14)

nc =
ckc

yk

f

f

α
(5.15)

Vernachlässigt man zur Bestimmung des ideellen
Trägheitsradius die Betonstahlbewehrung, so ver-
einfacht sich der Term zu:

iid =

c

c
a

E

c
a

n

A
A

n

I
I

+

+
(5.16)

Dies ist sinnvoll, weil Verbundstützen häufig ohne
oder nur mit Mindestbewehrung ausgeführt wer-
den. Auf diese Weise lassen sich beliebig zusam-
mengesetzte Verbundstützen mit dem Begriff der
ideellen Schlankheit bemessen, solange sie den
Anwendungsgrenzen dieses Verfahrens entspre-
chen. Wichtigstes Kriterium ist hierbei: doppelte
Querschnittsymmetrie. Die ideelle Schlankheit
einer Verbundstütze mit beliebigem Querschnitt ist
also:

λid = sk/iid (5.17)

Zahlenwerte für ni sind in den Tabellen 5.1 und 5.2
zusammengestellt. Die Werte nE unterscheiden
sich bei betongefüllten Hohlprofilen und einbeto-
nierten Walzprofilen, weil der Einfluß des Krie-
chens über den E-Modul des Betons berücksichtigt
wird und für betongefüllte Hohlprofile vernachläs-
sigt werden kann, vgl. Abschnitte 3.3.18.3 und
5.4.4.2. Die Werte nc unterscheiden sich, weil der

Faktor αc für betongefüllte Hohlprofile zu 1,0 ange-
nommen werden darf, während er für andere Stüt-
zentypen zu 0,85 angenommen werden muß, vgl.
Abschnitte 3.3.18.2 und 5.4.3.2.

Der Elastizitätsmodul der Bewehrung ist gleich der
des Baustahls, jedoch ist wegen der höheren Fe-
stigkeit von Betonstahl der Faktor ns = 0,48 für
(S 235) und ns = 0,72 für (S 355) kleiner als 1.

Im weiteren Verlauf dieses Abschnittes werden
Hilfsmittel entwickelt, mit denen man den ideellen
Trägheitsradius iid in Abhängigkeit des Trägheits-
radius des Stahlprofils berechnen kann:

iid = a ia (5.18)

Die Werte von a können je nach Stützentyp größer
oder kleiner als 1 sein. So ist es dann möglich, die
Schlankheit von Verbundstützen nach der Formel:

λ = sk /(a ia) (5.19)

zu bestimmen. Der Abminderungsfaktor k kann
danach aus der gestreckten europäischen Knick-
spannungslinie abgelesen werden.

Betongefüllte Hohlprofile
S 235 S 355

nE nc nE nc

C 20/25 12,2 11,8 12,2 17,8

C 30/37 11,1 7,8 11,1 11,8

C 40/50 10,1 5,9 10,1 8,9

C 50/60 9,6 4,7 9,6 7,1

Tabelle 5.1 n-Werte für betongefüllte Hohlprofile

Ein-, Ausbetonierte Walzprofile
S 235 S 355

nE nc nE nc

C 20/25 16,3 13,8 16,3 20,9

C 30/37 14,8 9,2 14,8 13,9

C 40/50 13,5 6,9 13,5 10,4

C 50/60 12,8 5,5 12,8 8,4

Tabelle 5.2 n-Werte für einbetonierte bzw. kammerbeto-
nierte Profile

5.4.4 Betongefüllte Stahlhohlprofile

5.4.4.1 Allgemeines

Die Tragfähigkeit einer Stütze aus betongefülltem
Hohlprofil berechnet sich nach Gleichung 5.2:

NRd = A σRi k (5.2)

mit

A: Gesamtquerschnittsfläche

σRi: ideelle Grenzspannung in Abhängigkeit von
Stahlsorte, Betondruckfestigkeit und Verhältnis t/d
(Wandstärke / Durchmesser)

k: Abminderungsfaktor

Die Grenzspannung σRi kann man aus Bild 5.3
ablesen. Im Diagramm lassen sich die Einflußgrö-
ßen auf die Tragfähigkeit gut erkennen. Eine Erhö-
hung der Betonfestigkeit führt zu einer höheren
ideellen Grenzspannung. Ebenso führt eine größe-
re bezogene Wandstärke t/d oder ein höherer Be-

wehrungsgrad ρ zu einer höheren ideellen Grenz-

spannung σRi.
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Hohlprofil, S 235
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Bild 5.3 Ideelle Grenzspannung σRi

5.4.4.2 Anwendungsgrenzen

Verhältnis t/d

Die Wandstärke des Profils muß nach oben und
unten sinnvoll abgegrenzt werden. Der untere
Grenzwert ergibt sich aus der Vermeidung der
lokalen Beulgefahr. Er liegt bei 1,0 % des Durch-
messers d oder 2,4 % der Kantenlänge d. Weiter-

hin muß die Bedingung 0,2 < δ < 0,9 zur Abgren-
zung der Verbundstütze gegen Stahl- und Stahl-
betonstützen eingehalten werden. Für den unteren

Wert δ = 0,2 ergibt sich bei S 235 und C 40/50 ein
Wert von t/d = 0,7 %, d. h., er liegt unterhalb der
Grenze für lokales Beulen. Die Grenzwerte für

lokales Beulen sind also maßgebend. Für δ = 0,9
und der Kombination S 235 und C 20/25 ergibt
sich max t/d = 9,8 %. Bei S 235 und C 50/60 liegt
max t/d bei 17,6 %. Dieser Wert ist nicht mehr
realistisch. In Tabelle 5.3 sind die Grenzwerte der
bezogenen Wandstärke t/d zusammengestellt. Der
übliche Bereich ist bei

Rundprofilen: 1,5 % < t/d < 5 %

Rechteckprofilen: 2,4 % < t/d < 10 %

Nach Profiltabellen in [Bode, Bergmann 1989]. Bei
der Verwendung von Regelprofilen werden diese
Bedingungen eingehalten.

Berücksichtigung des Kriechens

Nach Eurocode 4 muß bei betongefüllten Stützen
in ausgesteiften Tragwerken das Kriechen des
Betons nur berücksichtigt werden, wenn die bezo-

gene Schlankheit λ > 0,8/(1-δ) ist [EC 4, Tab. 4.6].
Hierzu schreibt Bode:

Diese Grenzschlankheiten für die Berücksichtigung
des Langzeitverhaltens des Betons führen bei be-
tongefüllten Hohlprofilstützen zu ziemlich großen
Werten. Dieses konnte durch Langzeitversuche be-
stätigt werden, bei denen nahezu keinerlei Einfluß
aus Kriechen und Schwinden zu beobachten war.
[Bode 1998, 255]

Zu genauen Untersuchungen siehe [Roik, Berg-
mann, Mangerig 1982]. Aus diesen Ergebnissen
folgt, daß im Rahmen dieses Näherungsverfahrens
der Einfluß des Langzeitverhaltens des Betons
vernachlässigt werden kann. Die bezogenen
Schlankheiten, oberhalb derer dieser Einfluß be-
rücksichtigt werden muß, zeigt Tabelle 5.4. Nur für
den grau unterlegten Bereich muß man den Ein-
fluß des Kriechens berücksichtigen, oberhalb von

t/d = 0,05 ist der Wert 0,8/(1-δ) größer als die zu-
lässige bezogene Schlankheit von 2,0. Ein Ver-
hältnis von t/d = 0,01 ist eher die Ausnahme, und

ein Wert λ = 1,25 (bei t/d = 0,02 und C 50/60)
entspricht für S 235 einer geometrischen Schlank-
heit von 116. Dies ist im Hochbau bei üblichen
Geschoßhöhen sehr selten. Für betongefüllte
Hohlprofilstützen wird der Einfluß des Betonkrie-
chens daher vernachlässigt.

Grenzwerte t/d
min, max [%]

lokales Beulen
□ O δ > 0,2 δ < 0,9

C 20/25 0,4 9,8

C 30/37 0,6 13,0

C 40/50 0,7 15,5

S 235

C 50/60

1,9 1,1

0,9 17,6

C 20/25 0,3 7,2

C 30/37 0,4 9,8

C 40/50 0,5 12,0

S 355

C 50/60

2,4 1,7

0,6 13,9

Tabelle 5.3 Grenzwerte t/d

t/d C 20/25 C 30/37 C 40/50 C 50/60
0,01 1,34 1,16 1,07 1,02
0,02 1,91 1,54 1,36 1,25
0,03 2,52 1,95 1,66 1,49
0,04 3,18 2,38 1,99 1,75

0,05 3,87 2,85 2,34 2,03
0,06 4,61 3,34 2,71 2,33
0,07 5,41 3,87 3,10 2,64
0,08 6,26 4,44 3,53 2,98

0,09 7,18 5,05 3,99 3,35

0,10 8,16 5,71 4,48 3,75

Tabelle 5.4 Grenzschlankheiten Kriechen 0,8/(1-δ)
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5.4.4.3 Ideelle Schlankheit

Im letzten Schritt der Näherungsberechnung muß
der Abminderungsfaktor k bestimmt werden. Nach
Eurocode 4 wird k als Funktion der bezogenen

Schlankheit λ berechnet, k = f(λ). In diesem Nähe-
rungsverfahren soll aber die ideelle geometrische

Schlankheit λid verwendet werden. Hierin liegt der
entscheidende Punkt des Näherungsverfahrens.
Wie gezeigt, ist

λid = sk/iid mit

iid =

c

c

s

s
a

E

c
sa

n

A

n

A
A

n

I
II

++

++
(5.12)

und vereinfacht

iid = a ia (5.18)

Bezugsgröße ist die geometrische Schlankheit des
gewählten Stahlprofils. Auch hier wird der Werte-
bereich der europäischen Knickspannungslinie um

den Faktor λa transformiert.

Der ideelle Trägheitsradius iid von betongefüllten
Hohlprofilen wurde bereits 1957 von Klöppel und
Goder herangezogen [Klöppel, Goder 1957]. Die
Autoren stellten in einem Diagramm das Verhältnis
ideeller Trägheitsradius zu Trägheitsradius des
Stahlprofils iid/ie dar, in Abhängigkeit des Verhält-
nisses Stahl- zu Betonfläche, Fe/Fb, hier als Faktor

µ auf der Abszisse. Damals wurde die Schlankheit
von Stahlprofilen noch nicht bezogen berechnet
und die Autoren gaben einen Vorschlag zur Be-
messung von Verbundstützen, der formal wie die
Bemessung von Stahlstützen aufgebaut war. In der
praktischen Aufbereitung des Ansatzes von Klöp-
pel und Goder haben die Autoren jedoch die
Schlankheit des Stahlprofils benutzt und die zuläs-
sige Spannung in Abhängigkeit der Schlankheit

des Stahlprofils und des Faktors µ (Verhältnis von
Stahl- zu Betonfläche) angegeben. Die ideellen
zulässigen Druckspannungen waren dabei größer
als die zulässigen Stahlspannungen, weil als Flä-
che nur die Stahlfläche anzusetzen war. Das ist
zwar praktisch, führt aber zu fast dreimal so gro-
ßen zulässigen Spannungen und verschleiert die
Verhältnisse im Querschnitt.

In diesem Verfahren wird die Idee von Klöppel und
Goder abgeändert und ein Diagramm zur Bestim-
mung der ideellen Schlankheit entwickelt. Berech-
net man die ideelle Schlankheit nach Gleichung

5.12, so kann man daraus den Faktor a = iid/ia be-
stimmen, dargestellt in Bild 5.5.

Der ideelle Trägheitsradius von betongefüllten
Hohlprofilstützen ist kleiner als derjenige von
Stahlhohlprofilen ohne Füllung. Dies ist anschau-
lich klar, weil die Füllung innen liegt und weniger
steif ist als Stahl, also relativ wenig zur Ge-
samtsteifigkeit beiträgt. Die Tragfähigkeit wird
durch die Füllung trotzdem gesteigert, weil der
Beton einen großen Flächenanteil bekommt, be-
sonders bei dünnen Wandstärken. Die Abwei-
chung ist umso größer, je höher die Betonfestigkeit
und je größer die Betonfläche ist. Die Festigkeit
von C 40/50 ist zum Beispiel doppelt so hoch wie
die von C 20/25, seine Steifigkeit jedoch nur um
20 % (Verhältnis der E-Moduli: 35000 N/mm² zu
29000 N/mm² gleich 1,2). Daher wird mit zuneh-
mender Betonfestigkeit der ideelle Trägheitsradius
der Stütze kleiner, entsprechend die Schlankheit
der Stütze größer.

Bild 5.4 Verhältnis iid/ie nach Klöppel, Goder 1957
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Wie sich leicht zeigen läßt, entspricht der Träg-
heitsradius eines dünnwandingen Hohlprofiles mit

t<<d in erster Näherung dem √2fachen des Voll-
profils:

iahohl = √2 · iavoll = √2 · 0,25 d (5.20)

Dies ergibt für ideal dünnwandige runde Hohlpro-
file ia = 0,35d und für quadratische Hohlprofile
ia = 0,40d. Ein Vergleich mit den Profiltabellen
zeigt, daß ein Hohlprofil mit d = 101,6 mm bei
t = 4 mm einen Trägheitsradius von 3,45 cm hat.
Dies entspricht dem Wert 0,34 d. Mit der Vereinfa-
chung ia = 0,34d (runde Profile) und ia = 0,39d
(quadratische Profile) läßt sich der Trägheitsradius
von Hohlprofilen bis zu einem Verhältnis von
t/d = 0,04 auf der sicheren Seite berechnen. Bis zu
einem Verhältnis t/d = 0,07 wäre dann ia = 0,33d
(runde Profile) und ia = 0,38d (quadratische Profile)
ein sicherer Wert. Für quadratische Hohlprofile
empfiehlt es sich daher, den kleineren Wert 0,38
auswendig zu wissen, da quadratische Hohlprofile
mit verhältnismäßig dickeren Wandstärken ge-
normt sind. Beispiel: Ein quadratisches Hohlprofil
mit d = 100 mm hat bei t = 3,6 mm einen Träg-
heitsradius ia = 3,93 cm; bei t = 6,3 mm einen
Trägheitsradius ia = 3,82 cm.

5.4.5 Kammerbetonierte Stahlprofile

5.4.5.1 Allgemeines

Die Tragfähigkeit von Stützen aus kammerbeto-
nierten Stahlprofilen berechnet sich nach Glei-
chung 5.2:

NRd = A σRi k (5.2)

mit A: Gesamtquerschnittsfläche

σRi : ideelle Grenzspannung in Abhängigkeit von
Stahlsorte, Betondruckfestigkeit, Bewehrungsgrad,
Profilhöhe und Profilreihe

k: Abminderungsfaktor

Da auch bei kammerbetonierten Verbundstützen
der Querschnitt eindeutig durch das Profil definiert

wird, läßt sich die Grenzspannung σRi kompakt in
Tabellenform darstellen; in Abhängigkeit von Profil-
reihe, Stahlfestigkeit, Betonfestigkeit und Beweh-
rungsgrad, siehe Abschnitt 5.7.4.2.

5.4.5.2 Anwendungsgrenzen

Verhältnis t f/b

Das Verhältnis Flanschdicke zu Querschnittsbreite
muß zur Vermeidung der lokalen Beulgefahr die
Bedingungen nach Tabelle 5.5 erfüllen. Diese
Werte sind für Profile der IPE-, HEA-, HEB- und
HEM-Reihe eingehalten. Es besteht für Regelpro-
file keine Gefahr durch lokales Beulen.

Kammerbetonierte
Profile

S 235 S 355

Grenzwerte
lim tf/b (b/tf) 0,023 (44) 0,028 (36)

Tabelle 5.5 Grenzwerte tf/b

Berücksichtigung des Kriechens

Nach Eurocode 4 muß bei kammerbetonierten
Stützen in ausgesteiften Tragwerken das Kriechen
des Betons nur berücksichtigt werden, wenn die

bezogene Schlankheit λ > 0,8 ist [EC 4, Tab. 4.6].
Dies entspricht für S 235 einer geometrischen

Schlankheit von λ = 74. Dieser Wert wird im Hoch-
bau bei üblichen Geschoßhöhen erreicht. Für be-
tongefüllte Hohlprofilstützen wird der Einfluß des
Betonkriechens daher berücksichtigt, und zwar mit
einem Anteil der ständigen Last an der Gesamtlast
von 50 %. Dies ist für übliche Hochbauten eine
sinnvolle Annahme. Bei Bürogebäuden mit großen
Lasten und Spannweiten kann man annehmen:

Bürogebäude: Verkehrslast 5 kN/m²

Decke d = 20 cm, g = 0,2 · 25 = 5 kN/m²

0,47
51,551,35

51,35
N

N

Sd

SdG =
⋅+⋅

⋅=,

Bei Parkhäusern ist die Deckenspannweite meist
kleiner, daher die Deckenplatte dünner:

Parkhäuser: Verkehrslast 3,5 kN/m²

Decke d = 16 cm, g = 0,16 · 25 = 4 kN/m²

51,0
5,35,1435,1

435,1
N

N

Sd

Sd,G =
⋅+⋅

⋅=

Bei Hochhäusern wird heute meistens mit einer
Verkehrslast von 5 kN/m² gerechnet, um die Nut-
zungsmöglichkeit offen zu halten. Für die Stützen
in den unteren Geschossen liegt der Anteil der
ständigen Last leicht oberhalb der 50 %, da man
die Verkehrslast über das gesamte Gebäude in
diesem Falle abmindern darf und sollte – nicht in
dem gesamten Gebäude wird die höchstzulässige
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Last von 5 kN/m² auch ausgenutzt. Bei Wohn- und
Bürogebäuden darf ab einer Geschoßzahl von 10
und mehr die summierte Verkehrslast für die unte-
ren Stützen auf 60 % herabgesetzt werden. Dies
ergibt bei 10 und mehr Geschossen insgesamt ein
Verhältnis von

0,6
0,651,551,35

51,35
N

N

Sd

SdG =
⋅⋅+⋅

⋅=,
.

Eine Annahme von 50 % kriecherzeugender Dau-
erlasten (Eigengewicht) ist daher auch bei Hoch-
häusern ein vertretbarer Wert für eine Vorbemes-
sung.

5.4.5.3 Ideelle Schlankheit

Der ideelle Trägheitsradius von kammerbetonier-
ten Stützen ist ungefähr so groß wie der des Stahl-
profils. Die Werte iid/ia sind teilweise größer und
teilweise kleiner als 1,0 in Abhängigkeit der Be-
tonfestigkeit. Über die Profilhöhe ist das Verhältnis
nahezu konstant. Bis zu einer Profilhöhe von
600 mm ist die Abweichung kleiner als 2 %. Des-
wegen läßt sich der Faktor a zur Berechnung von
iid = a ia sehr gut tabellieren in Abhängigkeit von
Profilreihe, Stahlsorte und Betonfestigkeit. Ange-
geben ist ein unterer Wert auf der sicheren Seite.

IPE, kammerbetoniert, S 235, z-Achse
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Bild 5.6 Verhältnis iid/ia, kammerbetonierte Profile
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Bild 5.7 Verhältnis iid/ia, kammerbetonierte Profile

IPE HEA HEB HEMFaktor a

iid = a ia S 235 S 355 S 235 S 355 S 235 S 355 S 235 S 355

C 20/25 1,05 1,10 1,03 1,09 1,02 1,07 1,02 1,04

C 30/37 1,00 1,07 0,98 1,05 0,98 1,04 0,99 1,02

C 40/50 0,95 1,04 0,93 1,02 0,94 1,01 0,96 1,01

C 50/60 0,91 1,01 0,89 0,99 0,90 0,98 0,94 0,99

Tabelle 5.6 Faktor a für kammerbetonierte Profile
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5.4.6 Einbetonierte Stahlprofile

5.4.6.1 Allgemeines

Der vollständig einbetonierte Stützentyp weist bei
ausreichender Betondeckung ohne weitere Maß-
nahmen einen hohen Feuerwiderstand auf und
benötigt keinen Korrosionsschutz. Allerdings ist
das Stahlprofil unsichtbar, entfällt also als gestalte-
risches Element. Zur Krafteinleitung können zu-
sätzliche Stahleinbauteile erforderlich sein. Die
Tragfähigkeit von Stützen aus einbetonierten
Stahlprofilen berechnet sich nach Gleichung 5.2:

NRd = A σRi k (5.2)

mit A: Gesamtquerschnittsfläche

σRi : ideelle Grenzspannung in Abhängigkeit von
Stahlsorte, Betondruckfestigkeit, Bewehrungsgrad,
Profilhöhe und Profilreihe

k: Abminderungsfaktor

Bei Verbundstützen aus einbetonierten Stahlprofi-
len ist der Querschnitt nicht in eindeutiger Weise
durch das Stahlprofil festgelegt, die Betondeckung
kann alle Werte zwischen der Mindestbetondek-
kung und dem Höchstwert annehmen:

in y-Richtung: 40 mm ≤ cy ≤ 0,4b

in z-Richtung: 40 mm ≤ cz ≤ 0,3h

Trotzdem läßt sich die Grenzspannung σRi kom-
pakt in Tabellenform darstellen; in Abhängigkeit
von Flächenanteil des Profils an der Gesamtstüt-
zenfläche, Stahlfestigkeit, Betonfestigkeit und Be-
wehrungsgrad, siehe Abschnitt 5.7.4.3. Für Ver-
bundstützen mit Mindestbetondeckung läßt sich
zusätzlich der Flächenanteil des Profils an der
Gesamtstützenfläche tabellieren.

5.4.6.2 Anwendungsgrenzen

Betondeckung

Für vollständig einbetonierte I-Profile braucht kein
Nachweis gegen lokales Beulen geführt werden,
jedoch ist auf eine ausreichende Betondeckung zu
achten. Für vollständig einbetonierte Stahlprofile
sind in der Berechnung folgende Grenzwerte der
Betondeckung einzuhalten:

in y-Richtung: 40 mm ≤ cy ≤ 0,4b

in z-Richtung: 40 mm ≤ cz ≤ 0,3h

Bezeichnungen nach Bild 5.2.a. Größere Beton-
deckungen dürfen ausgeführt, jedoch rechnerisch
nicht berücksichtigt werden.

Berücksichtigung des Kriechens

Auch bei einbetonierten Stützen in ausgesteiften
Tragwerken muß das Kriechen des Betons nur
berücksichtigt werden, wenn die bezogene

Schlankheit λ > 0,8 ist [DINV ENV 1994-1-1,
Tab. 4.6]. Dies entspricht für S 235 einer geo-

metrischen Schlankheit von λ = 74. Dieser Wert
wird im Hochbau bei üblichen Geschoßhöhen er-
reicht. Für einbetonierte Stahlprofilstützen wird der
Einfluß des Betonkriechens daher auch berück-
sichtigt, und zwar mit einem Anteil der ständigen
Last an der Gesamtlast von 50 %.

5.4.6.3 Ideelle Schlankheit

Da Verbundstützen aus einbetonierten Stahlprofi-
len in ihren Abmessungen nicht in eindeutiger
Weise durch das Stahlprofil festgelegt sind, läßt
sich die ideelle Schlankheit nicht in allgemeiner
Form aus dem Trägheitsradius des Stahlprofils
herleiten. Daher empfiehlt es sich, die ideelle
Schlankheit unter Vernachlässigung der Beton-
stahlbewehrung nach Gleichung 5.16 zu berech-
nen.

iid =

c

c
a

E

c
a

n

A
A

n

I
I

+

+
(5.16)

Die Querschnittswerte des Stahlprofils lassen sich
aus den Profiltabellen ablesen, die Querschnitts-
werte des Betons sind für rechteckige Querschnitte
leicht zu berechnen.

Für Stützen mit Mindestbetondeckung c = 4 cm
kann für Knicken um die schwache Achse als Ein-
gangsgröße der Trägheitsradius des Stahlprofils
verwendet werden. Das Verhältnis a = iid/ia ist da-
bei nicht von der Profilhöhe unabhängig. Anschau-
lich kann das auch nicht so sein, denn die Min-
destbetondeckung von 4 cm macht bei einem
HEA 100 vierzig Prozent der Querschnittsabmes-
sung aus, bei einem HEA 400 nur zehn Prozent.
Entsprechend wird die Steifigkeit eines HEA 100
stärker durch die Einbetonierung erhöht als die
Steifigkeit eines HEA 400. Wie Bild 5.9 zeigt, hat
für HEA-Profile das Verhältnis ideeller Trägheitsra-
dius zu Trägheitsradius des Stahlprofils bei einer
Profilhöhe von 300 mm für alle Betonfestigkeiten
ein Minimum. Ähnliches gilt für Stützen mit HEB-
und HEM-Profile.
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Für Stützen mit schmalen Profilen IPE ergibt sich
ein nahezu konstanter Wert für a = iid/ia ab einer
Profilhöhe von 360 mm. Diese Werte eignen sich,
um eine Tabelle auf der sicheren Seite aufzustel-
len. So läßt sich für Stützen mit Mindestbewehrung
im üblichen Bereich von h = 200 bis h = 600 mm
und Betonfestigkeitsklasse C 30/37 und höher die
Berechnung von iid nach Gleichung 5.16 vermei-
den. Die Abweichung vom exakten Wert für iid nach
Gleichung 5.12 liegt dabei etwa bei 5 %. Wie Bild
5.10 verdeutlicht, ist bei hoher Betonfestigkeit der
ideelle Trägheitsradius von HEA-, HEB- und HEM-
Profilen fast gleich.
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Bild 5.8 Verhältnis iid/ia, einbetonierte Profile IPE mit
Mindestbetondeckung

HEA, einbetoniert, S 235, z-Achse
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Bild 5.9 Verhältnis iid/ia, einbetonierte Profile HEA mit
Mndestbetondeckung

Einbetonierte Profile, S 235, C 40/50
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Bild 5.10 Verhältnis iid/ia, einbetonierte Profile C 40/50
mit Mindestbetondeckung

IPE HEA HEB HEMFaktor a

iid = a ia S 235 S 355 S 235 S 355 S 235 S 355 S 235 S 355

C 20/25 1,46 1,60 1,20 1,29 1,18 1,26 1,11 1,15

C 30/37 1,36 1,52 1,12 1,24 1,11 1,21 1,07 1,13

C 40/50 1,29 1,46 1,06 1,19 1,06 1,17 1,03 1,10

C 50/60 1,22 1,40 1,00 1,14 1,01 1,13 1,00 1,08

Tabelle 5.7 Faktor a für einbetonierte Profile, h = 200 - 600 mm, Mindestbetondeckung
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5.5 Näherung für die Brandbemessung

5.5.1 Anforderungen und Grundlagen

Die Anforderungen an das Näherungsverfahren
ergeben sich aus den Bauvorschriften. Das Verfah-
ren muß die Bemessung der verschiedenen Feuer-
widerstandsklassen R 30, R 60 und R 90 ermögli-
chen. Die Bauteile werden dabei wie bei der Kalt-
bemessung einzeln nachgewiesen.

Feuerwiderstand: Fähigkeit eines Tragwerks, ei-
nes Tragwerkteiles oder eines Bauteils die gefor-
derten Funktionen (Tragfähigkeit und/oder Raum-
abschluß) für eine bestimmte Brandbeanspruchung
und für eine bestimmte Dauer zu erfüllen. [DIN V
ENV 1994-1-2, Abschnitt 1.3]

Die in Kapitel 4.5ff. vorgestellten vereinfachten
Nachweisverfahren sind allesamt zu kompliziert für
die Anwendung im Rahmen einer Vorbemessung.
Die Verfahren von Hosser und El-Nesr könnten
ähnlich wie das vereinfachte Verfahren für die
Kaltbemessung aufbereitet und weiter vereinfacht
werden. Das hätte für die Vorbemessung jedoch
einen hohen Aufwand zur Folge. Für eine Stütze
müßte für den Brandfall in Abhängigkeit der gefor-
derten Widerstandsdauer eine ideelle Schlankheit

λid,fi(t) und eine plastische Tragfähigkeit für den
Brandfall Npl,rd,fi(t) ermittelt werden. Für die Wider-
standsklasse R 30 ergeben sich dabei andere
Werte für die Querschnittstragfähigkeit und für die
Schlankheit als für R 60 bzw. R 90. Die Knick-
spannungslinien nach Hosser und El-Nesr unter-
scheiden sich zudem von den europäischen
Knickspannungslinien nach Eurocode 3, 5.5.1.2,
so daß für den Brandfall auch andere Knickabmin-
derungen notwendig wären. Alle diese Gründe wi-
dersprechen dem Prinzip, daß ein Näherungsver-
fahren vor allem einfach sein soll. Weiterhin exi-
stiert kein vereinfachtes Verfahren für Verbundstüt-
zen aus vollständig einbetonierten Profilen, diese
Stützen würde man ohnehin nach den Tabellen
nach Eurocode 4, Teil 1-2 bemessen. Es empfiehlt
sich daher, die anderen Typen von Verbundstützen
auch nach diesen Tabellen zu bemessen. Die
Brandbemessung kann dann weitgehend mit den
in der Kaltbemessung ermittelten Werten erfolgen.

Ein weiterer Grund für diese Vorgehensweise ist
die Tatsache, daß bei sämtlichen vereinfachten
Rechenverfahren die Stützenabmessung die wich-
tigste Eingangsgröße ist. Die Abmessung wird
über das Verhältnis Umfang zu Fläche U/A berück-
sichtigt. In Abhängigkeit dieses Verhältnisses wer-

den die Reduktionsfaktoren für die Festigkeit und
die Steifigkeit der Materialien berechnet. Die Stüt-
zenabmessung hat also großen Einfluß auf die
plastische Tragfähigkeit und auf die Schlankheit im
Brandfall. Beim Nachweis nach Tabellen wird
ebenfalls die Abmessung der Stützen als wichtig-
ste Eingangsgröße verwandt.

Um auch für den Brandfall, gegenüber der auf der
sicheren Seite liegenden Tabellenbemessung,
schlankere Stützen mit ausreichender Sicherheit
einsetzen zu können, ist die möglichst genaue und
aufwendige Rechnung nicht aussichtsreich. Wenn
man R 90 fordert, kann man mit einer „genauen“
Rechnung einen nur geringen Prozentsatz an
Tragfähigkeit gegenüber dem Nachweis nach Ta-
bellen herausholen. So stellten Hosser u. a. durch
Vergleichsrechnungen fest, daß sich eine gute
Übereinstimmung aller Nachweisverfahren ergibt
[Hosser, Richter, Zehfuß 2000, 93]. Untersucht
wurde die Gleichwertigkeit der Bemessung nach
DIN 4102, Tabellen, Eurocode 4, Tabellen und
Eurocode 4, vereinfachtes Verfahren. Es wäre
daher ratsamer, den Ansatz zu erweitern und den
Blick auf das ganze Bauwerk zu richten, um im
Rahmen eines globalen Brandschutzkonzeptes
eine geringere Feuerwiderstandsdauer der Stützen
ohne Einbußen an Sicherheit für die Nutzer und
Eigentümer des Gebäudes vertreten zu können.
Wenn es durch globale Maßnahmen gelingt, eine
Stütze in R 60 statt in R 90 mit der gleichen Si-
cherheit ausführen zu können, dann ist der rechne-
rische Tragfähigkeitsgewinn nach Tabellen schon
so groß, daß für eine Vorbemessung keine genaue
Rechnung mehr nötig ist.

Das globale Brandschutzkonzept läßt sich nicht
direkt auf dieses Näherungsverfahren übertragen.
Der Nachweis für den Brandfall erfolgt hier als
Einzelnachweis für jede Stütze. Eine Aufbereitung
des globalen Brandschutzkonzeptes für die Trag-
werklehre würde den Rahmen dieser Arbeit spren-
gen, denn man kann dieses Konzept auch für an-
dere Baustoffe und andere Bauteile anwenden,
müßte daher auch deren Besonderheiten berück-
sichtigen. Es besteht an dieser Stelle weiterer For-
schungsbedarf, nämlich die Entwicklung eines
Näherungsverfahrens für das globale Brand-
schutzkonzept. Damit könnte man gegenüber dem
konventionellen Nachweis reduzierte Feuerwider-
standsdauern ermitteln und so sinnvolle Quer-
schnitte mittels tabellarischer Daten nachweisen
(Nachweisstufe 1).
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5.5.2 Erforderliche Feuerwiderstandsdauer

Die erforderliche Feuerwiderstandsdauer von
Bauteilen wird in Deutschland durch die Landes-
bauordnungen und ihre Ergänzungsvorschriften
festgelegt (vgl. Abschnitt 4.2). In der Landesbau-
ordnung Nordrhein-Westfalen werden die in Ta-
belle 5.8 dargestellten Angaben für Stützen ge-
macht. Für spezielle Fälle wie Hochhäuser oder
Warenhäuser siehe Kapitel 4.2. Sind die Anforde-
rungen an die Stützen geklärt, wird für jede Stütze
der Einzelnachweis geführt, daß die Stütze die
erforderliche Feuerwiderstandsdauer aufweist.

5.5.3 Nachweis für den Brandfall (t)

Der Nachweis für den Brandfall hat das gleiche
Format wie der Nachweis bei Raumtemperatur. Die
Einwirkung muß kleiner als der Widerstand der
Stütze sein:

Nfi,Sd ≤ Nfi,Rd (5.21)

mit

Nfi,Sd = ηfi NSd (5.22)

Bemessungslast im Brandfall und

Nfi,Rd = ηfi,t NRd (5.23)

Tragfähigkeit im Brandfall. Insgesamt ergibt sich:

Nfi,Sd = ηfi NSd ≤ ηfi,t NRd = Nfi,Rd (5.24)

Formelzeichen:

ηfi: Reduktionsfaktor für Nd zur Ermittlung von Nfi,d

ηfi,t: Lastausnutzungsgrad für die Bemessung für
den Brandfall

Beide Bemessungsgrößen für den Nachweis im
Brandfall werden aus den Werten für den Nach-
weis bei Raumtemperatur berechnet. Die Bemes-
sungslast im Brandfall Nfi,Sd ist die um den Reduk-

tionsfaktor ηfi abgeminderte Bemessungslast bei
Raumtemperatur. Die Tragfähigkeit im Brandfall ist

die um den Ausnutzungsfaktor ηfi,t reduzierte
Tragfähigkeit bei Raumtemperatur.

Der Reduktionsfaktor ηfi hängt ab von der Gebäu-
dekategorie (Tabelle 5.9) und dem Verhältnis Qk/Gk

von veränderlicher Last zu ständiger Last. Für
normale Gebäude in Verbundbauweise (Kategorie

A und B) darf ηfi generell mit 0,6 angenommen
werden, für Gebäudeflächen der Kategorie D (La-
denflächen) mit 0,7 [ENV 1994-1-2, 2.4.3 (5)]. Das
nationale Anwendungsdokument [DIN Fa 93] er-
laubt für Deutschland nur die generelle Vereinfa-

chung ηfi = 0,7. Genauere Werte können aus Bild
5.11 abgelesen werden.

Gebäude

Bauteile

Freistehende
Wohngebäude
mit nicht mehr
als einer
Wohnung

Wohngebäude
geringer Höhe
mit nicht mehr
als zwei
Wohnungen

Gebäude
geringer
Höhe

Andere
Gebäude

Tragende und
aussteifende
Wände, Pfeiler
und Stützen

Keine F 30 F 30 F 90-AB

In Kellergeschos-
sen

Keine F 30-AB F 90-AB F 90-AB

In Geschossen im
Dachraum, über
denen Aufent-
haltsräume
möglich sind

Keine F 30 F 30 F 90

In Geschossen im
Dachraum, über
denen Aufent-
haltsräume nicht
möglich sind

Keine Keine Keine Keine

Tabelle 5.8 Anforderungstabelle Brandverhalten zu § 29,
BauO NW

Nutzung Gebäude-
kategorie

Wohnflächen A

Büroflächen B

Versammlungsflächen (mit Ausnahme von unter
A, B, D und E festgelegten Kategorien)

C

Ladenflächen D

Lagerflächen einschließlich Bibliotheken E

Verkehrs- und Parkflächen für leichte Fahrzeuge
(Parkhäuser, Parkflächen, Parkhallen)

F

Tabelle 5.9 Kategorien von Gebäudeflächen nach ENV
1991-2-1, Tabelle 6.1
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Bild 5.11 Reduktionsfaktoren ηfi nach ENV 1994-1-2,
Abschnitt 2.4.3 (5)
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Der Lastausnutzungsgrad ηfi,t (Widerstandsseite)
hängt ab von der Stützenabmessung, dem Beweh-
rungsgrad, der Betondeckung und den Profilab-
messungen. Er kann aus Tabellen bestimmt wer-
den, die in Eurocode 4, Teil 1-2 [ENV 1994-1-2]
angegeben sind. Man spricht hier auch von „Klas-
sifizierung“. Für jeden der drei Typen von Verbund-
stützen gibt es eine Tabelle. Verbundstützen aus
vollständig einbetonierten Profilen haben eine

Sonderstellung, ihr Lastausnutzungsgrad ηfi,t ist
immer gleich 1, so daß der Nachweis sich darauf
beschränkt, die notwendigen Abmessungen für die
geforderte Feuerwiderstandsdauer zu prüfen.

Wird die erforderliche Tragfähigkeit im Brandfall
mit den gegebenen Abmessungen nicht erreicht,
kann man entweder die Querschnittstragfähigkeit
erhöhen (z. B. höhere Betonfestigkeit, größeres
Profil); oder man kann durch einen höheren Be-
wehrungsgehalt den zulässigen Ausnutzungsfaktor

ηfi,t erhöhen. Eine andere Möglichkeit ist es, durch

genauere Lastermittlung den Reduktionsfaktor ηfi

zu verringern.

5.5.4 Betongefüllte Hohlprofilstützen

Der Lastausnutzungsgrad ηfi,t wird aus [ENV 1994-
1-2, Tab. 4.7] abgelesen. Liegt das gewählte Profil
zwischen zwei angegeben Größen, darf der Aus-
nutzungsfaktor interpoliert werden.

Für betongefüllte Hohlprofile sind folgende Beson-
derheiten zu beachten:

• Für die Berechnung von NRd darf als Stahlgüte
nur S 235 angesetzt werden. Daraus folgt: Die
Verwendung von S 355 lohnt sich nicht.

• Die Wanddicke des Hohlprofils darf nur bis ma-
ximal 1/25 von b oder h berücksichtigt werden.
Daraus folgt: max t/d = 0,04.

• Für die Berechnung von NRd darf der Beweh-
rungsgrad nur bis 3 % angerechnet werden, auch
wenn man nach Bild 5.12 aus Brandschutzgründen
einen höheren Bewehrungsgehalt bis zu 6 % ein-
bauen muß.

• Die Betonfestigkeit wird wie bei der Bemessung
unter Normaltemperatur angesetzt.

5.5.5 Kammerbetonierte Profile

Der Lastausnutzungsgrad ηfi,t wird aus Bild 5.13
abgelesen. Liegt das gewählte Profil zwischen
zwei angegeben Größen, darf der Ausnutzungs-
faktor interpoliert werden.

Für kammerbetonierte Stahlprofile sind folgende
Besonderheiten zu beachten:

• Bewehrungsgrade (As/(Ac+As)), die größer als
6 % oder kleiner als 1 % sind, sollen nicht in Rech-
nung gestellt werden. Nach [ENV 1994-1-1,
4.8.3.1 (3) (e)] darf als Längsbewehrung jedoch
höchstens 4 % der Betonfläche angesetzt werden.

• Die Tabelle gilt für S 235 und S 355.

• Die Betonfestigkeit wird wie bei der Bemessung
unter Normaltemperatur angesetzt.

• Der Mindestwert des Verhältnisses Steg- zu
Flanschdicke ew/ef darf anstelle von 0,7 zu 0,6
angenommen werden, wenn die Profilhöhe h min-
destens 350 mm und der Bewehrungsgehalt
(As/(Ac+As)) mindestens 3 % beträgt.

Bild 5.12 Klassifizierung betongefüllter Hohlprofile [ENV
1994-1-2, Tabelle 4.7]

Bild 5.13 Klassifizierung kammerbetonierter Profilstüt-
zen [ENV 1994-1-2, Tabelle 4.6]
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In Zukunft wird eine neue Tabelle nach [Schau-
mann, Upmeyer 2002] zur Klassifizierung von
kammerbetonierten Verbundstützen in EC 4-1-2
aufgenommen (Tabelle 5.10). Die Autoren bemän-
gelten an der „alten“ Tabelle, daß zahlreiche Profile
durch die Bedingung Mindestverhältnis Steg- zu
Flanschdicke min (ew/ef) nicht klassifiziert werden
konnten und daß die Ergebnisse teilweise zu un-
wirtschaftlichen, aber auch zu unsicheren Ergeb-
nissen geführt haben. Mit der neuen Tabelle soll
dieser Mißstand behoben werden; die Querschnitte
werden jetzt nur noch über die drei Parameter
Mindestquerschnittsabmessung, Mindestachsab-
stand der Längsbewehrung und Mindestbeweh-
rungsgrad klassifiziert. Das Mindestverhältnis
Steg- zu Flanschdicke wird einheitlich zu 0,5 fest-
gelegt.

5.5.6 Vollständig einbetonierte Profile

Die Berechnung von ηfi,t kann entfallen, es dürfen

alle Lastausnutzungsgrade ηfi,t angesetzt werden.
Die Bewehrung sollte mindestens aus 4 Stäben mit
einem Durchmesser von 12 mm bestehen und
mindestens 0,3 % der Betonfläche betragen [ENV
1994-1-1, 4.8.2.5 (3)]. Die Längsbewehrung darf
rechnerisch mit höchstens 4 % der Betonfläche
angesetzt werden.

5.5.7 Gesamtbemessung

Die Bemessung für den Brandfall ist in vielen Fäl-
len maßgebend für die Abmessung der Stütze.
Daher empfiehlt es sich, den Nachweis für den
Brandfall vor der Bemessung bei Normaltempera-
tur zu machen oder zumindest bei der „Kaltbemes-
sung“ etwas Spielraum zu lassen, damit die „Heiß-
bemessung“ mit dem gleichen Querschnitt gelingt.
Aus der erforderlichen Feuerwiderstandsklasse
und der ungefähren Stützenabmessung läßt sich
aus den Tabellen der Lastausnutzungsgrad für den

Brandfall ηfi,t bestimmen. Aus dem Verhältnis Re-

duktionsfaktor zu Lastausnutzungsgrad ηfi/ηfi,t er-
gibt sich, wieviel Reserve die Stütze bei der Kalt-
bemessung erhalten muß, damit der Nachweis für
den Brandfall auch gelingt. Ist beispielsweise der

Reduktionsfaktor ηfi = 0,6 (Bürogebäude) und der
Lastausnutzungsgrad aus der Stützenabmessung

ηfi,t = 0,5 (betongefülltes Hohlprofil, d = 400 mm),
so folgt aus der umgeformten Gleichung (5.24):

Feuerwiderstandsklasse

R 30 R 60 R 90 R120

Mindestverhältnis Steg- zu
Flanschdicke ew/ef 0,5

1

1.1

1.2

1.3

Ausnutzungsgrad ηfi,t ≤ 0,28

min h und min b [mm]

min us [mm]

min As/(Ac+As) [%]

160

-

-

200

50

4

300

50

3

4001)

70

4

2

2.1

2.2

2.3

Ausnutzungsgrad ηfi,t ≤ 0,47

min h und min b [mm]

min us [mm]

min As/(Ac+As) [%]

160

-

-

300

50

4

4001)

70

4

-

-

-

3

3.1

3.2

3.3

Ausnutzungsgrad ηfi,t ≤ 0,66

min h und min b [mm]

min us [mm]

min As/(Ac+As) [%]

160

40

1

400

70

4

-

-

-

-

-

-
1) Bei Mindestquerschnittshöhen min h > 400 mm dürfen Mindestquer-
schnittsbreiten min b = 300 mm verwendet werden.

Tabelle 5.10 Klassifizierung kammerbetonierter Ver-
bundstützen nach [Schaumann, Upmeyer 2002]

Bild 5.14 Klassifizierung einbetonierter Profilstützen
[ENV 1994-1-2, Tabelle 4.4]

Nfi,Sd = ηfi NSd ≤ ηfi,t NRd = Nfi,Rd (5.24)

NRd ≥ Sd
t,fi

fi N⋅
η
η

(5.25)

NRd ≥ SdSd N2,1N
5,0
6,0 ⋅=⋅ (5.26)

Die Tragfähigkeit der Stütze muß für den Brandfall
um 20 % erhöht werden gegenüber der Bemes-
sung für Normaltemperatur. Als Faustregel gilt: je
schlanker die Stütze, desto größer der Unterschied
zwischen Kalt- und Warmbemessung.
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5.6 Genauigkeitsbetrachtungen

5.6.1 Einwirkungsseite

Die Bemessungsnormalkraft NSd wird nach Ab-
schnitt 5.4.1 mit dem einheitlichen Teilsicherheits-

beiwert Last γ = 1,4 berechnet. Die Abweichung
vom exakten Wert nach Gleichung 5.27 ist dabei
kleiner als 5 %, im üblichen Hochbau bei einem
Verhältnis veränderliche Lasten zu ständige Lasten
von 1,0 kleiner als 2 %, siehe Bild 5.15.

NSd = 1,35 NG + 1,5 NQ (5.27)

Bei einem hohen Anteil an veränderlichen Lasten
mit Qk/Gk = 5,0 (leichtes Dach mit Schneelast) liegt
die Abweichung bei 5 %. Im Verbundbau mit Mas-
sivdecken liegt der Anteil an veränderlichen Lasten
höchstens bei Qk/Gk = 2,0 (Lagerraum mit
Qk = 10 kN/m², Gk = 5 kN/m² entsprechend Mas-

sivdecke d = 20 cm). Die Näherung mit γ = 1,4 liegt
bei geringen Verkehrslasten mit Qk/Gk < 0,5 sogar
auf der sicheren Seite (Bürogebäude mit Qk = 2,0,
Gk = 4 kN/m² entsprechend einer Massivdecke
d = 16 cm). Für ein unendlich großes Verhältnis
von Qk/Gk bleibt die Abweichung auf 7 % be-
schränkt. Der Term

1,4Nk/(1,35NG + 1,5NQ) (5.28)

konvergiert für Qk/Gk → ∞ gegen 0,93.
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Bild 5.15 Genauigkeit Lastermittlung

5.6.2 Widerstandsseite

Die Bemessung erfolgt nach Gleichung 5.2:

NRd = A σRi k (5.2)

mit A: Gesamtquerschnittsfläche

σRi: ideelle Grenzspannung, enthält die charakteri-
stischen Materialfestigkeiten und Teilsicherheits-
beiwerte

k: Abminderungsfaktor wegen Knickgefahr

Der Wert A für die Gesamtquerschnittsfläche kann
immer exakt angegeben werden, ebenso der Wert

σRi für die ideelle Grenzspannung. Bis zu diesem
Punkt ist das vorgeschlagene Näherungsverfahren
exakt im Sinne des vereinfachten Bemessungs-
verfahrens nach ENV 1994 (Eurocode 4). Unge-
naue Angaben stecken in der Berechnung des
Faktors k. Wie in Abschnitt 5.4.3 gezeigt, stellt die
Verwendung der ideellen Schlankheit keine Unge-
nauigkeit an sich dar. Mit der ideellen geometri-
schen Schlankheit und der gestreckten Knickspan-
nungslinie ergibt sich derselbe Wert für k wie nach

der Berechnung mit bezogener Schlankheitλ.
Ungenauigkeit ist dadurch vorhanden, daß für die
Berechnung des ideellen Trägheitsradius die Be-
tonstahlbewehrung vernachlässigt wurde. Die
Größe der vorhandenen Abweichung zum verein-
fachten Verfahren nach Eurocode 4 soll im folgen-
den untersucht werden.

5.6.3 Betongefüllte Hohlprofile

Die Bemessungsdiagramme für betongefüllte
Hohlprofile sind exakt, wenn keine Längsbeweh-
rung vorgesehen ist. Längsbewehrung erhöht die
ideelle Schlankheit einer Verbundstütze. Anschau-
lich ergibt sich diese Tatsache aus der Vorstellung,
daß die Bewehrung weiter innen liegt als das
Stahlrohr und bei gleichem E-Modul ungefähr die
doppelte Festigkeit besitzt. Der Steifigkeitsgewinn
durch Betonstahlbewehrung ist also verhältnismä-
ßig kleiner als der Zugewinn an Tragfähigkeit. In
der ungünstigen Kombination C 20/25 mit S 235
und einem hohen Bewehrungsgrad von 4 % wird
die ideelle Schlankheit so um 9,5 % unterschätzt
(Bild 5.16). Für höhere Betonfestigkeiten und grö-
ßere Wandstärken nimmt dieser Effekt ab, für ge-
wöhnliche Stützen mit Beton der Festigkeit C 30/37

oder höher und Bewehrungsgrad ρ < 2,5 % läßt
sich die Abweichung auf 5 % abschätzen.
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Hohlprofil, S 235
D = 323,9 mm; t = 12,5 mm
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Bild 5.16 Einfluß der Längsbewehrung auf die ideelle
Schlankheit von Hohlprofilstützen

Knickspannungslinie a, S 235
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Bild 5.17 Verhältnis k/k* mit k nach Näherungsverfahren
und k* exakter Wert nach ENV 1994-1-1

Die Abweichung des für die Bemessung entschei-
denden Faktors k läßt sich damit graphisch dar-
stellen (Bild 5.17). Bis zu einer ideellen Schlankheit

von λid = 70 bleibt die Abweichung vom richtigen
Wert kleiner als 3 %. Bei großen Schlankheiten
über 100 wächst die Überschätzung der Tragfähig-
keit auf bis zu 10 % an. Das Näherungsverfahren
sollte also für betongefüllte Hohlprofilstützen auf

ideelle Schlankheiten λid < 70 beschränkt werden.
Dies entspricht bei einer Geschoßhöhe von 3,00 m
einem Mindeststützendurchmesser von ungefähr
14 cm und läßt daher die meisten Fälle zu. Für
Stützen größerer Schlankheit sollte der Einfluß der
Bewehrung beachtet werden.

Dies kann über eine Erhöhung der ideellen
Schlankheit nach Bild 5.16 geschehen. Für eine

Stütze mit ρ = 3 % und C 30/37 wird der errech-

nete Wert λid also um 6 % erhöht.

5.6.4 Kammerbetonierte Stahlprofile

Bei kammerbetonierten Stahlprofilen ist kein oder
nur ein geringer Einfluß der Bewehrung auf den
ideellen Trägheitsradius zu erwarten. Die Beweh-
rung liegt relativ weit außen, jedoch innerhalb des
Stahlprofils, so daß sich der Tragfähigkeitszuwachs
und der Zugewinn an Steifigkeit durch die Beweh-
rung die Waage halten. Bei hohen Betonfestigkei-
ten nimmt der ideelle Trägheitsradius durch die
Bewehrung sogar zu, mit einer Vernachlässigung
der Bewehrung im Näherungsverfahren liegt man
also auf der sicheren Seite. Die Abweichung ist
dabei klein, der tatsächliche ideelle Trägheitsradius
ist um höchstens 2 % größer als der genäherte.
Damit wird die Tragfähigkeit um höchstens 6 %
unterschätzt.

HEM 300, kammerbetoniert
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Bild 5.18 Einfluß des Bewehrungsgrades auf den Faktor
a = iid/ia bei kammerbetonierten Stützen

5.6.5 Einbetonierte Profile

Bei einbetonierten Stahlprofilen ist ein geringer
Einfluß der Bewehrung auf den ideellen Trägheits-
radius zu erwarten. Die Bewehrung liegt relativ
weit außen, außerhalb des Stahlprofils, so daß der
Zugewinn an Steifigkeit durch die Bewehrung rela-
tiv größer ist als der Tragfähigkeitszuwachs. Bild
5.19 verdeutlicht diesen Sachverhalt.
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Der ideelle Trägheitsradius nimmt mit steigendem
Bewehrungsgrad zu, bei hohen Betonfestigkeiten
mehr als bei niedrigen. Der maximale Fehler bei
der ideellen Schlankheit liegt bei -7 %, daraus

resultiert bei üblichen Schlankheiten von λid ≤ 70
eine Unterschätzung der Tragfähigkeit von maxi-
mal 3 %. Die Abweichung liegt für diesen Stützen-
typ also auf der sicheren Seite und erfordert daher
keine Einschränkung des Näherungsverfahrens.
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Bild 5.19 Einfluß des Bewehrungsgrades auf den Faktor
a = iid/ia bei einbetonierten Stützen

5.6.6 Zusätzliche Anwendungsgrenzen

Zusätzlich zu den Anwendungsgrenzen des ver-
einfachten Verfahrens nach Eurocode 4 sollten für
das hier vorgestellte Näherungsverfahren folgende
Grenzen eingehalten werden:

Die Lastermittlung kann bis zu einem Verhältnis
von Qk/Gk = 1,0 mit einem gemittelten Teilsicher-

heitsbeiwert Last γ = 1,4 durchgeführt werden.

Für betongefüllte Hohlprofile soll λid < 70 sein, da
das Verfahren unter Vernachlässigung der Beweh-
rung sonst Ergebnisse auf der unsicheren Seite
liefert.

Für kammerbetonierte und vollständig einbeto-
nierte Profile liegt das Näherungsverfahren auf der
sicheren Seite, es sind keine weiteren Anwen-
dungsgrenzen erforderlich. Die Abweichung von
der tatsächlichen rechnerischen Tragfähigkeit nach
Eurocode 4 beträgt für ideelle Schlankheiten

λid < 70 nicht mehr als 3 %, für ideelle Schlank-

heiten λid > 70 nicht mehr als 10 %.
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5.7 Näherungsverfahren in Tabellenform

5.7.1 Allgemeines

Verbundstützen bestehen aus Stahlprofilen, Beton und Bewehrungsstahl. Grundsätzlich werden drei ver-
schiedene Typen unterschieden: betongefüllte Hohlprofile, kammerbetonierte Stahlprofile und vollständig
einbetonierte Stahlprofile.

5.7.2 Baustoffe

Beton Baustahl Betonstahl

Baustoffe
C 20/25 1 C 30/37 C 40/50 C 50/60 2 S 235 S 355 BSt 500 S

Teilsicherheits-
beiwert

γΜ [-]

1,5 1,5 1,5 1,5 1,1 1,1 1,15 γγγγM

Charakteristische
Festigkeit

fk [kN/cm2]

2,0 3,0 4,0 5,0 23,5 35,5 50,0 fk

Bemessungs-
festigkeit

fd [kN/cm2]

1,33 2,00 2,67 3,33 21,4 32,3 43,5 fd

Elastizitätsmodul

E [kN/cm2]
2900 3200 3500 3700 21000 21000 21000 3 E

1 Wegen der geringen Druckfestigkeit von C 20/25 wird mindestens die Betonfestigkeitsklasse C 30/37 empfohlen.
2 Betonfestigkeitsklassen höher als C 50/60 sollten nur verwendet werden, wenn ihr Einsatz entsprechend genehmigt ist. Für diesen Fall
werden keine Anwendungsregeln gegeben. [EC 4, 3.1.1 (2)]

3 Für die Bemessung von Verbundbauteilen darf vereinfachend als Elastizitätsmodul Es der Wert für Baustahl nach EC 3 angenommen
werden, d. h. 210 kN/mm². [EC 4, 3.2.4]
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5.7.3 Anwendungsgrenzen

Das Näherungsverfahren wurde auf der Grundlage des vereinfachten Bemessungsverfahrens in Eurocode 4
erarbeitet und hat daher den gleichen Anwendungsbereich:

• Die Stütze hat einen doppeltsymmetrischen und über die Stützenlänge konstanten Querschnitt. Die
Schwerpunkte des Stahlprofils und des ungerissenen Betonteils sind identisch.

• Der Traglastanteil des Stahlprofils muß zwischen 20 % und 90 % liegen. Dies wird über den Quer-

schnittsparameter δ =
Rd,pl

yda

N

fA
 geprüft: 0,2 < δ < 0,9. Liegt δ unter 0,2, muß die Stütze wie eine Stahlbe-

tonstütze bemessen werden. Liegt δ über 0,9, ist sie wie eine Stahlstütze zu bemessen. Die Stahlprofile
können gewalzt oder geschweißt sein.

• Die maximale geometrische Schlankheit beträgt λ = 188 (S 235) bzw. λ = 153 (S 355), für betongefüllte

Hohlprofile λ = 70.

• Als Längsbewehrung darf rechnerisch maximal 4 % der Betonfläche angesetzt werden.

• Wird die Längsbewehrung bei der Berechnung angerechnet, so sollte ein Mindestbewehrungsgrad von
0,3 % der Betonfläche eingehalten werden.

• Falls auf eine Anrechnung der Längsbewehrung bei der Tragfähigkeit verzichtet wird und Umweltbedin-
gungen nach EC 2 Tab 4.1 Zeile 1 (Innenbauteile) vorliegen, darf folgende Bewehrung als ausreichend
angesehen werden:

• Längsbewehrung mit einem Mindeststabdurchmesser von 8 mm und einem Stababstand von 250 mm.

• Bügel mit einem Mindeststabdurchmesser von 6 mm und einem Stababstand von 200 mm.

• Betonstahlmatten mit einem Mindeststabdurchmesser von 4 mm.

• Betongefüllte Hohlprofile dürfen ohne Längsbewehrung ausgeführt werden.

• Um lokales Beulen zu vermeiden, müssen folgende Grenzwerte eingehalten werden:

Grenzwerte der Profilwandstärke
von Verbundstützen

S 235
(St 37)

S 355
(St 52)

Betongefülltes Hohlprofil, rund

lim t/d (d/t) [-] 0,011 (90) 0,017 (60)

Betongefülltes Hohlprofil, rechteckig

lim t/h (h/t) [-] 0,019 (52) 0,024 (42)

Teilweise einbetoniertes I-Profil

lim tf/b (b/tf) [-] 0,023 (44) 0,028 (36)

• Für vollständig einbetonierte I-Profile braucht kein Nachweis gegen lokales Beulen geführt werden, je-
doch ist auf eine ausreichende Betondeckung zu achten.

• Für vollständig einbetonierte Stahlprofile (Typ a) sind in der Berechnung folgende Grenzwerte der Beton-
deckung einzuhalten:

• in y-Richtung: 40 mm ≤ cy ≤ 0,4b

• in z-Richtung: 40 mm ≤ cz ≤ 0,3h

• Größere Betondeckungen dürfen ausgeführt, jedoch rechnerisch nicht berücksichtigt werden.
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5.7.4 Verbundstützen - Grenzzustand der Tragfähigkeit

Einwirkung NSd ≤≤≤≤ NRd Widerstand der Tragfähigkeit

NRd = [Aa fyd + Ac ααααc fcd + As fsd] k

Aa: Querschnittsfläche Stahlprofil; Ac: Querschnittsfläche Beton; As: Querschnittsfläche Bewehrung

fyd: Festigkeit Stahlprofil; fcd: Betonfestigkeit; fsd: Festigkeit Bewehrung

αc = 0,85 (betongefüllte Hohlprofile); αc = 1,0 (sonst)

k: Knickbeiwert

λλλλid = sk/iid

λid: Ideelle Schlankheit der Verbundstütze

sk: Knicklänge

iid =

s

s

c

c
a

s
E

c
a

n

A

n

A
A

I
n

I
I

++

++
(ideeller Trägheitsradius)

Hohlprofile Walzprofile
S 235 S 355 S 235 S 355

nE nc nE nc nE nc nE nc

C 20/25 12,2 11,8 12,2 17,8 16,3 13,8 16,3 20,9
C 30/37 11,1 7,8 11,1 11,8 14,8 9,2 14,8 13,9
C 40/50 10,1 5,9 10,1 8,9 13,5 6,9 13,5 10,4
C 50/60 9,6 4,7 9,6 7,1 12,8 5,5 12,8 8,4

Die Steifigkeit der Bewehrung ist gleich der
des Baustahls, jedoch ist wegen der höhe-
ren Festigkeit von Betonstahl der Faktor
ns = 0,48 für S 235 und ns = 0,72 für S 355
kleiner als 1. In der Regel kann man zur
Bestimmung des ideellen Trägheitsradius
die Bewehrung vernachlässigen.

Knickbeiwerte k für die Knickspannungslinien
S 235 S 355

λλλλ a b c a b c

20 0,997 0,995 0,992 0,986 0,977 0,968
25 0,985 0,975 0,965 0,971 0,953 0,934

30 0,972 0,956 0,937 0,954 0,928 0,900

35 0,959 0,935 0,910 0,936 0,901 0,864

40 0,945 0,914 0,881 0,916 0,872 0,828

45 0,929 0,891 0,852 0,893 0,841 0,789

50 0,912 0,867 0,821 0,866 0,806 0,750

55 0,893 0,841 0,790 0,836 0,769 0,709

60 0,872 0,813 0,758 0,801 0,730 0,668

65 0,848 0,784 0,725 0,762 0,689 0,627

70 0,821 0,753 0,691 0,719 0,647 0,586

75 0,792 0,720 0,658 0,674 0,604 0,547

80 0,759 0,686 0,624 0,628 0,563 0,509

85 0,724 0,652 0,591 0,582 0,523 0,474

90 0,688 0,617 0,558 0,539 0,486 0,440

95 0,650 0,583 0,527 0,498 0,451 0,410

100 0,612 0,550 0,497 0,460 0,418 0,381

105 0,576 0,518 0,469 0,426 0,389 0,355

110 0,540 0,487 0,442 0,394 0,361 0,331

115 0,507 0,458 0,416 0,366 0,337 0,310

120 0,475 0,431 0,393 0,340 0,314 0,290

125 0,446 0,406 0,370 0,317 0,293 0,271

130 0,418 0,382 0,350 0,295 0,274 0,254

135 0,393 0,360 0,330 0,276 0,257 0,239

140 0,370 0,340 0,312 0,258 0,241 0,225

145 0,348 0,321 0,296 0,242 0,227 0,212

150 0,328 0,303 0,280 0,228 0,214 0,200

155 0,310 0,287 0,266

160 0,293 0,272 0,252

165 0,277 0,258 0,240

170 0,262 0,245 0,228

175 0,249 0,233 0,217

180 0,236 0,222 0,207

185 0,225 0,211 0,198

190 nicht zulässig

nicht zulässig

Querschnitt Ausweichen
um Achse

Knicks-
pannungs-
linie

Betongefüllte
Hohlprofilstütze

y-y

z-z

a

a

Kammerbetonierte
Profilstütze

y-y

z-z

b

c

Einbetonierte
Profilstütze

y-y

z-z

b

c
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5.7.4.1 Betongefüllte Hohlprofile

NRd = A · σσσσRi · k

A: Gesamtquerschnittsfläche

σRi: ideelle Grenzspannung in Abhängigkeit von Stahlsorte Fe, Betonfestigkeitsklasse C

Bewehrungsgrad ρ und Verhältnis Wandstärke zu Durchmesser t/d

k: Knickbeiwert, Tabelle Abschnitt 5.7.4

λλλλid = sk/iid mit i id = a ia

λid: Ideelle Schlankheit der Verbundstütze

sk: Knicklänge

ia: Trägheitsradius des Stahlprofils, für t/d < 0,05 gilt: ia = 0,34d (rund) oder ia = 0,38d (quadratisch)

a: Faktor aus Diagramm

Ideelle Grenzspannung σσσσRi [kN/cm²]

C 20/25 ρ [%] C 30/37 ρ [%] C 40/50 ρ [%] C 50/60 ρ [%]t/d
[%] 0% 1% 2% 3% 4% 0% 1% 2% 3% 4% 0% 1% 2% 3% 4% 0% 1% 2% 3% 4%

0,01 2,13 2,53 2,94 3,34 3,75 2,77 3,17 3,56 3,96 4,36 3,41 3,80 4,19 4,58 4,97 4,05 4,43 4,82 5,20 5,59
0,02 2,90 3,29 3,68 4,07 4,46 3,52 3,90 4,28 4,66 5,05 4,13 4,51 4,88 5,26 5,64 4,75 5,12 5,49 5,86 6,23
0,03 3,66 4,04 4,41 4,78 5,15 4,25 4,62 4,99 5,35 5,72 4,84 5,20 5,56 5,92 6,29 5,43 5,79 6,14 6,50 6,85
0,04 4,41 4,77 5,12 5,48 5,84 4,97 5,33 5,68 6,03 6,38 5,54 5,88 6,23 6,57 6,92 6,10 6,44 6,78 7,12 7,46
0,05 5,14 5,48 5,82 6,16 6,50 5,68 6,02 6,35 6,69 7,02 6,22 6,55 6,88 7,21 7,54 6,76 7,08 7,41 7,73 8,06
0,06 5,85 6,18 6,50 6,83 7,16 6,37 6,69 7,01 7,33 7,65 6,88 7,20 7,52 7,83 8,15 7,40 7,71 8,02 8,33 8,64
0,07 6,55 6,86 7,17 7,48 7,80 7,04 7,35 7,66 7,96 8,27 7,54 7,84 8,14 8,44 8,74 8,03 8,33 8,62 8,92 9,22
0,08 7,23 7,53 7,83 8,12 8,42 7,70 7,99 8,29 8,58 8,87 8,17 8,46 8,75 9,03 9,32 8,64 8,92 9,21 9,49 9,77
0,09 7,90 8,18 8,46 8,75 9,03 8,34 8,62 8,90 9,18 9,46 8,79 9,07 9,34 9,62 9,89 9,24 9,51 9,78 10,0 10,3
0,10 8,54 8,81 9,08 9,35 9,62 8,97 9,24 9,50 9,77 10,0 9,40 9,66 9,92 10,1 10,4 9,82 10,0 10,3 10,6 10,8

Bei diesem Stützentyp wird S 355 nicht empfohlen. Bei der Bemessung für den Brandfall darf höchstens die Festigkeit von S 235 ange-
setzt werden, da das Stahlprofil vollständig ungeschützt außen liegt.
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5.7.4.2 Kammerbetonierte Stahlprofile

NRd = A σσσσRi k

A: Gesamtquerschnittsfläche

σRi: ideelle Grenzspannung

k: Knickbeiwert, Tabelle Abschnitt 5.7.4

λλλλ = sk/iid mit i id = a ia

sk: Knicklänge; ia: Trägheitsradius des Stahlprofils; a: Faktor aus Tabelle

Aus der folgenden Tabelle liest man den Flächenanteil des Stahlprofils µ ab. Mit diesem Wert wird aus der

unteren Tabelle die ideelle Grenzspannung σRi in Abhängigkeit von Stahlsorte S, Betonfestigkeitsklasse C

und Bewehrungsgrad ρ bestimmt.

Flächenanteil Stahlprofil µµµµ [%]
Profil 160 180 200 220 240 260 280 300 320 340 360 400 450 500 550 600 650 700 800 900 1000

IPE 15,3 14,6 14,3 13,8 13,6 *270 / 12,6 12,0 *330 / 11,9 11,9 11,7 11,6 11,6 11,6 11,8 - - - - -

HEA 16,0 14,7 14,4 13,9 13,9 13,4 12,9 12,9 13,3 13,4 13,6 13,6 13,5 13,5 13,1 12,8 12,6 12,6 12,1 12,0 11,7

HEB 21,2 20,2 19,5 18,8 18,4 17,5 16,7 16,6 16,8 16,8 16,8 16,5 16,1 15,9 15,4 15,0 14,7 14,6 13,9 13,7 13,3

HEM 32,5 30,4 28,9 27,5 29,9 28,3 26,9 28,7 28,1 27,1 26,2 24,6 22,8 21,5 20,2 19,2 18,4 17,6 16,4 15,4 14,6

* Abweichende Profilhöhen

Ideelle Grenzspannung σσσσRi [kN/cm²]
Stahl S 235 S 355
Beton C 20/25 C 30/37 C 40/50 C 50/60 C 20/25 C 30/37 C 40/50 C 50/60

µ [%] ρ = 1% ρ = 4% ρ = 1% ρ = 4% ρ = 1% ρ = 4% ρ = 1% ρ = 4% ρ = 1% ρ = 4% ρ = 1% ρ = 1% ρ = 1% ρ = 1% ρ = 1% ρ = 4%

0 1,6 2,8 2,1 3,4 2,7 3,9 3,2 4,5 1,6 2,8 2,1 3,4 2,7 3,9 3,2 4,5
2 2,0 3,2 2,5 3,7 3,1 4,3 3,6 4,8 2,2 3,4 2,7 3,9 3,3 4,5 3,8 5,0

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

6 2,7 3,9 3,3 4,5 3,8 5,0 4,3 5,5 3,4 4,6 3,9 5,1 4,5 5,6 5,0 6,1

8 3,1 4,3 3,7 4,8 4,2 5,3 4,7 5,8 4,0 5,2 4,5 5,7 5,0 6,2 5,6 6,7

10 3,5 4,7 4,0 5,2 4,5 5,7 5,1 6,1 4,6 5,8 5,1 6,3 5,6 6,8 6,1 7,2

12 3,9 5,1 4,4 5,5 4,9 6,0 5,4 6,5 5,2 6,4 5,7 6,8 6,2 7,3 6,7 7,8

14 4,3 5,4 4,8 5,9 5,3 6,4 5,8 6,8 5,9 6,9 6,3 7,4 6,8 7,9 7,3 8,4

16 4,7 5,8 5,2 6,2 5,7 6,7 6,1 7,2 6,5 7,5 6,9 8,0 7,4 8,5 7,9 8,9

18 5,1 6,2 5,6 6,6 6,0 7,1 6,5 7,5 7,1 8,1 7,5 8,6 8,0 9,0 8,5 9,5

20 5,5 6,5 6,0 7,0 6,4 7,4 6,9 7,8 7,7 8,7 8,1 9,2 8,6 9,6 9,0 10,0

22 5,9 6,9 6,4 7,3 6,8 7,8 7,2 8,2 8,3 9,3 8,8 9,7 9,2 10,2 9,6 10,6

24 6,3 7,3 6,7 7,7 7,2 8,1 7,6 8,5 8,9 9,9 9,4 10,3 9,8 10,7 10,2 11,1

26 6,7 7,6 7,1 8,0 7,5 8,5 8,0 8,9 9,5 10,5 10,0 10,9 10,4 11,3 10,8 11,7

28 7,1 8,0 7,5 8,4 7,9 8,8 8,3 9,2 10,2 11,1 10,6 11,5 11,0 11,9 11,4 12,2

30 7,5 8,4 7,9 8,8 8,3 9,1 8,7 9,5 10,8 11,7 11,2 12,0 11,6 12,4 11,9 12,8

32 7,9 8,8 8,3 9,1 8,7 9,5 9,0 9,9 11,4 12,2 11,8 12,6 12,1 13,0 12,5 13,4

34 8,3 9,1 8,7 9,5 9,0 9,8 9,4 10,2 12,0 12,8 12,4 13,2 12,7 13,6 13,1 13,9

Faktor a = i id/ia

IPE HEA HEB HEM
S 235 S 355 S 235 S 355 S 235 S 355 S 235 S 355

C 20/25 1,05 1,10 1,03 1,09 1,02 1,07 1,02 1,04
C 30/37 1,00 1,07 0,98 1,05 0,98 1,04 0,99 1,02
C 40/50 0,95 1,04 0,93 1,02 0,94 1,01 0,96 1,01
C 50/60 0,91 1,01 0,89 0,99 0,90 0,98 0,94 0,99

Für kammerbetonierte Stützen ist der Faktor a für Ausweichen um die schwache Achse über die Profilhöhe nahezu konstant und von
der Bewehrung unabhängig (Abweichung < 5 %). Die angegeben Werte liegen auf der sicheren Seite.
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5.7.4.3 Vollständig einbetonierte Stahlprofile

NRd = A σσσσRi k

A: Gesamtquerschnittsfläche

σRi: Ideelle Grenzspannung

k: Knickbeiwert, Tabelle Abschnitt 5.7.4

λλλλ = sk/iid mit i id = a ia

sk: Knicklänge

ie: Trägheitsradius des Stahlprofils

a: Faktor aus Tabelle

Zur Vereinfachung ist die Berechnung von Stützen mit Mindestbetondeckung nom c = 4 cm aufbereitet. Aus

der untenstehenden Tabelle liest man den Flächenanteil des Stahlprofils µ ab. Mit diesem Wert wird aus der

Tabelle in Abschnitt 5.7.4.2 die ideelle Grenzspannung σRi in Abhängigkeit der Betonfestigkeitsklasse C und

des Bewehrungsgrades ρ abgelesen.

Flächenanteil Stahlprofil µµµµ [%]
Profil 100 120 140 160 180 200 220 240 260 280 300 320 340 360 400 450 500 550 600 650 700 800 900 1000

IPE 4,2 4,6 4,9 5,2 5,4 5,7 5,9 6,1 *270 / 6,1 6,2 *330 / 6,4 6,6 6,8 6,9 7,1 7,3 7,6 - - - - -
HEA 6,5 6,3 6,5 6,7 6,7 7 7,1 7,5 7,5 7,5 7,6 8 8,1 8,4 8,5 8,7 8,8 8,7 8,6 8,6 8,7 8,5 8,5 8,4
HEB 8,0 8,5 8,9 9,4 9,7 10 10 10 10 9,8 9,8 10 10 10 10 10 11 10 10 10 10 9,8 9,8 9,6

HEM 15 16 16 16 16 16 16 19 18 16 18 18 17 17 16 15 14 14 13 13 12 12 11 10,5

* Abweichende Profilhöhen

Faktor a = i id/ia

IPE HEA HEB HEM
S 235 S 355 S 235 S 355 S 235 S 355 S 235 S 355

C 20/25 1,46 1,60 1,20 1,29 1,18 1,26 1,11 1,15
C 30/37 1,36 1,52 1,12 1,24 1,11 1,21 1,07 1,13
C 40/50 1,29 1,46 1,06 1,19 1,06 1,17 1,03 1,10
C 50/60 1,22 1,40 1,00 1,14 1,01 1,13 1,00 1,08

IPE, einbetoniert, S 235

1,00

1,20

1,40

1,60

1,80

2,00

2,20

2,40

2,60

100 200 300 400 500 600 700 800 900 1000

Profilhöhe [mm]

F
or

m
be

iw
er

ta
=

i
id

/i
a

4

3

2

1

1: C 20/25
2: C 30/37
3: C 40/50
4: C 50/60

HEA, HEB, HEM, einbetoniert, S 235

1,00

1,10

1,20

1,30

1,40

1,50

1,60

1,70

1,80

1,90

2,00

100 200 300 400 500 600 700 800 900 1000

Profilhöhe [mm]

F
or

m
be

iw
er

ta
=

i
id

/i
a

1: C 20/25
2: C 30/37
3: C 40/50
4: C 50/60

4

3
2

1

Bei vollständig einbetonierten Profilen ist a von der Querschnittshöhe abhängig. In der Tabelle ist ein unterer Wert auf der sicheren Seite
angegeben. Für den gebräuchlichen Profilbereich zwischen h = 300 und h = 600 mm ist die Abweichung vom genauen Wert kleiner als
5 %, bei der Profilreihe IPE kleiner als 10 %. Genauere Werte können aus den Diagrammen abgelesen werden. Für breite I-Träger läßt
sich mit geringer Abweichung ein Diagramm für alle Typen erstellen.
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5.7.5 Verbundstützen - Brandbemessung

Nfi,Sd = ηfi NSd ≤≤≤≤ ηfi,t NRd = Nfi,Rd

ηfi: Reduktionsfaktor für Nd zur Ermittlung von Nfi,Sd

ηfi,t: Ausnutzungsfaktor für die Bemessung für den Brandfall

Beide Bemessungsgrößen für den Nachweis im Brandfall werden aus den Werten für den Nachweis bei

Raumtemperatur berechnet. Die Bemessungslast im Brandfall Nfi,Sd ist die um den Reduktionsfaktor ηfi ab-
geminderte Bemessungslast bei Raumtemperatur. Die Tragfähigkeit im Brandfall ist die um den Ausnut-

zungsfaktor ηfi,t reduzierte Tragfähigkeit bei Raumtemperatur. Der Faktor ηfi hängt von der Gebäudekategorie

ab. Für normale Gebäude in Verbundbauweise (Kategorie A und B) darf ηfi generell mit 0,6 angenommen
werden, für Gebäudeflächen der Kategorie D mit 0,7. Das NAD für Deutschland erlaubt nur die generelle

Vereinfachung ηfi = 0,7. Genauere Werte können aus dem Diagramm abgelesen werden.

Nutzung Kategorie
ηfi

vereinfacht

Wohnflächen A 0,6

Büroflächen B 0,6

Versammlungsflächen (mit Ausnahme
von unter A, B, D und E festgelegten
Kategorien)

C Diagramm

Ladenflächen D 0,7

Lagerflächen einschließlich Bibliothe-
ken

E Diagramm

Verkehrs- und Parkflächen für leichte
Fahrzeuge (Parkhäuser, Parkflächen,
Parkhallen)

F Diagramm
0,40
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0,50
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0,60
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0,75

0,80

0,0 0,5 1,0 1,5 2,0 2,5 3,0

Verhältnis Q k / Gk

ηηηηfi

Kategorie D

Kategorie C

Kategorie A, B

Kategorien von Gebäudeflächen [ENV 1991-2-1, Tabelle 6.1] Abminderungsfaktor ηfi Lastseite

Gesamtbemessung: NRd ≥ Sd
t,fi

fi N⋅
η
η

Die Bemessung für den Brandfall ist in vielen Fällen maßgebend für die Abmessung der Stütze. Daher emp-
fiehlt es sich, den Nachweis für den Brandfall vor der Bemessung bei Normaltemperatur zu machen. Aus der
erforderlichen Feuerwiderstandsklasse und der ungefähren Stützenabmessung läßt sich aus den Tabellen

der Ausnutzungsfaktor ηfi,t bestimmen. Liegt der vorhandene Querschnitt zwischen den tabellierten Abmes-

sungen, darf ηfi,t interpoliert werden. Aus dem Verhältnis Lastreduktionsfaktor zu Ausnutzungsfaktor ηfi/ηfi,t

ergibt sich, wieviel Reserve die Stütze bei der Kaltbemessung erhalten muß, damit der Nachweis für den

Brandfall auch gelingt. Ist beispielsweise der Lastreduktionsfaktor ηfi = 0,6 (Bürogebäude) und der Ausnut-

zungsfaktor aus der Stützenabmessung ηfi,t = 0,5 (Betongefülltes Hohlprofil, d = mm), so muß NRd ≥ ,2 sein.

Ist das Verhältnis ηfi/ηfi,t < 1, so wird die Kaltbemessung maßgebend.
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5.7.5.1 Betongefüllte Hohlprofile

Nfi,Sd = ηfi NSd ≤ ηfi,t NRd = Nfi,Rd

ηfi: Reduktionsfaktor für Nd zur Ermittlung von Nfi,d

ηfi,t: Ausnutzungsfaktor für die Bemessung für den Brandfall

Bei der Berechnung von ηηηηfi,t NRd = Nfi,Rd sind folgende Besonderheiten zu beachten:

• Für die Berechnung von NRd darf als Stahlgüte nur S 235 angesetzt werden. Daraus folgt: Die Verwen-
dung von S 355 lohnt nicht.

• Die Wanddicke des Hohlprofils darf nur bis maximal 1/25 von b oder h berücksichtigt werden. Daraus
folgt: max t/d = 0,04 .

• Für die Berechnung von NRd darf der Bewehrungsgrad nur bis 3 % angerechnet werden, auch wenn man
nach ENV 1994-1-2, Tabelle 4.7 aus Brandschutzgründen einen höheren Bewehrungsgehalt bis zu 6 %
einbauen muß.

• Die Betonfestigkeit wird wie bei der Bemessung unter Normaltemperatur angesetzt.

• Liegt der vorhandene Querschnitt zwischen den tabellierten Abmessungen, darf ηηηηfi,t interpoliert werden.

ENV 1994-1-2, Tabelle 4.7

Mindestquerschnittsabmessungen min h und min b oder min d ,

Mindestbewehrungsgrade min (A s/(Ac + As))

Mindestachsabstand min u s der Bewehrungsstäbe zur Profilinnenseite bei gefüllten Hohlprofilen
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5.7.5.2 Kammerbetonierte Profile

Nfi,Sd = ηfi NSd ≤ ηfi,t NRd = Nfi,Rd

ηfi: Reduktionsfaktor für Nd zur Ermittlung von Nfi,d

ηfi,t: Ausnutzungsfaktor für die Bemessung für den Brandfall

Bei der Berechnung von ηηηηfi,t NRd = Nfi,Rd sind folgende Besonderheiten zu beachten:

• Bewehrungsgrade (As/(Ac+As)), die größer als 4 % oder kleiner als 1 % sind, sollen nicht in Rechnung
gestellt werden.

• Die Tabelle gilt für S 235 und S 355.

• Die Betonfestigkeit wird wie bei der Bemessung unter Normaltemperatur angesetzt.

• Der Mindestwert des Verhältnisses Steg- zu Flanschdicke ew/ef darf anstelle von 0,7 zu 0,6 angenommen
werden, wenn die Profilhöhe h mindestens 350 mm und der Bewehrungsgehalt (As/(Ac+As)) mindestens
3 % beträgt.

• Liegt der vorhandene Querschnitt zwischen den tabellierten Abmessungen, darf ηηηηfi,t interpoliert werden.

ENV 1994-1-2, Tabelle 4.6

Mindestquerschnittsabmessungen min h und min b

Mindestachsabstand min u s der Bewehrung

Mindestverhältnis von Steg- zu Flanschdicke min (e w/ef)
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5.7.5.3 Vollständig einbetonierte Profile

Nfi,Sd = ηfi NSd ≤ ηfi,t NRd = Nfi,Rd

ηfi: Reduktionsfaktor für Nd zur Ermittlung von Nfi,d

ηfi,t: Ausnutzungsfaktor für die Bemessung für den Brandfall

Für vollständig einbetonierte Stützen sind folgende Besonderheiten zu beachten:

• Es dürfen alle Ausnutzungsfaktoren ηfi,t angesetzt werden. Die Berechnung von ηηηηfi,t kann entfallen .

• Die Bewehrung sollte mindestens aus 4 Stäben mit einem Durchmesser von 12 mm bestehen. Die Min-
dest- und Höchstwerte der Längsbewehrung nach Abschnitt 5.7.3 müssen eingehalten werden.

ENV 1994-1-2, Tabelle 4.4

Mindestquerschnittsabmessungen min h c und min b c

Mindestbetonüberdeckung min c des Stahlquerschnittes

Mindestachsabstand der Bewehrungsstäbe min u s
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5.7.6 Umrechnungsfaktoren SI-Einheiten - US-Amerikanische Einheiten

SI-Einheiten US-Einheiten SI - US US – SI

Biegemoment
kNm

kNm

in-kip

ft-kip

8,851

0,738

0,113

1,356

Dichte kg/m³ lb/ft³ 0,0624 16,02

Fläche
cm²

m²

in²

ft²

0,155

10,764

6,452

0,093

Kraft
N

kN

lb

kip

0,225

0,225

4,448

4,448

Länge
cm

m

in

ft

0,394

3,281

2,54

0,3048

Masse
kg

t

lb

kip

2,205

2,205

0,454

0,454

Spannung
N/cm²

kN/cm²

lb/in² - psi

kip/in²

1,4504

1,4504

0,6895

0,6895

nach [Viest u. a. 1997, 1.36]

Pound: Einheitenzeichen lb , in Großbritannien und in den USA verwendete Massen- und Gewichtseinheit.
Für Großbritannien (zur Unterscheidung von den in den USA verwendeten US-Pound oft als Imperial [Stan-
dard] Pound, Einheitenzeichen imp. p. oder imp. lb, bezeichnet) gilt nach der Festlegung der Royal Commis-
sion on Units and Standards of Measurement von 1964 die Umrechnung 1 [imp.] pound = 0,453 592 37 kg;
in den USA hingegen gilt 1 [US-] pound = 0,453 592 427 7 kg. [Meyers 1977]

Pound per square inch: Einheitenzeichen ppsi oder psi , in den USA verwendete Druckeinheit; es gilt die
Umrechnung: 1 psi = 6,89467 · 10³ N/m². [Meyers 1977]

Ton: In Großbritannien und in den USA verwendete Massen- bzw. Gewichtseinheit. In Großbritannien gilt:
1 ton = 2240 pounds = 1016,0470 kg; in den USA unterscheidet man zwischen Longton und Shortton.
[Meyers 1977]

Short ton: Einheitenzeichen sh tn; in den USA verwendete Gewichts- bzw. Masseneinheit:
1 sh tn = 2000 pounds = 907,18486 kg. [Meyers 1977]

Longton: Einheitenzeichen ltn; in den USA verwendete Masseneinheit;
1 ltn = 2240 pounds = 1016,047 kg. [Meyers 1977]
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5.8 Bemessungsbeispiele

Beispiel 1: Betongefülltes Hohlprofil

Projekt: Umbau und Erweiterung Europaschule Bornheim

Architektur: Heuer, Faust, Aachen

Tragwerksplanung: Führer, Kosch, Jürges, Aachen

Position: Außenstütze für Fluchttreppe

Bemessung für Raumtemperatur

Knicklänge: sk = 8,0 m

Bemessungslast: NSd = 400 kN

Baustoffe: S 235, BSt 500 S, C 30/37

Stahlrohr: d = 193,7 mm, t = 6,3 mm, t/d = 0,0325

Querschnittswerte: Ages = 294,5 cm²

Ac = 257,5 cm²

Trägheitsradius Profil: ia = 6,63 cm (aus Profiltabelle, Näherung: 0,34 · 19,4 = 6,60 cm)

Bewehrung: As = 9,0 cm² (8 ∅ 12)

Geom. Bewehrungsgrad: ρ = 9,0/257,5 = 3,5 %

Grenzspannung�: σRi = 5,6 kN/cm² (aus Tabelle Abschnitt 5.7.4.1)

Ideeller Trägheitsradius: iid = 6,63 · 0,83 = 5,50 cm ( a = 0,83 aus Diagramm Abschnitt 5.7.4.1)

Schlankheit: λ = 800/5,50 = 145

k = 0,348 (Tabelle Abschnitt 5.7.4, Knickspannungslinie a)

Tragfähigkeit: NRd = Ages σRi k = 294,5 · 5,6 · 0,348 = 574 kN > NSd = 400 kN
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Beispiel 2: Betongefülltes Hohlprofil, R 60

Projekt: Kaufhaus ZARA, Köln

Architektur: Feinhals, Aachen

Tragwerksplanung: Führer, Kosch, Jürges, Aachen

Position: Innenstütze, 1.OG

Bemessung für Raumtemperatur

Knicklänge: sk = 3,50 m

Bemessungslast: NSd = 4470 kN

Baustoffe: S 235, BSt 500 S, C 30/37

Stahlrohr: d = 355,6 mm, t = 12,5 mm, t/d = 0,035

Querschnittswerte: Ages = 993 cm²

Ac = 858 cm²

Trägheitsradius Profil: ia = 12,1 cm ( aus Profiltabelle, Näherung: 0,34 · 35,6 = 12,1 cm)

Bewehrung: As = 49,3 cm² (8 ∅ 28)

Geom. Bewehrungsgrad: ρ = 49,3/858 = 5,75 %, anrechenbar: 3 % = 25,7 cm²

Grenzspannung�: σRi = 5,69 kN/cm² (aus Tabelle Abschnitt 5.7.4.1)

Ideeller Trägheitsradius: iid = 12,1 · 0,84 = 10,1 cm ( a = 0,84 aus Diagramm Abschnitt 5.7.4.1)

Schlankheit: λ = 350/10,1 = 35

k = 0,959 (aus Tabelle Abschnitt 5.7.4, Knickspannungslinie a)

Tragfähigkeit: NRd = Ages σRi k = 993 · 5,69 · 0,959 = 5420 kN > Nsd = 4470 kN

Bemessung für den Brandfall

Feuerwiderstandsklasse: generell R 90, wegen Sprinkleranlage gemindert zu R 60

Reduktionsfaktor: ηfi = 0,7, Ladenfläche Kategorie D

Belastung: Nfi,Sd = 0,7 · 4470 kN = 3130 kN

Mindestabmessungen: vorh d = 355 mm liegt zwischen 260 und 450 mm, daher Interpolation

Ausnutzungsfaktor: ηfi,t = 0,5 + 0,2 · (355 – 260)/(450 – 260) = 0,60

(Interpoliert aus Tabelle Abschnitt 5.7.5.1)

Tragfähigkeit: Nfi,Rd = 0,60 · 5420 = 3250 kN > Nfi,Sd = 3130 kN
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Beispiel 3: Kammerbetoniertes Profil

Projekt: Umbau und Erweiterung Europaschule Bornheim

Architektur: Heuer, Faust, Aachen

Tragwerksplanung: Führer, Kosch, Jürges, Aachen

Position: Außenstütze für Fluchttreppe, Alternative

Bemessung für Raumtemperatur

Knicklänge: sk = 8,0 m

Bemessungslast: NSd = 400 kN

Baustoffe: S 235, BSt 500 S, C 30/37

Profil: HEA 200

Querschnittswerte: Ages = 380 cm²

Aa = 54,8 cm² (aus Profiltabelle)

Ac = 380 – 54,8 = 325 cm²

ia = 4,98 cm ( aus Profiltabelle)

Bewehrung: As = 4,5 cm² (4 ∅ 12)

Geom. Bewehrungsgrad: ρ = 4,5/325 = 1,4 %

Flächenanteil Profil: µ = 14,4 % (aus Tabelle Abschnitt 5.7.4.2)

Grenzspannung�: σRi = 5,0 kN/cm² (aus Tabelle Abschnitt 5.7.4.2)

Ideeller Trägheitsradius: iid = 4,98 · 0,98 = 4,88 cm ( a = 0,98 aus Tabelle Abschnitt 5.7.4.2)

Schlankheit: λ = 800/4,88 = 164

k = 0,24 (aus Tabelle Abschnitt 5.7.4, Knickspannungslinie c)

Tragfähigkeit: NRd = Ages σRi k = 380 · 5,0 · 0,24 = 456 kN > Nsd = 400 kN
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Beispiel 4: Einbetoniertes Profil, R 90

Projekt: Kaufhaus ZARA, Köln

Architektur: Feinhals, Aachen

Tragwerksplanung: Führer, Kosch, Jürges, Aachen

Position: Innenstütze, 1.OG, Alternative

Bemessung für Raumtemperatur

Knicklänge: sk = 3,50 m

Bemessungslast: NSd = 4470 kN

Baustoffe: S 235, BSt 500 S, C 30/37

Profil: HEB 280, Außenabmessung: d = 28,0 + 2 · 4,0 = 36 cm

Querschnittswerte: Ages = 1296 cm²

ia = 7,09 cm ( aus Profiltabelle)

Geom. Bewehrungsgrad: ρ = 2,0 %

Flächenanteil Profil: µ = 9,8 % (aus Tabelle Abschnitt 5.7.4.3)

Grenzspannung�: σRi = 4,4 kN/cm² (aus Tabelle Abschnitt 5.7.4.2)

Ideeller Trägheitsradius: iid = 7,09 · 1,11 = 7,89 cm ( a = 1,11 aus Tabelle Abschnitt 5.7.4.3)

Schlankheit: λ = 350/7,89 = 44

k = 0,858 (aus Tabelle Abschnitt 5.7.4, Knickspannungslinie c)

Tragfähigkeit: NRd = Ages σRi k = 1296 · 4,4 · 0,858 = 4890 kN > Nsd = 4470 kN

Bemessung für den Brandfall

Feuerwiderstandsklasse: R 90, ohne Sprinkleranlage

Reduktionsfaktor: ηfi = 0,7, Ladenfläche Kategorie D

Belastung: Nfi,Sd = 0,7 · 4360 kN = 3130 kN

Mindestabmessungen: min d = 25,0 cm mit min c = 4,0 cm, erfüllt (aus Tabelle Abschnitt 5.7.5.3)

Ausnutzungsfaktor: ηfi,t = 1,0

Tragfähigkeit: Nfi,Rd = 4890 kN > Nfi,Sd = 3130 kN
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Beispiel 5: Betongefülltes Hohlprofil mit zusätzlich eingestelltem Profil HEM

Knicklänge: sk = 3,50 m

Baustoffe: S 235, C 40/50

Profil: Hohlprofil d = 355,6 mm, t = 5,6 mm, Profil HEA 180

Querschnittswerte:

Hohlprofil: Aa1 = 61,6 cm²; Ia1 = 9430 cm4

Profil HEA 180: Aa2 = 45,3 cm²; Ia2= 616 cm4

Beton: Ac = 35,6² π/4 – 61,6 – 45,3 = 888 cm²

Ic = 35,64 π/64 – 9430 – 616 = 68800 cm4

n-Werte nE = 10,1; nc = 5,9 (aus Tab. Abschnitt 5.7.4 für Hohlprofile, S 235, C 40/50)

Ideeller Trägheitsradius:
cca2a1

Eca2a1
id

/nAAA
/nIII

i
++

++= = cm09,8
9,5/8883,456,61

1,10/688006169430 =
++

++

Schlankheit: λ = sk/iid = 350/8,09 = 43,3

k = 0,86 (aus Tabelle Abschnitt 5.7.4, Knickspannungslinie c)

Tragfähigkeit: NRd = Npl,Rd k = (Aa1 fyd + Aa2 fyd + Ac αc fcd) k

NRd = [(61,6 + 45,3) · 23,5/1,1 + 888 · 1,0 · 4,0/1,5] · 0,86 = 4000 kN
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5.9 Ausblick

Nachfolgende Arbeiten können sich auf dem Ge-
biet der Verbundstützen damit beschäftigen, die
Gültigkeit des Näherungsverfahrens für höhere
Betonfestigkeiten zu untersuchen und ein Nähe-
rungsverfahren für exzentrisch belastete Stützen
zu entwickeln. Für Stützen unter Druck und ein-
achsiger Biegung wären zwei Möglichkeiten viel-
versprechend. Zum einen eine Bemessung nach
diesem Näherungsverfahren mit zusätzlichen Ab-
minderungsfaktoren k in Abhängigkeit der geome-
trischen ideellen Schlankheit und der Lastexzentri-
zität e. Dieses Vorgehen wählte Führer für ein
Näherungsverfahren zur Bemessung von Stahlbe-
tonstützen [Führer 1980]. Zu ermitteln wären hier-
bei die Abminderungsfaktoren k für exzentrische
Lasten in Abhängigkeit der Lastausmitte e = M/N.
Diese Nachweisform ist für den Anwender gut
nachvollziehbar und einfach in der Handhabung.
Eine andere Möglichkeit wäre ein Nachweis in der
Form:

NSd/NRd + MSd/MRd ≤ 1,0 (5.28)

wie er prinzipiell im Stahlbau nach Eurocode 3
geführt werden darf. Die zentrische Tragfähigkeit
könnte dabei mit diesem Näherungsverfahren be-
rechnet werden, für die Momententragfähigkeit
müßte eine Näherung entwickelt werden.

NSd/(A σri k) + MSd/MRd,Näherung ≤ 1,0 (5.29)

Die Näherung für das aufnehmbare Biegemoment
müßte die Interaktion zwischen Normalkraft und
Biegung berücksichtigen. Es wäre zu untersuchen,
ob ein Nachweis nach Gleichung 5.28 die Anforde-
rungen des Nachweises nach Eurocode 4 erfüllen
kann. Nach Eurocode 4 erfolgt der Nachweis für
Druck und einachsige Biegung mit den nach Theo-
rie II. Ordnung ermittelten Randschnittgrößen MSd

und NSd und einer Querschnittsinteraktionskurve.
Die Interaktionskurve wird für einen gewählten
Querschnitt der Schlankheit 0 berechnet. Mit der

vorhandenen bezogenen Schlankheitλ wird der

Abminderungsfaktor χ für zentrische Druckkraft
berechnet und mit diesem aus dem Interaktions-

diagramm ein Faktor µ für das aufnehmbare Mo-
ment MRd bestimmt (Bild 5.20). Mit diesem Faktor

µ lautet der Nachweis dann:

MSd ≤ 0,9 µ Mpl,Rd (5.30)

Der Faktor 0,9 berücksichtigt, daß die vollplasti-
schen Spannungsverteilungen der Querschnittsin-
teraktionskurve ohne Dehnungsbeschränkungen

berechnet werden und daß das Bemessungsmo-
ment MSd mit ungerissenem Betonquerschnitt be-
rechnet wird. Wenn es gelänge, diesen Nachweis
näherungsweise ohne Berechnung der Schnittgrö-
ßen nach Theorie II. Ordnung mit ausreichender
Genauigkeit zu führen, wäre er der ersten Methode
vorzuziehen, da das Prinzip „Längskraft und Bie-
gung“ deutlicher hervortritt. Eine weitere Bedin-
gung wäre die einfache Berechnungsmöglichkeit
des aufnehmbaren Biegemomentes MRd.

Bild 5.20 Interaktionsdiagramm Verbundstütze

Weitere Arbeiten wären über die Entwicklungs-
geschichte sowie die vereinfachte Bemessung von
Verbunddecken und Verbundträgern sinnvoll. Ei-
nen Überblick über die Entwicklung der Verbund-
trägerdecken von der preußischen Kappendecke
bis zu einbetonierten Walzprofilträgern in der er-
sten Hälfte des 20. Jahrhunderts gab [Zendler
1950]. Mit der „Verbundbauweise im Hochbau“
beschäftigte sich [Kriesche 1950].

Verbundträger wurden in Deutschland seit 1950
besonders im Brückenbau eingesetzt. Die ersten
„Vorläufige Richtlinien für die Bemessung von Ver-
bundträgern im Straßenbrückenbau“ erschienen
1950. Interessant wäre die Frage, ab welchem
Zeitpunkt Verbundträger vermehrt im Hochbau
eingesetzt wurden. Verbunddecken mit Stahlpro-
filblechen werden seit den sechziger Jahren des
20. Jahrhunderts in den USA, Deutschland und
anderen europäischen Ländern genutzt [König,
Maurer, Milbrecht 1993, 317].

Verbunddecken sind prinzipiell wie Massivdecken
zu bemessen. Neben dem Nachweis der Zugkraft-
deckung muß die Verbundwirkung nachgewiesen
werden. Die erforderliche Plattenstärke kann nähe-
rungsweise wie bei Massivdecken nach DIN 1045
zu d = li/30 festgelegt werden. Bode empfiehlt für
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die erforderliche Plattenstärke von Verbunddecken
folgende Gleichung [Bode, Minas 1998]:

d [cm] = 8 + 1,7 B [m] ≥ 12 cm (5.31)

Dabei bezeichnet B den Trägerabstand. Zusätzlich
muß das Profilblech für die Aufnahme der Beto-
nierlast bemessen werden. Hierzu bietet sich das
Näherungsverfahren nach [Führer 2001] an. Bei
ausreichender Plattendicke kann davon ausge-
gangen werden, daß die erforderliche Biegebe-
wehrung im Querschnitt untergebracht werden
kann.

Zur Bemessung von Verbundträgern gibt Herzog
folgende Gleichung für das vollplastische Biege-
moment eines Feldquerschnittes an [Herzog 1996,
45]:

Mpl = Zs z (5.32)

Zs: Zugkraft im Stahlprofil

z: Hebelarm der inneren Kräfte

Mit der zusätzlichen Näherung

z ≈ 0,5 h (5.33)

wird Gleichung (5.32) zu

Mpl = Aa fyd 0,5 h (5.34)

mit

Zs: Zugkraft im Stahlprofil

h: Gesamtträgerhöhe (Profil + Platte)

Aa: Fläche des Stahlprofils

fyd: Bemessungswert der Streckgrenze Baustahl

Dabei muß zur Gewährleistung der ausreichenden
Duktilität (Stahl muß vor Beton versagen) die
Tragfähigkeit der Druckplatte größer sein als die
Fließlast des Stahlträgers. Diese Bemessung ist für
die Tragwerklehre gut geeignet, da man mit einer
einfachen Gleichung in einem Schritt den Wider-
stand der Tragfähigkeit MRd bestimmen kann.

Zur Dimensionierung von Verbundträgern nach
Eurocode 4 haben Krauss, Führer und Jürges
sowie Bode und Minas Bemessungshilfen nach
Eurocode 4 entwickelt [Krauss, Führer, Jürges
1996; Bode, Minas 1998].

Krauss, Führer und Jürges geben Blockdiagramme
für Verbunddecken-Trägersysteme an. In Abhän-
gigkeit von der Trägerstützweite l können der ma-
ximale Trägerachsabstand eTR und die Mindest-
bauteilhöhe h mit Stahlträgerprofil und Stahlbeton-
plattendicke abgelesen werden. Die Diagramme
gelten für eine Verkehrslast von 5 kN/m² und bein-
halten das Eigengewicht sowie eine Ausbaulast
von 1 kN/m², berücksichtigt sind IPE-, HEA- und
HEM-Profile. Die Diagramme sind einfach in der
Anwendung, erlauben aber keine Aussage zu an-
deren Kombinationen von Stützweite und Träger-
abstand.

Bild 5.21 Vorbemessung von Verbundträgern, Krauss, Führer, Jürges 1996
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Mehr Details liefern die Liniendiagramme von Bode
und Minas [Bode, Minas 1998]. In Abhängigkeit
des Trägerabstandes können für verschiedene
Profilhöhen die maximalen Stützweiten sowie die
notwendigen Plattendicken abgelesen werden. Die
Diagramme gibt es ohne und mit Berücksichtigung
des Brandschutzes (R 90). Weiterhin haben die
Autoren Diagramme für Hauptunterzüge entwik-
kelt, aus denen man für ein Profil in Abhängigkeit
des Trägerabstandes die maximale Streckenlast
ablesen kann. Zweifelhaft ist die Darstellung von
Kurven für verschiedene Deckenstärken, die Kur-
ven für ein Profil bestimmter Höhe liegen sehr dicht
beieinander.

Eine weitere Arbeit könnte die Synthese zwischen
beiden Varianten suchen und einfache Diagramme
entwickeln, die die wichtigsten Einflußparameter
berücksichtigen, ohne zu viele Details darzustellen.
Es wäre zu untersuchen, wie groß die Abhängig-
keit zwischen Bauhöhe und Trägerstützweite sowie
zwischen Plattenstärke und Trägerabstand ist und
wie groß der Einfluß der Belastung ist. Für kam-
merbetonierte Verbundträger existieren in Euro-
code 4 Tabellenwerte [ENV 1994-1-2, Tab. 4.1 und
4.2] zur Einstufung in Feuerwiderstandsklassen, so
daß die in dieser Arbeit vorgestellte Brandbemes-
sung auf Verbundträger übertragen werden kann.
Die Widerstandsklasse R 90 läßt sich bei geringer

Ausnutzung (ηfi,t = 0,3) schon mit einem Profil der
Breite 150 mm erreichen.

Bild 5.22 Vorbemessung von Verbundträgern, Bode, Minas 1998
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6 Zusammenfassung

In der vorliegenden Arbeit wird ein einfaches Nä-
herungsverfahren zur Dimensionierung und Be-
messung von Verbundstützen entwickelt, daß die
Bemessung sowohl für den kalten (Grenzzustand
der Tragfähigket) als auch für den heißen Zustand
(Brandbemessung) ermöglicht. Grundlage ist dabei
die europäische Normung, speziell Eurocode 4.
Das Näherungsverfahren kann einerseits in der
Tragwerklehre für Architekten eingesetzt werden,
andererseits ermöglicht es dem Tragwerksplaner
in der Entwurfsphase eine realistische und
schnelle Dimensionierung von Verbundstützen.

In Kapitel 2 wird zunächst die Entwicklung der
Verbundstützen untersucht. Die heutigen Grundty-
pen von Verbundstützen, betongefüllte Hohlprofile,
einbetonierte Profile und kammerbetonierte Profile
waren prinzipiell seit den 30er Jahren des
20. Jahrhunderts bekannt. Damals nannte man sie
betongefüllte Rohrstützen, Eisenbetonstützen mit
Walzprofilbewehrung und Stahlstützen mit Beton-
kern. Eine Sonderstellung hatte die Emperger-
Stütze, benannt nach ihrem Erfinder Fritz von Em-
perger. Er erwarb im Jahre 1911 einen Patentan-
spruch auf „Hohle Gußeisenstütze mit einem
Mantel aus umschnürten Beton“ [Pat. 291068].
Dieser Stützentyp wurde später auch mit massi-
vem Gußeisenkern ausgeführt und kann als Vor-
läufer der heutigen Verbundstütze mit massivem
Stahlkern angesehen werden. Die Empergerstütze
wurde vor allem im Hochhausbau der 1930er Jah-
re in den Vereinigten Staaten eingesetzt. Während
in der ersten Hälfte des 20. Jahrhunderts For-
schungen über Verbundstützen sowohl aus dem
Bereich des Stahlbetonbaus als auch aus dem
Bereich des Stahlbaus berichtet wurden, haben
sich die Forschungsaktivitäten in der zweiten Jahr-
hunderthälfte immer mehr zum Stahlbau verlagert.
Daraus folgt die Erkenntnis, daß sich ein Nähe-
rungsverfahren zur Bemessung von Verbundstüt-
zen an der Bemessung von Stahlstützen und nicht
an der Bemessung von Stahlbetonstützen orientie-
ren sollte.

Kapitel 3 bietet eine Darstellung zur Entwicklung
der Bemessung von Verbundstützen. Es wird un-
tersucht, welche historischen Bemessungsansätze
für ein heutiges Näherungsverfahren geeignet
sind. Die Entwicklung, die [Dudeck 1976] aufge-
zeichnet hat, trifft für die Bemessung von Verbund-

stützen genau zu. Nach den empirischen Ansätzen
zu Beginn des 20. Jahrhunderts (Talbot, Burr,
Gessner) wurde die Forschung intensiviert und die
Bemessungsansätze verfeinert. Dabei muß die
ingeniöse Denkart Empergers hervorgehoben wer-
den, der bereits 1908 das „Additionsgesetz“ formu-
lierte und zu Beginn seiner Forschungen über
Stützen die Behauptung aufstellte, daß die Bruch-
last einer beliebigen Verbundstütze (auch Eisen-
beton) von den Festigkeiten und nicht von den
Elastizitätskoeffizienten ihrer Komponenten ab-
hängt. Dieses Additionsgesetz ist heute noch im
vereinfachten Verfahren nach Eurocode 4 zu fin-
den. Die ideelle Schlankheit von Verbundstützen
wurde zuerst in den Vorschriften für den Bau von
Starkstrom-Freileitungen [VDE 0210 1953] defi-
niert. Dies war der erste Bemessungsansatz, der
für die Knickberechnung die Steifigkeit des Stahl-
profils und des Betons heranzog. In den 60er Jah-
ren wurde verstärkt im englischsprachigen Raum
geforscht, die entwickelten Bemessungsansätze
sind auf dem Gipfel der Entwicklungskurve nach
Duddeck anzuordnen [Dudeck 1976, 325]. Der
Ansatz von Roik u. a. 1975 ist als Meilenstein zu
nennen, denn er war der erste, der die Bemessung
aller drei Typen von Verbundstützen einheitlich
ermöglichte. Die Querschnittstragfähigkeit berech-
nete Roik nach dem Additionsgesetz, die Knickbe-
rechnung wurde mit den Knickspannungslinien des
Stahlbaus durchgeführt. Dieser Ansatz bildet in
überarbeiteter Form die Grundlage des verein-
fachten Verfahrens nach Eurocode 4.

Kapitel 4 gibt Informationen für die Bemessung
von Verbundstützen für den Brandfall. Es werden
die amtlichen Auflagen, die daraus folgende erfor-
derliche Feuerwiderstandsdauer eines Bauteils, die
Einwirkungen im Brandfall und verschiedene Be-
messungsansätze vorgestellt. Für ein Näherungs-
verfahren eignet sich besonders die Bemessung
nach Tabellen des Eurocode 4. Die genaueren
Rechenverfahren sind allesamt zu kompliziert und
erfordern einen zu großen Rechenaufwand. Das
globale Brandschutzkonzept nach J. B. Schleich
führt zwar zu geringeren erforderlichen Feuerwi-
derständen der Bauteile, kann aber nicht für dieses
Näherungsverfahren verwendet werden, weil es
eine Gesamtbetrachtung des Bauwerks erfordert.

In Kapitel 5 werden Erkenntnisse aus der Ge-
schichte der Bemessung und aktuelle Forschungs-
ergebnisse in ein Näherungsverfahren zur Dimen-
sionierung und Bemessung von Verbundstützen
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auf der Grundlage der europäischen Normung
eingearbeitet. Das Näherungverfahren ermöglicht
die Bemessung für Normaltemperatur und für den
Brandfall. Die Bemessung richtet sich nach dem
vereinfachten Verfahren des Eurocode 4. Dort wird
die plastische Querschnittstragfähigkeit als Summe
der Teilflächen multipliziert mit ihren Festigkeiten
berechnet (Additionsgesetz). Im Näherungsverfah-
ren wird für alle drei Arten von Verbundstützen die
plastische Querschnittstragfähigkeit als Produkt
der Gesamtfläche A und einer ideellen Grenzspan-

nung σri berechnet. Hierbei erhält man das gleiche
Ergebnis wie nach Additionsgesetz. Die Näherung
betrifft nur die Knickberechnung; diese wird nicht
mit der bezogenen Schlankheit nach Eurocode 4,
sondern mit einer ideellen „geometrischen“
Schlankheit geführt. Hier werden für alle Typen von
Verbundstützen Hilfsmittel entwickelt, die das Be-
rechnen der ideellen Schlankheit mit dem Träg-
heitsradius des Stahlprofils ermöglichen. An dieser
Stelle fließen Erkenntnisse von Klöppel ein. Die
Bemessung für den Brandfall wird mit Tabellen
(Nachweisstufe 1) geführt. Es wird gezeigt, wie die
Bemessung für den Brandfall in die Gesamtbe-
messung integriert werden kann. Das Näherungs-
verfahren wird in Tabellenform aufbereitet zur Ver-
fügung gestellt und es werden Bemessungsbei-
spiele gegeben. Im Ausblick wird beschrieben, wie
das in dieser Arbeit entwickelte Näherungsverfah-
ren in folgenden Arbeiten auf die vereinfachte Be-
messung von Verbundträgern und Verbunddecken
übertragen werden kann.
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