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Vorwort

Der vorliegende, als Promotionsarbeit verfasste Bericht entstand im Rahmen des von mir
geleiteten Forschungsprojekts “Verformungsvermdgen von Massivbautragwerken”. Die
Zielsetzung dieses 1992 begonnen Projekts besteht darin, eine algemeine, auf
einwandfreien theoretischen Grundlagen beruhende und experimentell abgesicherte
Theorie des V erformungsvermogens von Massivbautragwerken zu entwickeln und damit
die heute Ublichen Bemessungsverfahren zu erganzen, die sich weitgehend auf die
statische Methode der Plastizitétstheorie stiitzen.

Herr Sigrist betrachtet diskontinuierliche Spannungsfelder fir Stahlbetontrager in
Verbindung mit relativ einfachen Stoffgesetzen fir den Beton, die Bewehrung und den
Verbund. Damit gelingt esihm, die wichtigsten Einfllsse auf das Verformungsvermogen
plastischer Gelenkbereiche zu diskutieren und en entsprechendes, fur die
Bemessungspraxis geeignetes Naherungsverfahren abzuleiten.

Die Arbeit liefert einerseits wichtige Hinweise fir die Konzeption, die konstruktive
Durchbildung und die Dimensionierung von Stahlbetontragern. Andererseits ergeben
sich aus der Kombination kontinuumsmechanischer und bruchmechanischer
Erwagungen wertvolle Ansatze fur weitere Forschungsarbeiten.

Das Forschungsprojekt “Verformungsvermdgen von Massivbautragwerken” wird
vom Schweizerischen Nationalfonds zur FOrderung der wissenschaftlichen Forschung
sowie von der Stiftung fuir wissenschaftliche, systematische Forschungen auf dem Gebiet
des Beton- und Eisenbetonbaus des Vereins Schweizerischer Zement-, Kalk- und Gips-
Fabrikanten finanziell unterstitzt. Daf ir méchte ich aufrichtig danken.

Zurich, im Juni 1995 Prof. Dr. Peter Marti
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1 Einleitung

1.1 Problemstellung

Die Bemessung von Stahlbetontragwerken umfasst das Festlegen der Betonabmessun-
gen und der Bewehrungsguerschnitte sowie die konstruktive Durchbildung. Dabei ist der
Nachweis zu erbringen, dass die an das Tragwerk gestellten Anforderungen beztglich
Tragsicherheit, Gebrauchstauglichkeit und Dauerhaftigkeit erfllt sind. Bei der Ldsung
dieser Aufgabe versucht der Ingenieur das Trag- und Verformungsverhalten des Systems
rechnerisch zu erfassen, wobel er Modelle verwendet, die es ermdglichen, das tatsachli-
che Verhaten des Tragwerks angemessen zu beschreiben. Das Ergebnis der Bemessung
und die Qualitét des Tragwerks hangt in hohem Mass von der Umsicht und Sorgfalt der
beteiligten Ingenieure ab, die in erster Linie darum bemiht sind, Wesentliches von
Unwesentlichem zu trennen, um dann die wichtigsten Einfllisse besonders eingehend zu
untersuchen. Etliche Entscheide werden alerdings nicht allein anhand der Berechnungen
gefdllt; die Technik der Bauausfuhrung, die Wirtschaftlichkeit und auch die Erfahrung
bestimmen oft Uber die schliesslich gewahlte Losung.

Bel der Bemessung und auch bei der Beurteilung bestehender Tragwerke kommt der
Frage der Tragsicherheit besondere Bedeutung zu. Es muss gewéhrleistet werden, dass
das Bauwerk fir die Benutzer keine Gefahrdung darstellt. Ein Versagen des Tragwerks
muss demzufol ge ausgeschlossen werden kénnen, oder aber, es muss sichergestellt sein,
dass ein Einsturz nicht unerwartet erfolgt. Dies zu beurteilen ist keine einfache Aufgabe,
da anhand von Rechenergebnissen Aussagen Uber das Tragwerksverhalten in Extremsi-
tuationen gemacht werden miissen, die in der Regel ausserhalb des direkt erschlossenen
Erfahrungsbereichs liegen.

Fir den rechnerischen Nachweis der Tragsicherheit haben sich die Methoden der Pla-
stizitétstheorie als taugliche, in vielen Fallen sogar al's einzig mégliche Grundlage erwie-
sen. Die berechneten Tragwidersténde kénnen allerdings nur dann aufgebaut werden,
wenn sich die hierzu erforderlichen Verformungen tatsachlich einstellen konnen, respek-
tive wenn alle Tragwerksteile Uber ein ausreichendes Verformungsvermogen verflgen.
Das Verformungsvermdgen beinhaltet die gesamten bis zum Bruch auftretenden Verfor-
mungen, im speziellen bezieht es sich aber auf digenigen Verformungsanteile, die
infolge von Plastifizierungen, insbesondere des Stahls, entstehen. In diesem engeren
Sinn beschreibt das Verformungsvermogen die Duktilitét des Tragsystems. Begrenzun-
gen des Verformungsvermdgens ergeben sich aufgrund der beschrénkten Verformbar-
keit der Materialien und als Folge von konstruktiven Mangeln (z.B. ungentigende Veran-
kerung der Bewehrung).

In der Praxis versucht man durch geeignete konstruktive Massnahmen ein ausrei chen-
des Verformungsvermdgen sicherzustellen, und man fihrt in der Regel fir den Versa
genszustand keinen Verformungsnachweis durch. Ein solches Vorgehen ist zwar meist
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unbedenklich, grundsétzlich aber unbefriedigend. Oft ergeben sich Unsicherheiten bei
der Beurteilung der Frage, ob sich ein der Bemessung oder der Nachrechnung zugrunde-
gelegter Gleichgewichtszustand tatséchlich einstellen kann, zumal man Uber keine geeig-
neten Hilfsmittel verflgt, dies zu Gberprufen.

Zum Verformungsvermdgen plastischer Gelenkbereiche wurden in den vergangenen
30 Jahren zahlreiche experimentelle und theoretische Arbeiten durchgefihrt [z.B.
ASCE-ACI (1965), Bachmann (1967), CEB (1993)]. Damit liegen wertvolle Ergebnisse
vor, die sich aber, aufgrund der Vielzahl der Einfllsse, denen das Verformungsverhalten
von Stahlbeton unterliegt, nach wie vor nicht verallgemeinern lassen. Obwohl verschie-
dentlich Anstrengungen unternommen wurden, das Verformungsvermogen, respektive
die Duktilitdt, rechnerisch zu erfassen, begnigte man sich letztendlich meist mit einer
qualitativen und pauschalen Beschreibung der wichtigsten Zusammenhange
[CEB (1978)]. Erst in neuerer Zeit, mit der Entwicklung nichtlinearer Berechnungsver-
fahren, ergab sich diesbeziiglich ein vertiefter Einblick. Konsistente, auf klaren physika-
lischen Grundlagen basierende Rechenmodelle wurden aber bisher keine entwickelt.

Verschiedene materialtechnologische Entwicklungen und solche, welche die Bau-
weise und die Bauverfahren betreffen, erfordern eine kontinuierliche Uberpriifung der
grundlegenden Annahmen in bezug auf das Verhalten von Stahlbeton. So haben sich bei-
spielsweise die duktilitétsrelevanten Eigenschaften tblicher Betonstéhle im Verlauf der
letzten Jahre stark verandert. Aber auch die Verwendung hochfesten Betons sowie die
Entwicklung neuer Verbundbauweisen fihren dazu, dass traditionelle Konstruktionsre-
geln neu bewertet werden muissen.

1.2 Zielsetzung und Ubersicht

Ziel der vorliegenden Untersuchungen ist es, einen Beitrag zum besseren Verstandnis
des Trag- und Verformungsverhaltens von Stahlbetontragwerken zu leisten. Zu diesem
Zweck werden die grundlegenden Aspekte des Verhaltens von Stahlbeton verhéltnis-
maéssig eingehend dargestellt. Darauf aufbauend werden einfache physikalische Modelle
entwickelt, die es ermdglichen sollen, die wesentlichsten Zusammenhange und Abhéan-
gigkeiten darzulegen und zu diskutieren. Der Bemessungspraxis sollen damit Hilfsmittel
zur Beurteilung des Verformungsvermogens von Stahlbetontragern zugénglich gemacht
und Folgerungen fur die Bemessung und konstruktive Durchbildung aufgezeigt werden.
Nicht zuletzt soll mit dieser Arbeit aber auch eine solide Grundlage fir zukiinftige For-
schungsarbeiten geschaffen werden.

Die Arbeit gliedert sich in zwei Telle. Die Ausfihrungen im ersten Teil (Kapitel 2)
beziehen sich auf das Verformungsverhaten von Stahl und Beton sowie auf das Zusam-
menwirken dieser beiden Materialien, wahrend im zweiten Teil (Kapitel 3) das Verfor-
mungsvermogen plastischer Gelenkbereiche von Stahlbetontrdgern behandelt wird.

Bei den hier gezeigten Untersuchungen beztiglich des Verhaltens von Beton stehen
die Verformungslokalisierung und die Materialentfestigung im Vordergrund. Die ent-
wickelten Modelle gestatten es, Bruchprozesse in geeigneter Weise zu berlicksichtigen;
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diese haben im Hinblick auf das Versagen von Tragwerken eine fundamentale Bedeu-
tung. Die Verformungen von Zuggliedern und Trégern unterliegen sehr stark den Ein-
flUssen aus dem Verformungsverhalten des Stahls und dem Verbundverhalten zwischen
Stahl und Beton. Die entsprechenden Grundlagen werden deshalb relativ eingehend dis-
kutiert, und eswird ein Modell zur rechnerischen Berticksichtigung der Verbundwirkung
vorgestellt. Die wichtigsten Ergebnisse dieser Vorabklérungen werden bei der Behand-
lung von Druckgliedern und Scheibenelementen verwendet; daraus ergeben sich zum
Teil neuartige Folgerungen fir die Anwendung der Plastizitéatstheorie in der Bemessung
von Stahlbeton.

Das Verformungsvermogen plastischer Gelenkbereiche von Stahlbetontragern wird
anhand eines allgemeinen Rechenmodells diskutiert. Hintergrund fur die Entwicklung
des Modells ist die Analyse des Spannungszustands des Tragwerks auf der Grundlage
von Spannungsfeldern. In einer Parameterstudie werden verschiedene Einfllsse unter-
sucht, und es wird aufgezeigt, wie sich eine Variation der Rechenannahmen auf die
Ergebnisse auswirkt. Die Resultate entsprechender Berechnungen werden den Ergebnis-
sen aus Grossversuchen gegeniibergestellt; hierin zeigen sich die Tauglichkeit des
Modells, aber auch dessen Anwendungsgrenzen. An verschiedenen Stellen ergeben sich
Folgerungen fur die konstruktive Durchbildung hoch beanspruchter Tragwerksbereiche
und fur die Wahl der Materialien. Die entsprechenden Hinweise sind, neben den Rechen-
ergebnissen, as gleichwertige Resultate zu betrachten; es soll dadurch zum Ausdruck
gerbracht werden, dass ein in jeder Hinsicht befriedigendes Tragwerksverhalten letztlich
nur durch gutes Entwerfen und konstruktives Durchbilden sichergestellt werden kann.

1.3 Abgrenzung

Im Rahmen dieser Arbeit werden in erster Linie schlaff bewehrte Tragwerke behandelt;
es sind dies Zug- und Druckglieder, Scheibenelemente und, besonders eingehend,
Durchlauftréager mit profilierten Querschnitten. Wo dies moglich ist, werden aber auch
Hinwelse auf vorgespannte Tragwerke gegeben. Die Ausfihrungen beziehen sich aus-
schliesslich auf Beanspruchungssituationen bei monotoner Steigerung der Lasten. Dyna-
mische und zyklische Einwirkungen werden nicht berticksichtigt. Es wird zudem davon
ausgegangen, dass die Gleichgewichtsbedingungen am unverformten System formuliert
werden konnen; Effekte 2. Ordnung werden somit vernachlassigt.

Die Berechnungen beziehen sich in der Regel auf angenommene mittlere Material-
kennwerte. Verschiedene der verwendeten Kenngrdssen basieren auf Versuchsergebnis-
sen, die im Rahmen dieser Arbeit ausgewertet und interpretiert wurden. Sie sind zum
Teil experimentell nur ungentigend abgesichert; in den Berechnungen wurden sie trotz-
dem benutzt, was es bei der Beurteilung der entsprechenden Rechenergebnisse zu beach-
ten gilt.



2 Grundlagen

2.1 Verhalten von Stahl und Beton

2.1.1 Stoffgesetze

Zur Beschreibung des mechanischen Verhatens von Materialien verwendet der Inge-
nieur Stoffgesetze, die durch Beziehungen zwischen Kraft- und Verformungsgrossen
dargestellt werden. Im allgemeinen ist es zweckmassig, von einer einachsigen Beanspru-
chung auszugehen und flir komplexere Beanspruchungssituationen entsprechende An-
passungen vorzunehmen.

@) (b) (©
F F F

[ Al

Bild 2.1: Last-Verformungs-Diagramme bei einachsiger Beanspruchung.

In Bild 2.1 sind verschiedene Last-V erformungs-Beziehungen dargestellt, wie sie aus
einachsigen Zug- oder Druckversuchen gewonnen werden kénnen. Die Diagramme zei-
gen sowohl monotone Vergrosserungen der Verformungen (ausgezogene Linien) as
auch Entlastungsvorgange (gestrichelte Linien). Bild 2.1(a) zeigt ein elastisches Stoffge-
setz; jeder beliebigen Kraft ist eineindeutig eine Verformung zugeordnet; die Verfor-
mungen sind vollstandig reversibel, und es wird keine Energie dissipiert. In den
Bildern 2.1(b) und (c) werden elastisch-plastische Stoffgesetze dargestellt; die Last-Ver-
formungs-Beziehungen sind nicht umkehrbar, und nach einer Entlastung aus den Punk-
ten A verbleiben bestimmte plastische Verformungen. Die fir den Verformungsprozess
aufgebrachte Energie wird nur teilweise zurlickgewonnen; die Ubrige Energiemenge
wird dissipiert (Flachen OAB).

Die in Bild 2.1(b) aufgetragene Last-Verformungs-Kurve charakterisiert ein entfesti-
gendes Materialverhalten. Nach dem Erreichen der maximal mdglichen Beanspruchung
nimmt das Tragvermdgen bei weiterer Verformungssteigerung kontinuierlich ab. Eine
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strenge Wegsteuerung ist fir die experimentelle Ermittlung eines solchen Kurvenver-
laufs Voraussetzung. Der entfestigende Ast des Diagramms beschreibt allerdings in der
Regel nicht das Materialverhalten, sondern vielmehr das Verhaten des Prifkorpers im
Zusammenwirken mit der Prufeinrichtung. Auf Besonderheiten eines solchen Verhaltens
wird in Kapitel 2.1.3 eingegangen.

Bild 2.1(c) zeigt ein Stoffgesetz mit Verfestigung in der plastischen Phase. Nach dem
Uberschreiten der initialen Proportionalitatsgrenze beginnt die Verfestigungsphase, in
der das Tragvermogen bei weiterer Verformungssteigerung stetig zunimmt. Wieviel der
fur den Verformungsprozess aufgebrachten Energie als elastisch gespeicherte Energie
erhalten bleibt, ist erst anhand einer Entlastung zu erkennen.

Bei der ingenieurméssigen ldealisierung des Stoffverhaltens ist es notwendig, dass
man die im Hinblick auf die jeweilige Anwendung hervorstechenden Merkmal e beriick-
sichtigt, untergeordnete Einfllsse jedoch vernachlassigt. Im Rahmen der Strukturanalyse
beschrénkt man sich deshalb auf méglichst einfache Beziehungen zwischen Kréften und
Verschiebungen und vernachlassigt normalerweise Einfliisse des Baustoffklimas oder
der Belastungsgeschichte. Es ist zudem im allgemeinen nicht erforderlich, die Kurven-
verlaufe mathematisch mdglichst genau zu beschreiben, da damit nur eine scheinbare
Genauigkeit erzielt wird und im Rahmen der Grenzbetrachtungen bezliglich Gebrauchs-
tauglichkeit und Tragsicherheit keine relevanten Zusatzinformationen gewonnen wer-
den. Sollen bel der Berechnung mdglichst wirklichkeitsnahe Stoffgesetze beriicksichtigt
werden, ist es hingegen wichtig, signifikante Steifigkeitsanderungen angemessen zu be-
ricksichtigen und die Gesetze so zu formulieren, dass sie Uber den materialinternen En-
ergiehaushalt eindeutig Auskunft geben. Solche Uberlegungen sind insbesondere bei
nichtlinearen Finite Elemente-Berechnungen von zentraler Bedeutung.

Drickt man die experimentell gewonnenen Zusammenhange zwischen Kréften und
Verformungen durch mittlere Spannungen und Verzerrungen aus, so entspricht dies der
ublichen kontinuumsmechanischen Betrachtungsweise. Der Bruchprozess beinhaltet je-
doch die Verformungslokalisierung und die Materiaentfestigung, so dass die kontinu-
umsmechanische Vorgehensweise in denjenigen Falen durch erweiterte Betrachtungen
zu erganzen ist, in denen diese Effekte das Verhalten dominieren.

2.1.2 Bewehrungsstahl

Bel der Bemessung im Stahlbetonbau geht man meist vereinfachend davon aus, dass der
Bewehrungsstahl nur Kréfte in Stab- oder Kabellangsrichtung aufnimmt und somit ein-
achsig beansprucht ist. Oft stellt man sich die Bewehrung zudem als Uber eine gewisse
Lange oder einen Bereich vertellt vor und berticksichtigt ihre Wirkung mit entsprechen-
den Linien- oder Flachenkraften, in der Richtung der Bewehrungsstébe.

In Bild 2.2 sind typische Last-Verformungs-Diagramme von Betonstdhlen aus ein-
achsigen Zugversuchen aufgetragen [Sigrist und Marti (1993)]. Der Verlauf der Kurvein
Bild 2.2(a) charakterisiert das Verhalten eines naturharten oder vergiiteten Stahles. Die-
ses lasst sich in vier sehr unterschiedliche Phasen unterteilen. Bei Belastungsbeginn ver-
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hélt sich der Stahl anndhernd linear elastisch, und das Kristallgitter des Stahls wird re-
versibel verformt.

Kraft [kN] Kraft [kN]

300
200

200

100
100

0 1 | 1 | 0 1 | 1 |
0 50 100 0 50 100

Verlangerung [mm] Verlangerung [mm]

Bild 2.2: Zugversuche an Betonstahl, freie Priflange = 750 mm; (a) verguteter Stahl;
(b) kaltverformter Stahl.

Nach dem Erreichen der sogenannten Fliesszugkraft F, folgt eine mehr oder weniger
ideal plastische Phase, wahrend der sich der Stahlstab unter konstanter Kraft weiter ver-
langert. Das Fliessen wird auf das Vorhandensein von Stérstellen in der Kristallstruktur
(Versetzungen) zuriickgefuhrt, die unter einer kritischen Beanspruchung zu lokalem Ab-
gleiten entlang der Kristallebenen und somit zu einer Verdnderung des Kristallgitters
fuhren. Der Zusammenhang des Gitters geht dabei nicht verloren, sondern es erfolgt eine
zunehmende Verfestigung des ganzen Kristalls. Der Fliessvorgang erfolgt nicht auf der
ganzen Stablange gleichzeitig, die Verformungen sind vielmehr in kleinen Stababschnit-
ten (Luders-Bénder) lokalisiert. Das Fliessen ist abgeschlossen, wenn sich die Liders-
Bander auf die ganze Stablange ausgebreitet haben und sich wieder eine gleichmassige
Verteilung der Verformungen eingestellt hat.

Die Verfestigungsphase kann wieder a's eigentliche Kontinuumseigenschaft betrach-
tet werden, da sich der gesamte Stab unter Kraftzunahme weliter verlangert. Die Verlan-
gerung erfolgt praktisch ohne Volumenreduktion, was eine Querkontraktion des Stabes,
also eine Reduktion der Querschnittsflache zur Folge hat. Dividiert man die maximal er-
reichte Kraft F, durch den Ausgangsquerschnitt des Prufstabes, so erhélt man die soge-
nannte technische Zugfestigkeit f;, die bis zu 50 % unterhalb der eigentlichen Zerreissfe-
stigkeit des Materials liegen kann.

Nach dem Erreichen der Hochstlast verhdlt sich der Stab entfestigend, was bedeutet,
dass sich die Verformungen im sogenannten Einschniirbereich an der schwéchsten Stelle
lokalisieren. Der Einschnirbereich erstreckt sich tber eine Lange, die ungefdhr zweimal
dem Stabdurchmesser entspricht, und die mittlere ortliche Dehnung erreicht beim Bruch
Werte von bis zu 50 %. Die Ubrigen Teile des Stabes werden entlastet und die dabei frei-
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gesetzte elastische Energie wird in der Bruchzone dissipiert. Ubersteigt die elastisch ge-
speicherte Energie das Dissipationsvermogen der Bruchzone, was bei Ublichen Prifkor-
perabmessungen ab einem gewissen Einschnirungsgrad immer der Fall ist, so entsteht
ein instabiler dynamischer Prozess, und der Stab wird schlagartig in zwei Teile getrennt.

In Bild 2.2(b) ist ein fur kaltverformten Stahl charakteristisches Last-Verformungs-
Diagramm aufgetragen. Durch Kaltverformung bei der Herstellung bis in den Verfesti-
gungsbereich entféllt eine eigentliche Fliessphase, und die Stéhle weisen einen stetigen
Ubergang von der elastischen in die plastisch verfestigende Phase auf. Die Fliesszug-
kraft, oder Fliessgrenze, wird ersatzeshaber Ublicherweise durch die 0.2 %-Dehngrenze
markiert, die Kraft also, bel der bei einer Entlastung 2 %o plastische Dehnung verbleiben
wurde. Die Verformungen sind bis zum Erreichen der Hochstlast gleichmassig Uber die
Stablange verteilt, und erst nach deren Uberschreiten erfolgt eine Verformungslokalisie-
rung im Einschniirbereich. Ahnliche Verformungseigenschaften charakterisieren auch
das Verhalten von warmebehandelten und von manchen verguteten Stahlen. Durch ge-
zielten Einsatz von Vergutung, Kaltverformung und Wéarmebehandlung konnen die Fe-
stigkeitseigenschaften von Stahlen erheblich verbessert werden. Die Duktilitdt des Mate-
rialswird dabel in der Regel jedoch vermindert.

Dehnungsverteilung

? F beim Erreichen der Hochstlast
DO Al
FIA, Ful Ay
o fyor fro &, = Fy/(EyA) e F E
I k N

I t = K€ =€

\AS, s fis s &
7 I _ _T gsresp. Al

F A fis< Ag - g

Bild 2.3: Last-Verformungs-Verhaten eines Stabes mit lokaler Stérungszone.

Die Duktilitét von Bewehrungsstében, die Eigenschaft also, bis zum Versagen durch
plastische Verformungen Energie zu dissipieren, wird in hohem Masse von den Verfesti-
gungseigenschaften des Stahles bestimmt. Allein die Tatsache, dass sich eine anfanglich
lokale Fliesszone schliesslich auf die ganze Stablange ausbreitet, setzt eine Materialver-
festigung voraus. In Bild 2.3 ist ein einfaches Modell fUr einen Stab mit einer lokalen
Stérungszone dargestellt. Als Stérungen kommen insbesondere ortliche Querschnitts-
schwéchungen und lokal verminderte Festigkeitseigenschaften in Frage. Die Bedingung
fUr ein homogenes Fliessen auf der ganzen Stablange kann mit den im Bild angegebenen
Bezeichnungen wie folgt ausgedrickt werden:
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. As yo
A O > A Uf yo respektive W > . (2.1ab)
(0]

Falls die Bedingung (2.1) erfillt ist, kann das Stoffgesetz im Sinne der Kontinuumsme-
chanik durch mittlere Verzerrungen ausgedriickt werden. Weist ein Material hingegen
grosse herstellungsbedingte oder materialspezifische Unregelméssigkeiten auf, so dass
die Verfestigung nicht ausreicht, um ein Ausbreiten der Fliesszone zu ermdglichen, ist
eine solche Formulierung nur noch fur das lokale Kontinuum mit der Abmessung | zu-
lassig. Das Verhalten des Stabes wird in diesem Fall von demjenigen der schwéchsten
Zone dominiert. Die kleinstmégliche Lange | der Stérungszone miisste dabei als Bau-
stoffkennwert experimentell ermittelt werden.

Dies bedeutet, dass fir ein Material mit ideal plastischem Verhalten, respektive fir
ein Material ohne Verfestigung (f; / f, = 1), das Verformungsvermégen des Stabes stark
reduziert wére, daim Sinne einer probabilistischen Betrachtung immer lokale Stérungs-
zonen vorhanden sind. Falls sich das Material bis zum Erreichen der Fliessgrenze linear
elastisch verhdlt, kann die Verlangerung des Stabes in Bild 2.3 beim Erreichen der
Hochstlast wie folgt berechnet werden:

F
Al, = |Smasu+(|—|$)DEO—E“lAO . (22)

Mit der als Kenngrosse zu betrachtenden Lénge | ergibt sich somit auch bei zunehmen-
der Stablénge keine Vergrosserung der moglichen plastischen Verformungsanteile. Da-
mit wird deutlich, dass die Materialverfestigung fir die Duktilitdt von zentraler
Bedeutung ist. Auf diesen Sachverhalt hat Muttoni (1990) bereits hingewiesen. Wie in
Kapitel 2.2.2 noch gezeigt werden wird, sind die V erfestigungsei genschaften des Stahls,
oft ausgedruickt durch das Verhatnis der Zugfestigkeit zur Fliessgrenze (f; / f), auch far
das Verformungsvermdgen des Verbundbaustoffs Stahlbeton wichtig.

Ubliche Bewehrungsstahle weisen in der Regel ausreichende Verfestigungseigen-
schaften auf, d.h. die Verformungen kdnnen bis zum Erreichen der Hochstlast als gleich-
maéssig Uber die Lange der Prifkorper verteilt angenommen und somit as mittlere Deh-
nungen ausgedruickt werden; den Wert beim Erreichen der Zugfestigkeit f; bezeichnet
man als Bruchdehnung €,,. Mit Hilfe der Beziehung

€, = €, +— (2.3)

kann die Bruchdehnung aus der Gleichmassdehnung &4 berechnet werden; die beiden
Kennwerte unterscheiden sich demzufolge um den elastischen Verformungsanteil.

In Bild2.4 sind typische Spannungs-Dehnungs-Kurven fir verschiedene Beweh-
rungsstéhle aufgetragen. Die im Bild angegebenen Materialkennwerte sind als Mittel-
werte aufzufassen, wie sie in Versuchen ermittelt werden kénnen. Einige der heute in
Europa verwendeten Stahlsorten weisen jedoch relativ stark abweichende Kennwerte
auf. Insbesondere bei den duktilitétsrelevanten Grossen (Verfestigung und Bruchdeh-
nung) werden die angegebenen Werte teilweise unterschritten. Diese Entwicklung in der
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Spannung [M Pa]
2000 . . . . . Kennwerte fir gebréauchliche Stahle:
Spannstahl 4 . Bgtonstahl:
Fliessgrenze f, =450 ... 550 MPa
1500 m Elastizitatsmodul E =200 GPa
| Bruchdehnung €,=30... 130 %o
Verfestigung fi/f,=1.05...1.30
1000 7 » Spannstahl (Litzen, Dréhte):
| kaverformt ] Fliessgrenze fy=1500 ... 1700 MPa
Elastizitatsmodul E =190/ 200 GPa
500 naturhart — Bruchdehnung €,=30... 50 %o
r Betonstahl | Verfestigung fi/f,=1.05...1.15
0 1 | 1 | 1
0 50 100 150
Dehnung [%o]

Bild 2.4: Spannungs-Dehnungs-Kurven fir verschiedene Stahlsorten.

Stahlherstellung hat dazu gefiihrt, dass heute die Duktilitdtseigenschaften der Stéhle in
den Bemessungsnormen, beispielsweise im Eurocode 2 (1992), festgelegt werden, wobel
zwischen Stéhlen normaler und hoher Duktilitét unterschieden wird. Bel denin Bild 2.4
angegebenen Kennwerten ist zudem zu beachten, dass der Elastizitétsmodul der Litzen
(7-dréhtige Litzen) keinen reinen Materialkennwert darstellt, da die Verlangerung auch
durch die Querkontraktion der gewickelten Drahtbiindel beeinflusst wird. Solche Effekte
spielen in der Seiltechnik immer eine Rolle.

Im Rahmen der Stahlbetontheorie ist es zweckmassig, die Stoffgesetze zu vereinfa-
chen und mit idealisierten Spannungs-Dehnungs-Beziehungen zu arbeiten. Der Grad der
Idealisierung kann je nach Fragestellung variieren, so dass die jewells relevanten Eigen-
schaften berticksichtigt werden. In Bild 2.5 sind solche Stoffgesetze dargestellt. Fir die
Berechnung von Tragwiderstdnden ist es sinnvoll, von einem starr-ideal plastischen
Fliessverhalten auszugehen (Bild 2.5(a)), wéhrend bel Verformungs- und Rissbildungs-
problemen die initiale Steifigkeit miteinbezogen werden muss (Bild 2.5(b)). Sollen hin-

@) (b) (©

o o o
f;
fy fy - fy
_ —,
L 1 <€y
A E €y A E
1 1
T e T e T e

Bild 2.5: Idedlisierte Stoffgesetze fir Bewehrungsstahl.
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gegen plastische Verformungen untersucht werden, ist es notwendig, auch die Verfesti-
gung zu berticksichtigen (Bild 2.5(c)). Fur die Modellbildung im Stahlbetonbau stellen
bilineare Stoffgesetze in der Regel ausreichende Naherungen dar.

Bel Druckbeanspruchung gelten fur Stahl dhnliche Spannungs-Dehnungs-Beziehun-
gen wie bel Zugbeanspruchung. Grundsétzlich kann etwa von analogen Materialkenn-
werten ausgegangen werden. Bei Bewehrungsstdben wird jedoch oft das Ausknicken
massgebend, und es kénnen keine Stauchungen bis in die Verfestigungsphase erreicht
werden. Geht man davon aus, dass der Stab zentrisch beansprucht ist und keine Eigens-
pannungen aufweist, kann das V erzwei gungsproblem als Eulerscher Grundfall behandelt
werden. Soll ein Stab erst in der Fliessphase ausknicken, muss die Bedingung

T[2 =

Oy = ————
16 (I, /0)

> f (2.4)

cr y

erflllt sein. Fur gebrauchliche Stahle mit E = 200 GPa und f, = 500 MPa findet man so-
mit eine Grenzschlankheit |/ von ungefdhr 16. Bel sehr kleinen Schlankheiten von
etwal, /0 < 2 ergeben sich auch in der Verfestigungsphase noch stabile Zustande.

2.1.3 Beton
Einachsige Zugbeanspruchung

Das Last-Verformungs-Verhalten von Beton soll zunéchst fir einachsige Spannungszu-
stdnde diskutiert werden. Das Verhalten von Beton unter Zugbeanspruchungen, respekti-
ve die Rissbildung in unbewehrtem Beton, war in den letzten Jahren weltweit
Gegenstand umfangreicher Forschungsarbeiten. Diese Entwicklung wurde durch Fort-
schritte in der Versuchstechnik ausgel6st; heute stehen sehr steife Prifmaschinen und
hochprézise Messeinrichtungen zur Verfigung. Die Entwicklung theoretischer Modelle
zur Beschreibung der Rissbildung wurde insbesondere durch den Einbezug der nichtli-
nearen Bruchmechanik ermoglicht. Als Erweiterung des Ublichen Zugfestigkeitskriteri-
ums beztglich des Auftretens von Rissen, geben solche Modelle Auskunft dartiber, ob
sich ein bestehender Riss weiter fortpflanzt und ob das Risswachstum stabil erfolgen
kann. Hintergrund derartiger Berechnungen ist der Vergleich der elastisch gespeicherten
Energie mit der Energiemenge, die beim Bruch (Reissen) vom Materia in der Prozess-
zone dissipiert werden kann (Bruchenergie).

In Zugversuchen an Betonzylindern kann beobachtet werden, dass nach dem Errei-
chen der Betonzugfestigkeit die Prifkorper nicht schlagartig in zwel Halften getrennt
werden, sondern dass bei einer gut kontrollierten Wegsteuerung ein entfestigendes Ver-
halten auftritt. Die Entfestigung ist begleitet von einer Verformungslokalisierung, wobel
sich bereits vorhandene Mikrorisse zwischen Zuschlagskdrnern und Zementmatrix in ei-
ner Stérungszone fortpflanzen, bis sich schliesslich ein einziger Trennriss gebildet hat.
Die Lokalisierung der Verformungen ist in diesem Fall besonders augenféllig, da sich
nahezu die gesamte V erléngerung des Prifkdrpers in einem Riss manifestiert.
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Ein einfaches physikalisches Modell fir die Beschreibung der Risshbildung geht auf
Hillerborg et a. (1976) zurtick. Beim sogenannten “Fictitious Crack Model” [Hillerborg
(1983)] geht man davon aus, dass die Verlangerung eines auf Zug beanspruchten Beton-
stabes durch das Verformungsverhalten des intakten Stabes und dasgenige der Risszone
beschrieben werden kann. In Bild 2.6 sind die Grundbeziehungen dieses Modells zusam-
mengestellt. Bis zum Erreichen der Zugfestigkeit verhdlt sich der Stab weitgehend ela-
stisch, und nur geringe Energiemengen werden plastisch dissipiert. Wird die Verfor-
mung weliter vergrossert, bildet sich an der schwéchsten Stelle des Stabes eine Risszone
der Langels.

| |+ Al |

|t |
- I | —
F F

Risszone
W Bereich ausserhalb
der Risszone G
F
WU
of Al of € of w

Bild 2.6: Verhaten eines auf Zug beanspruchten Betonstabes [Hillerborg (1983)].

Geht man von einer Risszone mit einer verschwindenden Anfangslange aus (I = 0),
so lokalisieren sich die Verformungen nach dem Erreichen der Zugfestigkeit ., im fikti-
ven Riss mit der Rissweite w, wéhrend sich die Bereiche ausserhalb der Risszone wieder
elastisch verkirzen. Die Verlangerung des Stabes betragt dann:

Al = ed+w. (2.5)

Da es sich beim entfestigenden Verhalten des Risses nicht um eine Kontinuumseigen-
schaft handelt, muss die Verformung des Risses als globale Verschiebung ausgedriickt
werden. Diein der Risszone bis zur vollstandigen Trennung dissipierte Energie kann an-
hand der Entfestigungskurve ermittelt werden und betrégt

WU
w® = A odw = AGe (2.6)

wobel A die Querschnittsfléche und Gg die (auf die Rissflache bezogene) spezifische
Bruchenergie bezeichnen.

Die spezifische Bruchenergie, respektive der Verlauf der Entfestigungskurve, kann
dabei a's eine von den Dimensionen des Betonkorpers unabhéngige Material kenngrésse

11
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betrachtet werden. Obwohl bel zunehmender Grésse der Prufkorper auch die Wahr-
scheinlichkeit zunimmt, dass tiefere Werte der Zugfestigkeit und der Bruchenergie das
V ersagen bestimmen, kann ein solcher Einfluss vereinfachend vernachlassigt werden, da
diese beiden Kennwerte ohnehin grossen Streuungen unterworfen sind. Die spezifische
Bruchenergie muss experimentell bestimmt werden, wobel sie in erster Linie von der
Betonfestigkeit und der Korngrossenverteilung der Zuschlage abhéngt [Hordijk (1992)].
Fur Betone normaler Festigkeit mit Grosstkorn von 16 bis 32 mm betragt sie etwa 80 bis
140 I,

Der Verlauf der globalen Spannungs-Verlangerungs-Kurve in Bild 2.6 hangt somit
fr einen bestimmten Beton mit gegebener Zugfestigkeit und Bruchenergie von der Lan-
ge des Prifstabes ab. Dieses Verhaten ist in Bild 2.7 fur ein vereinfachtes Stoffgesetz
dargestellt.

o
@) | | + Al | (b) f I < Icr Icr
R °‘ |
1>l
- I | ——
F J \ F
) L ;
fot (© O
fot
|E
1
€ut €
1 = Al

Bild 2.7: Einfluss der Prifkorperlange auf die Entfestigung des Betonstabes.

Mit der eingefuhrten Linearisierung des Stoffgesetzes kann die Risshildung mit zwei
Parametern, der Zugfestigkeit f,, und der Entfestigungscharakteristik D, beschrieben
werden. Anstelle von D kénnte auch die spezifische Bruchenergie Gg verwendet werden,
da diese beiden Grdssen im vorliegenden Fall Uber die Beziehung

G, = o 2.7
F~ 2D ( . )
miteinander verknipft sind. Unter Berlicksichtigung der kinematischen Relation (2.5)
fur Zustande nach dem Uberschreiten der Dehnung f.;/E, kann der in Bild 2.7(c) ange-
deutete Entfestigungsmodul des Stabes ermittelt werden:

c _ Emo __ -EO0f0
P DO+E 2[EMG:-I0f2

(2.8)
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Aus Bild 2.7 wie auch aus der Beziehung (2.8) kann ersehen werden, dass es sich
hierbei nicht mehr um eine Materialkenngrosse, sondern vielmehr um einen System-
kennwert handelt, wobel aufgrund der im Beispiel vorgenommenen Systemabgrenzung
die Lange des Stabes als einzige Systemcharakteristik auftritt. Flr eine kritische Stablan-
ge | wird der Nenner in Gleichung (2.8) zu Null und die Entfestigung erfolgt entlang
der in Bild 2.7(b) und (c) eingetragenen vertikaen Linien, d.h. ohne dass die Verformun-
gen weiter vergrossert werden konnen. Die kritische Stablénge betragt:

2[EG:  E

cr ~ _f—g—t__ D (2.9)

Das gleiche Resultat erhdt man auch durch Gleichsetzung der wéahrend des Belastungs-
vorgangs gespeicherten elastischen Energie

f2
We = AL DZ_EtE , (2.10)

mit der bei der Risshildung dissipierten Energie W(P) geméss Gleichung (2.6). Fir nor-
malen Beton mit E = 30 GPa, G = 100 Jm? und f = 3 bis 4 MPa ergeben sich somit
Werte fir |, von etwa 350 bis 650 mm. Prufkorper, die langer sind als I, speichern
demnach wahrend der Belastung mehr Energie als bel der Rissbildung dissipiert werden
kann; beim Erreichen der Zugfestigkeit erfolgt eine instabile Entfestigung (snap-back).
Ein solches Verhalten ist in Bild 2.7 durch gestrichelte Linien angedeutet.

Biegezugver such

Die Berticksichtigung des entfestigenden Rissverhaltens bei der Behandlung weiterer
Probleme, wo die Risshildung das Versagen bestimmt, bietet einige Schwierigkeiten.
Die Berechnungen muissen meist mittels numerischer Verfahren vorgenommen werden,
wobei in der Regel die Methode der Finiten Elemente verwendet wird. Zur Erlauterung
der Auswirkungen der Riss-Entfestigung auf das Last-Verformungs-Verhaten kann es
jedoch sinnvoll sein, analytische Naherungsldsungen zu erarbeiten. Fir den Biegezug-
versuch wird im folgenden eine solche Ldsung entwickelt.

Bild 2.8(a) zeigt einen Versuch, wie er zur Ermittlung der Biegezugfestigkeit tbli-
cherweise durchgefiihrt wird. Entsprechend den Diagrammen in Bild 2.7(a) wird davon
ausgegangen, dass sich der Beton linear elastisch verhédlt und dass die Entfestigung des
Risses ebenfalls mittels einer linearen Beziehung beschrieben werden kann.

Nach dem Erreichen einer Randspannung von f bildet sich unmittelbar unter der Last
F eine Risszone. In Anlehnung an die Balkentheorie kann angenommen werden, dass so-
wohl die Querschnitte oberhalb des vorerst fiktiven Risses, als auch, entsprechend dem
Vorschlag von Zhu (1991), die Rissufer eben bleiben. Daraus ergibt sich die entlang der
Risszone (ay) lineare Verteilung der Entfestigungs-Spannungen gemass Bild 2.8(c). Aus
den Gleichgewichtsbedingungen im Rissquerschnitt erhdt man:

_FO _ fyhn? as Ojne[]
M= —= = 5 [%Hzmﬁm—f—-m. (2.11)

ct
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Fuhrt man die Normierungen

M as Oint
m = - = — und = — 212 ab,c
f bthz/6’ | ™ ¢= (212ab,c)
ein, so kann die Beziehung (2.11) wie folgt ausgedriickt werden:
m=1+2n(. (2.13)

Die Krimmung im Rissquerschnitt kann mit dem oberhalb des fiktiven Risses angreifen-
den Moment

f o (b [h?
Mg = —— H1-n)(2+n{-n) (2.14)

ermittelt werden, und die Mitten-Durchbiegung & ergibt sich dann ndherungsweise am
Balken mit der reduzierten Querschnittshohe (h - ag) zu

M_.02 f. . O0202+nC -
5 = s _ fq0°H2+nc—n) | (2.15)
EbTh-ay?3 12[Eh[{1-n)2

respektive unter Berticksichtigung von (2.13) zu

f . O0203+m-2
5 =2 H n) . (2.16)
24EChQ1-n)?

Dabei wird vereinfachend angenommen, dass die zur Berechnung der Durchbiegung re-
levante Krimmung affin zur Momentenlinie verlauft und zu den Auflagern hin linear ab-
nimmt. Die Steifigkeit des Balkens wird damit etwas unterschétzt, was sich auf die
Rechenergebnisse aber nur wenig auswirkt. Die Rissweite am untern Balkenrand kannin

(©

OSJp
NL)MS M=Fl/4
h o = )
al” —Ns
" O

Bild 2.8: Biegezugversuch: (a) Versuchsaufbau und Abmessungen; (b) vereinfachte
Kinematik der Riss6ffnung; (c) Gleichgewicht im Rissquerschnitt.
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grober Naherung mit der in Bild 2.8(b) angedeuteten kinemati schen Beziehung bestimmt
werden:

— o _ fe0mMU2+nl-n)

Die Kinematik der Rissoffnung entspricht der Vorstellung, dass sich die Verformungen
des Balkens im Rissquerschnitt lokalisieren, was zumindest fir Zustdnde mit grossen
Risstiefen relativ gut zutrifft. Die Rissweite wird demnach mit Gleichung (2.17) Uber-
schétzt, wobei der dabei gemachte Fehler mit wachsender Risstiefe kleiner wird. Durch
Gleichsetzung von (2.17) mit der aus dem linearen Entfestigungsgesetz folgenden Bezie-
hung

Oinf — fct

fC
Wi = T = Bt [(Z—l) , (218)

findet man einen nur noch vom System und der bezogenen Risstiefe n abhéngigen Aus-
druck fur das Spannungsverhdltnis ; eingesetzt in (2.13) erhalt man schliesslich

{3-6n—2Bn +3n%+Bn?)

m=1+2 2.19
i 3-6n+3n2+Bn? (219)
Die Systemcharakteristik wird dabel durch den Quotienten
_-b0O _ f& O _ |
B = = _ZEGFEE_E (2.20)

ausgedriickt. Dieser Ausdruck beschreibt die Sprodigkeit des Systems, welche demzu-
folge von der Grosse des Balkens und von den Material- und Entfestigungsei genschaften
des Betons abhangig ist. Die Sprodigkeitszahl B beinhaltet das Verhatnis der zum Volu-
men des K orpers proportionalen elastisch gespeicherten Energie (~ f 4 013/ E) zu der bel
der vollstandigen Trennung dissipierten Bruchenergie (~Gg [2). Sie veranschaulicht,
dass mit zunehmender Balkenlange (Spannweite) auch die Sprodigkeit des Systems zu-
nimmt, da die kritische Stablange |, geméss Gleichung (2.9) fur einen gegebenen Beton
als Materialkennwert zu betrachten ist.

Mit den Beziehungen (2.16) und (2.19) lassen sich fUr Biegezugversuche mit gegebe-
nen Prifkorperabmessungen und Betoneigenschaften die Last-Durchbiegungs-Kurven
ermitteln. Die Resultate dreier solcher Berechnungen sind in Bild 2.9(b) dargestellt. Die
Abmessungen der Balken (Bild 2.9(a)) und die Zugfestigkeit ( fy = 3.5 MPa) wurden fir
alle Berechnungen gleich gewéhlt und nur die Sprodigkeitszahlen B und die Elastizitéts-
moduli E wurden variiert. Mit den verwendeten Rechenparametern B=1.0 und
E =28 GPa soll ein Mortel charakterisiert werden, wéahrend fur einen Beton normaler
Festigkeit die Werte B = 0.3 und E = 35 GPa angenommen wurden. Die Werte B = 0.01
und E = 30 GPa konnen etwa fur einen Stahlfaserbeton mit einem Fasergehalt von 1 %
gefunden werden. Im Diagramm 2.9(b) ist die Beanspruchung durch das normierte Mo-
ment m angegeben, da damit direkt das Verhaltnis der fiktiven Randspannung zur Zugfe-
stigkeit ausgedriickt wird. Daraus kann ersehen werden, dass die in einem Biegezugver-
such ermittelte fiktive Festigkeit wesentlich grosser ausféllt, as die aus einem direkten

15



Grundlagen

Zugversuch gewonnene Zugfestigkeit. Dartiberhinaus zeigt das Diagramm in Bild 2.9,
dass durch die Beeinflussung des Entfestigungsverhaltens des Betons die Verformungs-
eigenschaften des Systems erheblich verbessert werden konnen. Damit kann beispiels-
weise die Effizienz einer Faserbewehrung veranschaulicht werden.

Die Maximalwerte fir m, und somit die Biegezugfestigkeiten f,, konnen bestimmt
werden, indem die Ableitung der Beziehung (2.19) zu Null gesetzt wird, wofir man a-
lerdings keine geschlossene L 6sung findet. Fur vorgegebene Sprodigkeitszahlen B kon-
nen die Biegezugfestigkeiten jedoch auf numerischem Weg gefunden werden. Die Er-
gebnisse solcher Berechnungen sind in den Diagrammen in Bild 2.10 aufgetragen.

In Bild 2.10(a) ist das Verhdtnis der Biegezug- zur Zugfestigkeit (my,y) in Funktion
der Sprodigkeitszahl B, entsprechend der hier beschriebenen Naherungslésung darge-
stellt. Ebenfalls eingezeichnet sind die Ergebnisse von Finite Elemente-Berechnungen
[Hillerborg (1991)], bel denen eine bilineare Entfestigungscharakteristik beriicksichtigt
wurde. Zum Vergleich sind zudem einige Resultate von Versuchen eingetragen, tber die
Petersson (1981) berichtete. In Bild 2.10(b) sind wiederum die Ergebnisse der Néhe-
rungslésung denjenigen der Finite Elemente-Berechnung gegentibergestellt, diesmal al-
lerdings bezliglich der Balkenhthe h, wobei den Berechnungen ein Beton mit I, von
500 mm und eine Balkenschlankheit | / h von 4 zugrunde gelegt wurde. Aus den beiden
Diagrammen kann ersehen werden, dass mit der Naherungsldsung der Einfluss der Spro-
digkeit respektive der Balkengrosse qualitativ richtig erfasst, die Biegezugfestigkeit je-
doch etwas unterschétzt wird. Dennoch kann damit fir elne experimentell ermittelte Bie-
gezugfestigkeit ein Naherungswert fur die Zugfestigkeit des verwendeten Betons
gefunden werden. Dabei ist allerdings zu beachten, dass Streuungen der Materialeigen-
schaften, Querkrafteinflisse und Einflisse der Prifeinrichtung mit dem hier besproche-
nen Modell nicht erfasst werden.

@ F (b) m[]
§ .

s r______

~~ 775.5<H //// ~~‘§\\\\‘

27 -
/
200 mm I |

f4=35MPa m= 30
2[|fct|:b|:]’12 1

—— B=1.0; E=28 GPa
------------ B=0.3; E=35GPa

--- B=0.01E=30GPa g . ' :

0 0.5 1.0

o [mm]

Bild 2.9: Berechnete L ast-Durchbiegungs-Kurven fur Biegezugversuche an Prifkdrpern
mit unterschiedlichen Betonei genschaften.
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3 T T T T T T 2.0 T T T T T T
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Bild 2.10: Abhangigkeit der Biegezugfestigkeit von der Sprodigkeitszahl B (a) und von
der Balkenhthe h (b); Finite Elemente-Berechnungen geméass Hillerborg (1991); Ver-
suchsresultate von Petersson (1981).

Interessant sind auch die theoretischen Biegezugfestigkeiten, die sich fur die beiden
Extremwerte der Sprodigkeit ergeben. Fir eine Sprodigkeitszahl B =0, findet man
fop = 3fy, was der Losung fur ein Material mit unendlich grosser Druckfestigkeit und
unter Zugbeanspruchung starr-plastischem Verhalten entspricht. Andererseits ergibt sich
fr eine gegen unendlich strebende Sprodigkeitszahl das Resultat fyy, = f, was der linear
elastischen Ldsung entspricht. Fur reale Materialien mit entfestigendem Verhalten liegen
die Biegezugfestigkeiten zwischen diesen beiden Grenzen und kénnen auf der Grundla-
ge der hier entwickelten Naherungsl 6sung abgeschétzt werden.

Einachsige Druckbeanspruchung

Bei der experimentellen Untersuchung des Verformungsverhaltens von Beton unter ein-
achsiger Druckbeanspruchung kann ebenfalls eine Entfestigung beobachtet werden.
Auch in diesem Fall handelt es sich bei dem gemessenen Verhalten nicht um das eigent-
liche Materialverhalten, sondern um das Verhaten des Betonkorpers im Zusammenwir-
ken mit der Prifeinrichtung. Im Unterschied zum Verhalten im direkten Zugversuch
lokalisieren sich die Verformungen jedoch nicht in einem einzigen Querschnitt. Auchim
unbelasteten Beton sind wegen der unterschiedlichen Eigenschaften der Komponenten
bereits Mikrorisse zwischen den Zuschlagskérnern und der Zementmatrix vorhanden.
Bei zunehmender Druckbeanspruchung dringen diese Risse aufgrund der dabei auftre-
tenden Querzugspannungen in die Matrix vor und spalten so den Beton sukzessive paral-
lel zur Beanspruchungsrichtung auf. Der Beton wird schliesslich innerhalb der
Bruchzone in einzelne lasttragende Lamellen unterteilt, die nach dem Uberschreiten der
Druckfestigkeit abscheren und instabil werden und somit den Beton entfestigen. Dass
die Entfestigung nicht schlagartig erfolgt, ist den zwischen den Lamellen wirkenden
Verzahnungs- und Reibungskréften zuzuschreiben. Der Bruchprozess ist mit einer Zu-
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nahme der Querdehnungen verbunden, die ab einer Beanspruchung von ungeféhr 80 %
der Druckfestigkeit Uberproportional anwachsen. Dieser durch die Langsrisshildung be-
grindete Effekt fuhrt dazu, dass auch das Volumen der Bruchzone nach der anfanglichen
Reduktion wieder zunimmt und schliesslich sogar seine Ausgangsgrosse Uberschreitet.
Mit dieser Volumenzunahme (Anderung der inneren Tragstruktur) verliert die kontinu-
umsmechanische Beschreibung des M aterialverhaltens ihre Gultigkeit.

Ein einfaches Modell zur Beschreibung des Verhaltens von Beton unter Druckbean-
spruchung ist in Bild 2.11 dargestellt. Unter der Annahme, dass sich das Verformungs-
verhalten eines Betonzylinders durch ein eindimensionales Modell ausreichend erfassen
l&sst, kann ein Druckversuch durch die Serieschaltung gemass Bild 2.11(a) idealisiert
werden. Die Querdehnungen des Prifkdrpers werden in dieser Betrachtung vernachl&s-
sigt, und es wird angenommen, dass sich die Beanspruchungen des Betons fir beliebige
Verformungszustande durch mittlere Spannungen ausdrticken lassen. Die Nachgiebig-
keit der Prifmaschine wird durch die Feder mit der Konstanten c; berticksichtigt. Nach
dem Erreichen der Zylinderdruckfestigkeit bildet sich eine Bruchzone der Lange |, in
der sich die Verformungen lokalisieren. Die Bereiche ausserhalb dieser Zone werden
wieder entlastet. Anhand dieses Modells soll zunéchst auf der Grundlage einer Kontinu-
umsbetrachtung die Stabilitét der Entfestigung untersucht werden.

Ausgehend von dem durch den Punkt A gekennzeichneten Gleichgewichtszustand auf
dem abfallenden Ast der Last-Verformungs-Kurve in Bild 2.11(c) soll die Verformung
des Zylinders um den Betrag d(Al) weiter gesteigert werden. Diese zusétzliche Deforma-
tion hat einen Lastabfall do zur Folge und kann unter der Annahme, dass sich die Berei-
che ausserhalb der Bruchzone mit dem Elastizitéésmodul E wieder elastisch verlangern,
berechnet werden:

1. |
3(Al) = g ES+ETSS)+ACEbf%[50 . (2.21)
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Bild 2.11: Entfestigung eines auf Druck beanspruchten Betonzylinders.
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Da daraus insgesamt eine Verkirzung des Zylinders resultiert (8(Al) < 0) und der Last-
abfall betragsmassig einem Spannungszuwachs entspricht (8o > 0), muss fir den Klam-
merausdruck in (2.21) ein negativer Wert gefordert werden. Durch Umformung erhdlt
man die Bedingung:

| + EA, [T,

> |, > T E/E0 (2.22)
Ein zu dieser Beziehung analoger Ausdruck wurde von Bazant (1976) auf anderem Weg
hergeleitet. Die Ungleichung (2.22) kann als Stabilitatsbedingung fir die Entfestigung
interpretiert werden, da die Lange der Bruchzone somit auf Werte zu beschréanken ist,
welche diese Bedingung erfullen. Weist die Bruchzone eine kleinere Lénge auf, erfolgt
eine instabile Entfestigung. Wie Ottosen (1986) und Borre und Maier (1988) aufgrund
thermodynamischer Uberlegungen gezeigt haben, wiirde die Lange |, einer entfestigen-
den und als Kontinuum betrachteten Stérungszone jedoch spontan auf den durch (2.22)
gegebenen Wert abnehmen. Die Ungleichung kann deshalb fir ein Kontinuum nicht er-
fallt werden, und ein entfestigendes Verhalten ist im Rahmen einer solchen Idealisierung
ausgeschlossen. Diese Folgerung steht im Widerspruch zum experimentell gefundenen
Entfestigungs-V erhaten und zu den dabei beobachteten Abmessungen der Bruchzonen.
Wie bereits erwahnt, muss demnach die kontinuumsmechanische Betrachtungsweise fir
den Entfestigungsvorgang fallengelassen werden, und die Verformungen kénnen nicht
weiter durch mittlere Dehnungen, sondern miissen durch globale Verschiebungen ausge-
driickt werden.

Die Abmessungen der Bruchzone werden, aufgrund der geometrischen Vertréglich-
keit mit den ausserhalb liegenden Bereichen, in erster Linie durch die Geometrie des
Prufkdrpers bestimmt. Im Entfestigungsprozess spielt zudem die Grosse der Zuschlags-
korner eine wichtige Rolle, da tber diesen Parameter die Rissbildung und auch die Bil-
dung der eigentlichen Bruchflachen (Scherflachen) beeinflusst wird.

In der Literatur wird das Entfestigungsverhalten von auf Druck belastetem Beton nur
wenig behandelt, und insbesondere Uber experimentelle Ergebnisse wird kaum berichtet.
Aus diesem Grund wurden im Rahmen dieser Arbeit einige Tastversuche an Betonzylin-
dern durchgefihrt, mit der Zielsetzung, die grundlegenden Zusammenhéange bel der Ent-
festigung qualitativ zu untersuchen [Sigrist (1992)]. Eine zukinftige Aufgabe der For-
schung wird es sein, diesen Problemkreis vertieft anzugehen. Die wichtigsten Ergebnisse
dieser Vorversuche sind in Bild 2.12 zusammengefasst. Als Prifkorper dienten Betonzy-
linder mit einer Schlankheit von I/d =3 und mit Durchmessern von d = 60, 120 und
180 mm. Durch schrittweise Steigerung der V erformungen konnte fir verschiedene Ver-
zerrungszustande die Verteilung der L angsstauchungen und der Querdehnungen Uber die
Zylinderhohe gemessen werden. Dies erfolgte mittels Deformeter-Messungen an vier
vertikalen Reihen, die regelmassig Uber den Umfang verteilt angeordnet waren. Die Ba-
sisange betrug fur die vertikalen Messungen 50 mm, und fir die Messung der Querdeh-
nung entsprach sie jeweils dem Durchmesser der Zylinder. Geprift wurde ein Beton mit
einem Grosstkorn von 16 mm und einer mittleren Zylinderdruckfestigkeit f. von etwa
36 MPa.
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Bild 2.12: Tastversuche an Betonzylindern. (a) Qualitativer Verlauf der Last-Verfor-
mungs-Kurven; (b) gemessenes Entfestigungsverhalten; (c) Verteilung der gemessenen
Dehnungen Uber die Zylinderhthe.

Bild 2.12(c) zeigt die fur die verschiedenen Zylinderdurchmesser bei einer Entfesti-
gungsspannung von ungefahr 0.6 f, gemessenen Dehnungsverteilungen. Sowohl anhand
der Verteilung der Querdehnungen, als auch anhand derjenigen der Langsstauchungen
ist die Lokalisierung der Verformungen in der Bruchzone deutlich zu erkennen. Die Lan-
ge dieser Zone betragt etwa | = 2d und entspricht somit dem von Muttoni (1990) dafur
angegebenen Wert.

In Bild2.12(b) sind typische Verlaufe des entfestigenden Teils der Last-Verfor-
mungs-Kurven aufgetragen. Die nach dem Erreichen der Druckfestigkeit gemessenen
zusétzlichen Verkirzungen wurden dabei rechnerisch um die bel der Entfestigung auf-
tretenden elastischen Verlangerungen der ausserhalb der Bruchzone liegenden Bereiche
vergrossert. Die Lange dieser Bereichewurdezul - 1= | - 2d angenommen. Diese Vor-
gehensweise ist in Bild 2.12(a) veranschaulicht und basiert auf dem Modell der Serie-
schaltung geméss Bild 2.11. Die Nachgiebigkeit der Prufmaschine wurde vorgangig be-
reits berticksichtigt, so dass-Al in Bild 2.12(a) direkt die Verformung der Betonzylinder
bezeichnet. Anhand der Kurven kann die zur vollstandigen Zerstérung des Betongefliges
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erforderliche Bruchenergie abgeschétzt werden, wobel der wahrend der Entfestigung
dissipierte Anteil (G.z) dem Diagramm in Bild 2.12(b) entnommen werden kann. Be-
zieht man diesen Anteil der Bruchenergie auf das Volumen der Bruchzone, so findet
man Werte von etwa Us = G /1= 60 ... 120 kI¥mq. Vernachlassigt man die Einflisse
der Korngréssenverteilung der Zuschlage und der Betonfestigkeit auf die Bruchenergie,
was zumindest fur Konstruktions-Beton normaler Festigkeit zulassig erscheint, konnen
diese Werte als Kenngrdssen betrachtet und fir einen bestimmten Beton néherungsweise
als konstant vorausgesetzt werden [vgl. Bild 2.13(b)].

Biszum Erreichen der Druckfestigkeit folgt das Stoffgesetz des Betonsin guter Nahe-
rung der Parabelgleichung

_oc € [12 ..
— = 1-H+—=— =, far —<1. (2.23)
fC % ECO D

Zur modellhaften Beschreibung des Verhaltens kann der Entfestigungsvorgang vereinfa-
chend wiederum durch eine lineare Charakteristik angendhert werden. Beschrankt man
sich weiterhin auf eine einachsige Beschreibung des Problems, so kann anhand des Mo-
dells der Serieschaltung gemass Bild 2.11 das Verhalten fur beliebige Zylinderproportio-
nen hergeleitet werden. Mit der pro Volumenelement als konstant vorausgesetzten
Bruchenergie kann der Entfestigungsmodul E.p [Bild 2.13(c)] wie folgt angegeben wer-
den:

e - —Ef20
D" 2EW O —(1-1)f2— AL, (F2AE

(2.24)

Zur Bestimmung der Entfestigungscharakteristik bendétigt man somit die auf das Volu-
men der Bruchzone bezogene Bruchenergie U, sowie die Nachgiebigkeit der Prifma-
schine ¢. In Bild 2.13(b) sind die Resultate der Auswertung einiger Druckversuche
aufgetragen. Die Ermittlung der Bruchenergie erfolgte dabei entsprechend der in
Bild 2.13(a) angegebenen Definition. Fir den Entlastungsmodul des Systems findet man
den Ausdruck

EO

E(0) = ,
(I-1g) + ELk; DA,

(2.25)

wobei fur die Auswertung der Versuche der Entlastungsmodul des Betons, auf der
Grundlage der in FIP/CEB (1990) zusammengestellten Versuchsresultate, mit der Bezie-
hung E = 18 GPa + 400f. angenahert wurde. Eine gewisse Schwierigkeit bei der Aus-
wertung und Interpretation von Versuchen besteht darin, dassin der Regel weder die Art
der Steuerung, noch die Charakteristik der Prifmaschine dokumentiert werden. Sowohl
die Resultate der Versuche von Vonk (1993) als auch digjenigen von Tanigawaund Y a
mada (1981) basieren deshalb auf der Annahme von ¢; = 0.

Mit den Gleichungen (2.23) und (2.24) sowie der Annahme | = 2d kdnnen vollsténdi-
ge Spannungs-Dehnungs-Diagramme fur Beton unter Druckbeanspruchung berechnet
werden. Bild 2.13(c) zeigt den Einfluss der Prufkorperschlankheit auf das Entfestigungs-
verhalten, wobei den Berechnungen ein Beton mit U = 100 kJ/m? und f, = 30 MPa zu-
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grundegel egt wurde. Das Diagramm verdeutlicht einmal mehr die Tatsache, dass mit der
Entfestigung nicht das Materialverhalten sondern das Verhalten des Systems beschrie-
ben wird. Fir Zylinder mit | > 1, wobei

2E U
o = IS%L+T°FD—AC [, [E , (2.26)

0
c

erfolgt die Entfestigung instabil und kann somit nicht kontrolliert werden. Ein solcher
Fall ist im Diagramm mit einer gepunkteten Linie eingetragen.

In Bild 2.13(d) sind berechnete Spannungs-Dehnungs-Linien fur Prifkdrper mit einer
Schlankheit 1/d = 2 fur verschiedene Betonfestigkeiten dargestellt. Experimentell kann
mit zunehmender Festigkeit f, auch eine geringfligige Zunahme der Dehnung €., beim
Erreichen von f. festgestellt werden [FIP/CEB (1990)]. Dieser Sachverhalt wurde in den
Berechnungen mit der Beziehung €., = f./60 + 3/2 (in MPa und %o) néherungsweise be-
ricksichtigt. Die Spannungs-Dehnungs-Diagramme veranschaulichen die Auswirkung
der Annahme, dass die beim Bruch dissipierte Energie auch bei zunehmender Festigkeit

@ -0 [MPd]
-0 40 T T T T T T
- © Uge = 100 kIm? |
30 F ! &=0 ]
| 20t/ 2 .
1 I1d=¢
10 - W'Ew 16 .
0 1 | | L | L
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160 — T T 80 T T 1
() I ]
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Bild 2.13: Spannungs-Dehnungs-Diagramme fir Beton. (a) Qualitativer Verlauf der
Last-Verformungs-Kurven; (b) Versuchsresultate: [1] Vonk (1993), [2] Tanigawa,
Yamada (1981), [3] Sigrist (1992); (c) Einfluss der Prifkérperabmessungen fir Beton
mit f, = 30 MPg; (d) Einfluss der Betonfestigkeit fur |/d = 2.

22



Verhalten von Stahl und Beton

konstant bleibt; eine ausgeprégtere Entfestigung ist die Folge. Die mit zunehmender Be-
tonfestigkeit steiler verlaufende Entfestigung wurde auch von Wang, Shah und Naaman
(1978) beobachtet. In ihrer Arbeit versuchten sie die fir verschiedene Betonfestigkeiten
experimentell gefundenen Spannungs-Dehnungs-Linien analytisch mit Polynombriichen
zu approximieren. Die entsprechenden Beziehungen wurden jedoch unabhangig von den
Prufkdrperdimensionen formuliert und gelten somit nur fir die in den Versuchen ge-
wahlten Abmessungen |/d = 152 mm/76 mm. Das auf diese Art beschriebene Entfesti-
gungsverhalten stimmt jedoch qualitativ mit den hier fir |/d = 2 gezeigten Ergebnissen
gut Uberein.

Dreiachsige Druckbeanspruchung

Unter der Wirkung einer dreiachsigen Druckbeanspruchung verandert sich das Verfor-
mungs- und Bruchverhalten von Beton, und es ergeben sich sowohl hohere Festigkeiten
als auch grossere Stauchungen beim Erreichen der Hochstlast. In den Diagrammen in

(@

'03/ fc [']
8 T T T T T T T T
f.=17.8 MPa L5 f.=252MPa
L SCOZZ%O i L 800:2%0
117
1.12
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(b)
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Bild 2.14: Beton unter drelachsiger Druckbeanspruchung. (&) Normierte Spannungs-
Dehnungs-Kurven von Versuchen von Richart, Brandtzaeg und Brown (1928) an Zylin-
dern mit d =102 mm und | =203 mm; (b) Zusammenstellung von Versuchsresultaten
[aus Menne (1977)] und Vergleich mit Fliessbedingung.
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Bild 2.14(a) sind normierte Spannungs-Dehnungs-Kurven von Versuchen eingetragen,
die von Richart, Brandtzaeg und Brown (1928) an Betonzylindern mit einer Schlankheit
I/d =2 durchgefuihrt wurden. Es handelte sich dabei um eigentliche Triaxiaversuche
wie siein der Boden- und Felsmechanik Ublich sind, bei denen der Querdruck durch eine
hydraulische Ummantelung aufgebracht wird. Bel diesem Versuchstyp kann der achsiale
Druck oz unabhéngig vom Manteldruck o; = 0, variiert werden. Mit zunehmendem
Manteldruck verlaufen die Spannungs-Dehnungs-Linien immer schwéacher gekrimmt,
steigen steiler an und weisen beim Erreichen der dreiachsigen Druckfestigkeit f; ein
Mehrfaches der in einachsigen Druckversuchen gemessenen Festigkeits- und Stau-
chungswerte f, und €., auf. Fur nicht allzu grosse Querdriicke von etwa -0, < 2:f, nimmt
die dreiachsige Druckfestigkeit naherungsweise linear mit dem Manteldruck zu. Dieser
Sachverhalt ist in Bild 2.14(b) anhand der, einer Arbeit von Menne (1977) entnomme-
nen, Zusammenstellung von Versuchsresultaten veranschaulicht und kann mit der im
Bild eingetragenen, der Fliessbedingung von Coulomb-Mohr entsprechenden Bruchge-
raden beschrieben werden. Eine gute Ubereinstimmung mit den Versuchsresultaten fin-
det man fur die Beziehung

(0]
8 - 1421, (2.27)

die einem Coulomb-Material mit einem durch tan¢$ = 3/4 definierten Winkel der inneren
Reibung und einer Kohasion von f./4 entspricht. Eine ausfuhrliche Diskussion dieser
Zusammenhange findet man bei Marti (1980). Fir die Zunahme der mit dem Erreichen
der dreiachsigen Druckfestigkeit verbundenen Stauchung findet man anhand der Ver-
suchsresultate von Richart, Brandtzaeg und Brown (1928) ebenfalls eine lineare Abhan-
gigkeit von der Querdruckbeanspruchung. Der entsprechende Proportionalitatsfaktor ist
jedoch etwa finfmal grosser als der fur die Zunahme der Druckfestigkeit gefundene
Wert. Die Stauchung €. beim Erreichen der dreiachsigen Druckfestigkeit kann demzu-
folge mit der Beziehung

€3 _ 01 _ ez .0
= 1—5D4f— = 1+5D'f—_1D (2.28)
co Cc Cc
abgeschatzt werden.

Nach dem Erreichen der Druckfestigkeit erfolgt eine Entfestigung des Betons, die je-
doch im Vergleich zu einem einachsigen Druckversuch weniger steil verlauft, d.h., die
Prifkorper weisen mit steigendem Manteldruck ein deutlich duktileres Verhalten auf,
und die Spannungs-Dehnungs-Linien zeigen in zunehmendem Mass eine Art Fliesspla-
teau. Der eigentliche Bruch erfolgt bereits unter relativ geringen Querpressungen primar
als Gleitbruch entlang geneigter Scherflachen, und die Zerstérung der inneren Struktur
des Betons wird stark vermindert. Obwohl in den letzten Jahren speziell in der experi-
mentellen Forschung bedeutende Fortschritte gemacht wurden, |ésst sich das Verhalten
von Beton unter allgemeiner dreiachsiger Druckbeanspruchung zur Zeit noch nicht an-
hand anschaulicher Modelle darlegen. Wichtige Hinweise zu den Parametern, die dabei
zu berticksichtigen wéren findet man bel van Mier (1986).
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Ebener Spannungszustand

Daim Stahlbetonbau viele Tragelemente, oder zumindest Tragwerksbereiche, als ebene
Strukturen idealisiert werden kdnnen, muss dem Verhalten von Beton unter zweiachsiger
Beanspruchung besondere Beachtung geschenkt werden. In neuerer Zeit wurden deshalb
zahlreiche Untersuchungen zu diesem Thema durchgefihrt, wobei die Ermittlung der
Festigkeitswerte oft im Vordergrund stand. In Bild 2.15(a) sind Resultate entsprechender
Versuche von Kupfer (1973) zusammengestellt. Im Rahmen einer umfangreichen expe-
rimentellen Studie untersuchte er insgesamt 240 Betonscheiben mit Abmessungen von
200 mm-200 mm-50 mm, von denen im Diagramm jeweils die fUr eine bestimmte Bela-
stungskonfiguration und Betonfestigkeit gemittelten Resultate eingetragen sind. Eben-
falls eingetragen sind Resultate einiger Versuche von van Mier (1986), die insbesondere
einen Eindruck von den auch in den Versuchen von Kupfer (1973) festgestellten Streu-
ungen der Festigkeitswerte vermitteln. Anhand solcher Versuchsergebnisse lasst sich fir
eine bestimmte Betonqualitdt eine zugehorige Versagenskurve, respektive Fliessbedin-
gung, konstruieren.

Zugspannungen aus einer ausseren Beanspruchung werden durch die unter gleichzei-
tiger Wirkung einer Druckbeanspruchung auftretenden Querzugspannungen vergrossert.
Im Bereich zweiachsiger Druck/Zug-Beanspruchungen wird daher die Zugfestigkeit des
Betons geméss der in Bild 2.15(a) gezeigten Interaktion leicht vermindert. Wird diese
Grenze erreicht, findet eine Entfestigung statt und es bildet sich quer zur Richtung der
Zugbeanspruchung ein Trennriss, der die Scheibe in zwel Risskorper teilt. Da die Zugs-
pannungen aus der ausseren Last dann vollstandig abgebaut sind, kann die vorhandene
Druckbeanspruchung anndhernd bis zur einachsigen Druckfestigkeit weiter gesteigert
werden. Gewisse Reduktionen ergeben sich aus der Vorschadigung infolge des hier be-
schriebenen Belastungspfades.
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Bild 2.15: Beton unter zweiachsiger Beanspruchung. (a) Versuchsresultate von [1]
Kupfer (1973) und [2] van Mier (1986); (b) Idealisierte Fliessbedingung.
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Bel sehr geringen Zugbeanspruchungen, die nicht zu vorzeitigen Trennrissen fuhren,
ergeben sich wieder eigentliche Druckbriche, wobei die einachsige Druckfestigkeit
nicht mehr erreicht werden kann. Im Stahlbetonbau treten solche Beanspruchungssitua-
tionen Uberall dort auf, wo auf Druck beanspruchter Beton von einer Zugbewehrung ge-
quert wird. Aufgrund der Verbundwirkung zwischen Stahl und Beton werden dem Beton
zwischen den sich einstellenden Rissen Verformungen aufgezwungen. Dieser fur die Be-
urteilung des Tragwiderstands von Stegscheiben — respektive fur die Wahl der dabei in
der Berechnung zu berticksichtigenden effektiven Betondruckfestigkeit — wichtige Fall
wird in Kapitel 2.2.4 ndher behandelt.

Eine fur die analytische Behandlung ebener Probleme besonders geeignete Idedlisie-
rung stellt die in Bild 2.15(b) gezeigte Fliessbedingung von Coulomb-Mohr dar. Als
Bruchbedingung fir den ebenen Spannungszustand ergibt sich das Sechseck ABCDEF,
wobei diein den Versuchen festgestellte Festigkeitserhohung unter zweiachsiger Druck-
beanspruchung nicht berticksichtigt wird. Vernachl&ssigt man zudem die Betonzugfe-
stigkeit (fy = 0), degeneriert die Fliessfigur zum Quadrat OCDE. In der neueren Literatur
werden fur Beton Fliessbedingungen in allgemeineren Formulierungen vorgeschlagen,
die im Hinblick auf eine wirklichkeitsnahe Erfassung des Bruches und auf eine Anwen-
dung im Rahmen numerischer Berechnungsverfahren entwickelt wurden. Eine Ubersicht
Uber diese Entwicklungen findet man bei Chen und Han (1988). Fir die Bemessung von
Bauteilen aus Stahlbeton ist es in der Regel jedoch zweckméssig, von mdglichst einfa-
chen Annahmen auszugehen. Die hier gezeigte Fliessbedingung erfillt diese V orausset-
zung und liefert, wie dies beispielsweise in den Arbeiten von Mller (1978) und Marti
(1980) gezeigt wurde, die Grundlage, um Traglastberechnungen effizient und mit ausrei-
chender Genauigkeit durchfiihren zu kdnnen.
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2.2 Zusammenwir ken von Stahl und Beton

2.2.1 Verbund

Das Zusammenwirken einbetonierter Stahlstdbe mit dem sie umgebenden Beton be-
stimmt das Verhalten des Verbundbaustoffs Stahlbeton in verschiedener Hinsicht. Die
Eigenschaften des Verbundes steuern die Rissbildung sowie die sich ergebenden Riss-
weiten, und sie sind, falls auf eine spezielle Formgebung der Bewehrungsstébe verzich-
tet wird, verantwortlich fur die Verankerung der Zugkréafte der Bewehrung im Beton.
Uber das Rissverhalten werden auch die globalen Verformungen von den Verbundeigen-
schaften beeinflusst, so dass sich dieim Bruchzustand einstellenden Grenzverformungen
nur unter deren Berticksichtigung zuverlassig beurteilen lassen. Fehlt ein kontinuierli-
cher Verbund zwischen Stahl und Beton, wie beispielsweise bei einer V orspannung ohne
Verbund, missen die Krafte dem Beton mittels spezieller Endverankerungen tbertragen
werden. In jedem Fall stellt jedoch die einwandfreie Kraftlibertragung zwischen Stahl
und Beton die unabdingbare Grundlage fur die Stahlbetonbauweise dar.

Der Verbund beruht auf der Verzahnung der rauhen und durch Rippen profilierten
Staboberflache mit dem Beton. Seine Qualitét hangt in erster Linie von der Beschaffen-
heit der Verzahnungsflache sowie vom Verformungsverhalten und der Scherfestigkeit
des Betonmortelsin der Grenzschicht nahe der Staboberflache ab. Die im einzelnen recht
komplizierte Kraftbertragung zwischen Stahl und Beton wird vereinfachend durch eine
am differentiellen Stabelement wirkende nominelle Verbundspannung T, ausgedruckt.
Zur Beschreibung der Verbundcharakteristik dient die Beziehung zwischen der mittleren
Ortlichen Verbundspannung T, und der zugehtrigen Relativverschiebung & (Schlupf),
wie sie an Verbundelementkdrpern mit kurzen Einbettungslangen experimentell ermit-
telt werden kann. Rehm (1961) bezeichnete die 1,-0-Beziehung a's “ Grundgesetz des
Verbundes’ und zeigte, dass dieses als fiktives Stoffgesetz betrachtet und zur Lésung
von Verbundproblemen herangezogen werden kann.

Bei einem Ausziehversuch wird ein mit einer bestimmten Verbundlange I, einbeto-
nierter Bewehrungsstab aus dem Prifkorper herausgezogen, wobei die Verschiebung des

@) F@—y (b) Ly (©
Thmax
e}
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Bild 2.16: (a) Prufkorper fur Ausziehversuch; (b) Verlauf der Verbundspannung im Ver-
bundbereich; (c) qualitativer Verlauf der Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung.

27



Grundlagen

Stabes gegentiber dem Beton am herausstehenden freien Ende gemessen wird. Grosse
und Form der Prifkorper sowie Lage und Lange der Verbundstrecke haben dabei einen
wesentlichen Einfluss auf die Versuchsergebnisse. Zur Standardprifung der Verbundei-
genschaften von geripptem Betonstahl wird heute der in Bild 2.16(a) gezeigte Versuchs-
typ verwendet. Da es schwierig und aufwendig ist, den Verlauf der Verbundspannungen
Uber die Verbundldnge zu messen, werden als Ergebnisse meist die Mittelwerte

F
0 Ondy,

T, = (2.29)
angegeben (Bild 2.16(b) und (c)). Als Verbundfestigkeit bezeichnet man den mittleren
Maximalwert T,y der bei Ublichen Betonstéhlen bei Schlupfwerten o von etwa 0.5 bis
1 mm erreicht wird. Durch das Einlegen einer Querbewehrung, respektive die Umschni-
rung des gezogenen Bewehrungsstabes, kann sowohl die Verbundfestigkeit Ty &S
auch der Schlupf beim Erreichen von Ty, erhoht werden [Eligehausen et al. (1983)].
Zur Charakterisierung der Verbundgite werden oft die bei Schlupfwerten von 0.01, 0.1
oder 1.0 mm gemessenen V erbundspannungen angegeben. Fur die Risshildung unter Ge-
brauchslasten kann beispielsweise die Verbundspannung Ty, 1) bel einem Schlupfwert
von 0 = 0.1 mm als kennzeichnend betrachtet werden. Eine Zusammenstellung der ver-
schiedenen baustoffspezifischen und geometrischen Einflisse auf das Verbundverhalten
findet man bel Russwurm (1993).

Da das Verbundverhalten nach dem Uberschreiten der anfanglich vorhandenen Haf-
tung im wesentlichen durch die Verzahnung der Stahlrippen mit den dazwischenliegen-
den Betonkonsolen geprégt ist, kommen der Form der Rippen sowie der Rippenteilung
besondere Bedeutung zu. Als Kenngrésse fur die Verzahnung schlug Rehm (1961) die
bezogene Rippenfléche fg vor, die das Verhdtnis der Rippenaufstandsflache zur Mantel-
flache der zwischen zwei Rippen eingel assenen Betonkonsole angibt. Fir eineidealisier-
te kreisringférmige Rippe geméss Bild 2.17(a) ergibt sich

_ na(d +a)

fr = (0 + 2a) (2.30)

Fir sichelférmige oder schrég verlaufende Rippen missen die Projektionen der Rippen-
flachen eingesetzt werden. Bild 2.17(b) zeigt qualitativ den Einfluss der bezogenen Rip-
penflache auf die Verbundspannung Ty.1)- Anhand von Versuchen kann festgestellt

@ Tho.) (b) Tomax (c)
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Bild 2.17: Verbundverhalten gerippter Stabe. (a) Rippengeometrie; Einfluss der bezoge-

nen Rippenflache (b) und der Betonlberdeckung der Bewehrung (c) auf die Kennwerte
der Verbundspannung.
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werden, dass im Bereich kleiner SchllUpfe eine Erhdhung von fg eine nahezu lineare Zu-
nahme der Verbundspannung bewirkt. Dabei ist alerdings zu beachten, dass dieser Zu-
sammenhang nur dann gilt, wenn die Rippen schmal und nicht zu niedrig ausgebildet
sind. Bel Ublichen Betonstéhlen liegen die Werte der bezogenen Rippenfl&chen etwa
zwischen fg = 0.05 und 0.1.

Die Ubertragung der Verbundkrafte vom Stahl auf den Beton bewirkt einen raumli-
chen Beanspruchungszustand in der néheren Umgebung des Bewehrungsstabes, der ins-
besondere Ringzugspannungen im Beton beinhaltet. Diese sind um so grosser, je hdher
die pro Langeneinheit eingeleiteten Stabkrafte sind, und sie fihren schliesslich zur Bil-
dung von Rissen entlang der Bewehrungsstébe. Bei Bewehrungsstaben, die nahe der Be-
tonoberfléche liegen, treten, im Vergleich zu innen liegenden Stében, Langsrisse bei
kleineren Verbundspannungen auf, da die geringe Betontiberdeckung eine Ausbreitung
des Betonzugrings und Querdehnungsbehinderung nur beschrankt ermdglicht. Der Ein-
fluss der auf den Stabdurchmesser bezogenen Betonlberdeckung auf die Verbundfestig-
keitistin Bild 2.17(c) qualitativ dargestellt. Dieser Einfluss spielt vor allem fir das Riss-
verhalten von Bauteilen mit geringer Betoniberdeckung der Bewehrung (d. <[] eine
wichtige Rolle.

In Versuchen kann beobachtet werden, dass die Lage der Bewehrungsstdbe beim Be-
tonieren das Verbundverhalten ebenfalls beeinflusst. Deutliche Unterschiede bezuiglich
der Verbundsteifigkeit und der Verbundfestigkeit ergeben sich abhéngig davon, ob die
Stabe beim Betonieren waagrecht liegen und wie hoch sie tiber dem Schalungsboden lie-
gen, oder ob sie senkrecht stehen. Durch das Absetzen des Frischbetons beim Aushérten
entstehen unterhalb der liegenden Stabe Hohlrdume, welche die Qualitéat des Verbundes
im Vergleich zu stehenden Stdben vermindern. Zudem weist in der Schalung unten lie-
gender Beton in der Regel eine etwas hohere Festigkeit und eine geringere Porositét auf.

Der ansteigende Ast der Verbundcharakteristik gemass Bild 2.16(c) ist fir Beanspru-
chungszusténde unter Gebrauchslasten von besonderer Bedeutung. Noakowski (1988)
schlug fur diesen Teil der 1,-0-Beziehung den Ansatz

T, = K, N [f2/3 (in mm und MPa) (2.31)

vor, wobei K, und N als von der Materialbeschaffenheit und von der Lage der Beweh-
rungsstébe abhangige Konstanten zu betrachten sind. Fir Beanspruchungen bis zur
Fliessgrenze der Bewehrung liegen entsprechende mittlere Werte etwa bei K, = 0.8 und
N = 0.15. Der Einfluss der Betonfestigkeit geht somit tber die Grosse f2/3 direkt in die
V erbundbeziehung ein. Dies widerspiegelt die Tatsache, dass die Qualitét des Verbundes
im wesentlichen durch die Verformungseigenschaften und die Scherfestigkeit des Be-
tons in den Zonen nahe der Staboberfl&che bestimmt wird.

Anhand von Versuchen an Zugstaben zeigte Goto (1971), dass sich beim Aufbau des
Verbundwiderstands zwischen den Hauptrissen innere sekundére Risse bilden, welche
die Steifigkeit des Verbundes bei steigender Beanspruchung beeinflussen. Bei den
Hauptrissen wird der rissnahe Beton schliesslich herausgebrochen, wodurch die Ver-
bundwirkung auf einer kurzen Strecke gestort wird. Dieser Mechanismusist in Bild 2.18
schematisch dargestellt. Beidseits eines Risses, auf einer Strecke von etwa 1 bis 2:[]
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entstehen somit Zonen, in denen der Verbund sukzessive zerstort wird. Tatséchlichist die
Tiefe dieser Storungszonen jedoch von der Betonqualitét, vom Bewehrungsgehalt und
vom Beanspruchungsniveau abhangig.

ungerissene Zone

Zone mit inneren
Rissen
Bewehrungsstab
mit Querrippen

Bewehrungsstab

Riss innerer Riss

Bild 2.18: Schematische Darstellung der Verformungen des Betons im Bereich des
Bewehrungsstabes nach der Bildung von inneren Rissen [aus Goto (1971)].

Bel oberflachennahen Stében mit in der Praxis ublichen Betonuberdeckungen wird
mit der Bildung von Langsrissen im algemeinen die Verbundfestigkeit erreicht. Bel
weiterer Steigerung der Verformungen fallt die Verbundspannung mit wachsendem
Schlupf kontinuierlich ab. Dabei werden die zwischen den Rippen liegenden Betonkon-
solen langs der Stabe abgeschert. Die Kraftlbertragung erfolgt zunehmend durch Rei-
bung zwischen den abgescherten Konsolen und dem umliegenden Beton.

In einer umfangreichen Studie untersuchten Shimaet al. (1987) das Verbundverhalten
von geripptem Betonstahl. Im Unterschied zu konventionellen V erbunduntersuchungen,
die auf der Grundlage von Ausziehversuchen mit kurzen Verbundldngen durchgefiihrt
werden, wahlten sie grosse Versuchskorper und Einbettungslangen, so dass es mdglich
war, den Stahl bis tber die Fliessgrenze hinaus zu beanspruchen und das Verbundverhal -
ten auch in der plastischen Phase zu beobachten (Bild 2.22). Aufgrund der Versuchser-
gebnisse stellten sie eine Beeinflussung der Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung
durch den Dehnungszustand der Bewehrung fest und entwickelten zur Beschreibung die-
ser Abhangigkeit eine analytische Beziehung, die sie mit Hilfe vergleichender Berech-
nungen an den Versuchsresultaten kalibrierten. Damit gelang es, die in den Versuchen
beobachtete Veranderung des Verbundverhaltens nach dem Uberschreiten der Fliess-
grenze des Stahls auch rechnerisch zu erfassen. Diese ausserte sich insbesondere durch
eine deutliche Abnahme der Uibertragenen Verbundspannungen nach dem Uberschreiten
der Fliessgrenze.

Anhand von Versuchen an durch eine Fuge in zwei Haften getrennten Ausziehkor-
pern (Bild 2.21(a)) fand Engstrom (1992) ebenfalls, dass das Fliessen der Bewehrung ei-
nen massgeblichen Einfluss auf das Verbundverhalten hat. Entsprechende Vergleichs-
rechnungen zeigten, dass auch eine vollstéandige Zerstorung des Verbundes in den
fugennahen Zonen (Bild 2.18) nicht ausreicht, um die experimentell festgestellte zusétz-
liche Fugendffnung nach dem Fliessbeginn zu erreichen. In der plastischen Phase neh-
men sowohl die axiale Dehnung als auch die Querkontraktion des Bewehrungsstahls
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stark zu, und die Verzahnungswirkung zwischen den Stahlrippen und dem Beton wird
vermindert. Die daraus resultierende Veranderung des Verbundverhaltens muss bel der
Untersuchung des plastischen Verformungsvermogens von Stahlbetonbauteilen ange-
messen berticksichtigt werden.

Fir die rechnerische Behandlung von Stahlbetontréagern erscheint es sinnvoll, mit
stark vereinfachten Verbundspannungs-Schlupf-Beziehungen zu arbeiten, dain der Re-
gel beliebige Beanspruchungen und Querschnittsgeometrien sowie mehrlagige Beweh-
rungen zu berlicksichtigen sind. Die gewéhlte Idealisierung muss jedoch auf digjenige
des Stoffgesetzes fur den Bewehrungsstahl abgestimmt und derart beschaffen sein, dass
einerseits die hauptsachlichen EinflUsse berticksichtigt und andererseits die Verformun-
gen des Bauteils zuverldssig vorausgesagt werden kénnen. Ein Vorschlag fir eine solche

@)

Tod

Th1

lpb-X dx
g
dog! \FW Bild 2.19: Ausziehversuch mit grosser Einbettungs-
Os

I, - X lange. (a) Prinzipskizze, Verlauf der Verbund- und
Stahlspannungen resp. Stahldehnungen entlang des
\(8 Stabes; (b) Stoffgesetz fir Bewehrungsstahl; (c) Ver-
;:“X einfachte V erbundspannungs-Schlupf-Beziehung.

Naherung ist in Bild 2.19 dargestellt. Das Stoffgesetz fir den Bewehrungsstahl ent-
spricht der in Bild 2.5(c) behandelten bilinearen Idealisierung. Das Verbundspannungs-
Schlupf-Verhalten kann durch die in Bild 2.19(c) gezeigte zweistufige, starr-plastische
Beziehung angenahert werden. Die verminderte Verbundwirkung in den rissnahen Zo-
nen und die Abnahme der Ubertragenen Verbundspannungen infolge des Fliessens der
Bewehrung werden dabei durch die auf einem tieferen Niveau verlaufende Verbund-
spannung Ty, berticksichtigt. Der Schlupfwert ,, bei dem diese Reduktion erfolgt, wird
durch das Erreichen der Fliessgrenze des Bewehrungsstahls festgel egt,

5, = 3(o=f,) . (2.32)

Obwohl mit dieser Idealisierung die tatséchlichen Zusammenhange sehr stark verein-
facht werden, gelingt es durch eine geeignete Wahl von 1y,; und 1,,,, das Verformungs-
verhalten von in Verbund liegenden Bewehrungsstében fir Beanspruchungen oberhalb
der Risslast mit ausreichender Genauigkeit zu beschreiben.
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Betrachtet man ein Stabelement der Lange dx gemass Bild 2.19(a), so gilt fur beliebi-
ge Stoff- und Verbundgesetze aus Gleichgewichtsgrinden

dog 4

I - BT (2.33)
da die Anderung der Stahlzugkraft doge0%m/4 der mittleren ortlichen Verbundkraft
Tp(9)-[ -dx entsprechen muss. Ferner gilt die kinematische Beziehung

do
T = B0 (2.34)
die besagt, dass die Anderung des Schlupfs d, unter der Annahme, dass die Querschnit-
te eben bleiben, der Differenz der Verformungen des Stahls und des Betons (g5- €.)-dx
entspricht. Die Verformungen des Betons konnen, da sie speziell in dem hier interessie-
renden Bereich grosser Stahldehnungen verschwindend klein ausfallen, vernachléssigt
werden. Gleichung (2.34) vereinfacht sich dann zu

do

W = SS(X) . (235)
Setzt man bis zum Erreichen der Fliessgrenze linear elastisches Verhalten der Beweh-
rung voraus, so liefert die Verkniipfung von (2.33) und (2.35) die Beziehung

25 _ 1 4
i ESDﬁ [, (3) . (2.36)

Dabel handelt es sich um eine nichtlineare Differentialgleichung zweiter Ordnung, die
sich alerdings nur fur spezielle Funktionen t,(d) analytisch integrieren l&sst. Fur einen
zu Gleichung (2.31) analogen Ausdruck hat Krips (1984) die Losung der Differential-
gleichung und daraus abgel eitete Beziehungen zusammengestellt.

Fur die hier behandelten Problemkreise ist zun&chst das Erreichen der Fliessgrenze
des Bewehrungsstahls von besonderem Interesse. Setzt man die Gultigkeit der T1,-6-
Beziehung (2.31) fur den gesamten Schlupfbereich vor dem Erreichen der Fliessgrenze
voraus, so findet man fir den betrachteten Fall eines Ausziehversuchs mit grosser Ein-
bettungslange gemass Bild 2.19(a) die Verankerungslange des Stabes

1

EN N
= 2 fltN S D pa-mg T (2.37)
1-Ng 8 K, [Of23 0

innerhalb der die Stahlspannung von Oy, auf 0 abgebaut wird. Damit kann die mittlere
auf der Verankerungsstrecke wirkende Verbundspannung 1, berechnet werden. Mit der
Gleichgewichtsbeziehung

2 —
DDT” = 1, om0, (2.38)

osmax

und unter Berlicksichtigung von Og,, = f, findet man
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1 N
2 +N
— __ _(1=-Ng8Ky _osttN Ay
T, = Ty = et B [f Y 1] . (2.39)
s = 1 = SEE o] gt o

Die mittlere Verbundspannung hangt demnach von den Konstanten der Verbundcharak-
teristik (Kp, N), der Festigkeit des Betons ( f,,), den Kennwerten des Bewehrungsstahl ( f,,
E,) sowie vom Stabdurchmesser ([1) ab.

Ist die Verbundcharakteristik bekannt, kann Gleichung (2.39) fur verschiedene Be-
ton- und Stahlqualitéten ausgewertet werden. Das Resultat einer solchen Berechnung ist
in Bild 2.20 dargestellt. Die Verbundcharakteristik wurde dabel mit den Konstanten

Ty /T23 [MPaY?)
0.7 . .

0.5
............... fo = 20 MPa
fC: 30 MPa
0.3 . I . -—--- fc=40 MPa

0 50 100
f,2.0/Es [N/mm]

Bild 2.20: Berechnung der mittleren Verbundspannung t,,; gemass Gleichung (2.39) fur
Ausziehversuche mit grosser Einbettungsiange.

K, = 0.8 und N = 0.15 als gegeben vorausgesetzt. Fir Beton mit f. = 30 MPa und Beton-
stahl mit f, = 500 MPa und Es = 200 GPa betragt der entsprechende Kennwert des Ver-
bundes fiir Stébe 0 = 10 mm 1y, = 0.49,2 und firr Stabe O = 30 mm T, = 0.57-F. 75,
Die angegebenen Faktoren verandern sich bel einer Variation der Betonfestigkeit inner-
halb der im Bild angegebenen Grenzen nur geringfigig.

Die Verankerungsldnge kann somit sehr einfach ausgedriickt werden und betrégt bel
Fliessbeginn der Bewehrung

Ib(Gsmax: fy) = 4y|:tb1 . (240)

Die zugehtrige Ausziehlange, respektive der Schlupf &, an belasteten Ende (x = 1,)
des Ausziehkorpers, kann durch Integration von Gleichung (2.35) gewonnen werden.
Verwendet man hierzu die in Bild 2.19(c) vorgeschlagene starr-ideal plastische 1,-6-Be-
ziehung anstelle von Gleichung (2.31), so resultieren daraus etwas hohere Schlupfwerte.
In Anbetracht der ohnehin grossen Unsicherheiten beztiglich des Verbundverhaltens fal-
len die Unterschiede jedoch unwesentlich aus. Unter Berlicksichtigung von
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€4(X) = &40y), Tp; = konst. und dx = [/(4t,,)-dog kann die Berechnung des Schlupfes als
Integration der Stahldehnungen tber die Stahl spannungen ausgedrickt werden

smax

5 = O e(0) do, . (2.41)

(0]
max- 40O, qo

Beim Erreichen der Fliessgrenze betragt die Ausziehlange

0oy (O =f,) = ﬂ (2.42)

max\“smax ~ 'y/ T 8EESD.'b1 : :
Bel weiterer Laststeigerung nimmt auch die Verankerungslénge zu. Die Ubertragene
Verbundspannung sinkt gemass der in Bild 2.19(c) angegebenen Verbundcharakteristik
in dem Bereich des Stabes in dem die Fliessspannung bereits Uberschritten ist auf den
Wert 14, ab. Die Verankerungslénge betragt dann

nyD + (Osmax_ fy) [

| >f) =
b(osmax y) 4 [tbl 4 Eth

(2.43)

Durch Integration von Gleichung (2.41) erhdt man wiederum den zugehdrigen Schlupf-
wert

f20 Ocry— F0)20  f(Ocrny— )0
Omax(Tsmax > fy) = Y + (Osmax y) + y( smax y) ’ (2.44)
8EsTbl 8EsvT b2 A'EsT b2

wobe die Verfestigung des Stahls gemass der in Bild 2.19(b) angegebenen bilinearen
Idealisierung berticksichtigt wird. Mit Hilfe der hier hergeleiteten Beziehungen kann t,,
bestimmt werden, indem die so ermittelten Grossen mit Versuchsresultaten verglichen
werden.

Engstrom (1992) untersuchte, im Hinblick auf die Verbindung vorfabrizierter Stahl-
betonelemente, das Verformungs- und Bruchverhalten bewehrter Fugen. Die in diesem
Zusammenhang durchgefiihrten Versuche lassen sich, zumindest fur kleinere Beweh-
rungsgehalte, als Ausziehversuche behandeln. Das Prinzip der Versuche ist in
Bild 2.21(a) dargestellt. Die Nachrechnung der Last-Verformungs-Kurven erfolgte unter
Verwendung der Beziehungen (2.40) bis (2.44); as Vergleichsgrosse diente die gemes-
sene Offnung der Fuge. Neben den Materialkennwerten wurden auch die mit
Gleichung (2.39) berechneten Werte 1y, a's bekannt vorausgesetzt. Durch Variation des
Verbundkennwertes t,,, konnten schliesslich Naherungsl6sungen fur den gesamten Ver-
formungsbereich gefunden werden. Bei der Berechnung ist zu beachten, dass die Verfor-
mung der bereits herausgezogenen Lange des Stabes ebenfalls zur Offnung der Fuge
beitragt, was insbesondere bei grossen Fugendffnungen eine nicht zu vernachlassigende
Rolle spielt. Die gesamte Offnung der Fuge ergibt sich somit zu

w= 20, (1+e (2.45)

smax) )

Einige Ergebnisse solcher Nachrechnungen sind in Bild 2.21(c) aufgetragen. Die dabei
verwendeten K ennwerte liegen zwischen 1, = 0.30-f.23 und 1., = 0.34f .23, Vernachl&s-
sigt man bel der Berechnung den Einfluss der Verformung der verbundfreien Lénge, so
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@ 200 w ()
- ;ﬁ: - Kennwerte des in den Versuchen verwendeten
F/o Betonstahls: [0 = 10 12 mm
500 d Fliessgrenze f, = 472 503 MPa
Elastizitdtsmodul E;= 213 197 GPa
I F/2 Verfestigungsmodul Eg,=1.14 0.85 GPa
Bruchdehnung &4, = 157 151 %o
600 200
(© o Versuch
F [KN] — Berechnung F [KN]
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Bild 2.21: Nachrechnung von Ausziehversuchen von Engstrom (1992). (a) Prinzip der
Versuche; (b) Grundlagen fir die Berechnung; (c) Vergleich der gemessenen Last-Ver-
formungs-Diagramme mit den Nachrechnungen.

mussen, damit die gleichen Fugendffnungen erzielt werden, die Werte fir 1,, um 10 bis
15 % reduziert werden. AlsVersagenszustand wird das Erreichen der Hochstlast respek-
tive der Bruchdehnung &g, definiert. Die danach einsetzende Verformungslokalisierung
im Einschnirbereich und die dabei auftretende Materiaentfestigung sind als vom Ver-
bundverhalten nicht betroffene Zusatzeffekte zu betrachten.

Die berechneten Last-Verformungs-Kurven stimmen Uber weite Bereiche relativ gut
mit den gemessenen Punkten Uberein. Unterschiede zwischen Berechnung und Versuch
ergeben sich vor allem infolge der |dealisierung des Stoffgesetzes des Bewehrungsstahls,
bei der ein alfdlig vorhandenes Fliessplateau vernachléssigt wird. Mit der Berechnung
wird demzufolge die Phase unmittelbar nach dem Fliessbeginn am schlechtesten be-
schrieben. Dabei ist alerdings zu bedenken, dass das Verformungsverhalten einbetonier-
ter Bewehrungsstabe einer Vielzahl von Einfllssen mit erheblichen Streuungen unter-
liegt, so dass eine detailliertere Behandlung wenig sinnvoll erscheint, zumal speziell fur
die plastische Verformungsphase noch keine systematischen experimentellen Untersu-
chungen vorliegen.

Auch die von Shimaet a. (1987) durchgefiihrten Ausziehversuche, in denen jewells
ein einzelner Bewehrungsstab aus einem grossen, vertikal stehenden Betonzylinder her-
ausgezogen wurde, kénnen mit dem hier beschriebenen Naherungsverfahren nachge-
rechnet werden. Um den Einfluss des oberfldchennahen Bereichs auf das Verbundver-
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Bild 2.22: Nachrechnung des Ausziehversuchs No. 3/SD70 von Shimaet a. (1987). (a)
Grundlagen fur die Berechnung; (b) Vergleich der gemessenen Verbundcharakteristik
mit der vorgeschlagenen Idealisierung; (c) Verlauf der Stahldehnung, des Schlupfes, der
Stahl spannung und der V erbundspannung entlang der Verbundlange.

halten zu reduzieren, wurde der Stab am belasteten Ende des Zylinders auf einer Lange
von 10-[J verbundfrei gehalten. Mit in regelmassigen Abstanden auf der Bewehrung auf-
geklebten Dehnmessstreifen konnte der Verlauf der Stahldehnung entlang des Stabes
aufgezeichnet werden. Die Ausziehlange am belasteten Ende des Stabes wurde mit in-
duktiven Weggebern gemessen. Ausgehend von diesen Daten wurde schliesslich der
Verlauf der Stahlspannung, des Schlupfs und der Verbundspannung berechnet.

In Bild 2.22 sind die Ergebnisse der Nachrechnung eines dieser V ersuche zusammen-
gestellt. Als Eingangsgrossen fur die Berechnung wurden wiederum die Kennwerte der
verwendeten Materialien und der mit Gleichung (2.39) berechnete Wert 1,,; benutzt. Fir
dieim Bild gezeigte Laststufe ergibt sich mit einem Wert von 1,,, = 0.36-f,73 eine befrie-
digende Ubereinstimmung von Versuch und Berechnung. Dieser Wert liegt somit typi-
scherweise etwas hoher als digjenigen, die bel den Versuchen von Engstrom gefunden
wurden, was darauf zurtickzufUhren ist, dass im vorliegenden Fall mit der Anordnung ei-
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ner verbundfreien Lénge andere Randbedingungen vorlagen. Zudem konnte auch diese
Kenngrosse, wie schon 1y, vom Stabdurchmesser und von den Materialeigenschaften
des Stahls beeinflusst sein. Eine abschliessende Beurteilung der Resultate ist auf der
Grundlage der zur Zeit vorliegenden Versuchsergebnisse nicht mdglich. Die Rechener-
gebnisse zeigen aber deutlich, dass sowohl die Verankerungslange als auch der Verlauf
der Verformungsgrossen mit ausreichender Genauigkeit vorhergesagt werden konnen.

2.2.2 Zugbeanspruchung

Stahlbetonstabe oder -scheiben unter Zugbeanspruchung verhalten sich in der ungerisse-
nen Phase nahezu linear elastisch. Der erste Riss bildet sich bei einer Zugkraft von

Foa = A O (L+p(n=1))=A O , (2.46)

wobel p den geometrischen Bewehrungsgehalt A;/A; und n das Verhdtnis Eg/E; be-
zeichnen. Nach der vollstdndigen Durchtrennung des Betonquerschnitts betrégt die
Stahlspannung im Rissquerschnitt

_ Fa_ fu
Osmax(Fct) = TS = T . (247)
Wird die Beanspruchung gesteigert, entstehen weitere Risse, die den betrachteten Korper

schliesslich in einzelne Risselemente unterteilen. Ublicherweise geht man davon aus,

Bild 2.23: Risselement: qualitativer Verlauf
Ogmax < fy der Verbund- und der Stahlspannungen zwi-
Ogmin

schen zwei Rissen.

dass sich das Verformungsverhalten des gesamten Stahlbetonstabes mit ausreichender
Genauigkeit an einem von zwei Rissen begrenzten Element beschreiben lasst. Ein sol-
ches durch den mittleren Rissabstand s, definiertes Risselement ist in Bild 2.23 darge-
stellt. Bei symmetrischer Belastung wird die Stahlspannung Og,,x iMm Riss durch die
Verbundwirkung bis zur Mitte zwischen den Rissen auf den Wert o, abgebaut. Der
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Verlauf der Stahlspannung innerhalb des Risselementes kann mit Hilfe der Differential-
gleichung (2.36) und der 1,-0-Beziehung (2.31) ermittelt und unter Verwendung der
Verankerungslange |, geméss Gleichung (2.37) ausgedriickt werden. Mit der normierten
Hilfsgrosse

— Sm
&m = 1- 20, (2.48)

welche die bezogene Koordinate in der Mitte zwischen den Rissen bezeichnet, und unter
Berlicksichtigung der Randbedingungen 9(S,,/2) = &(¢,) = 0 und 04(Sy) = Ognax Kann
Ogmin fUr den Beanspruchungsbereich ogy, < fy, wie fol gt ausgedriickt werden:

_ —2N(1-N?)E2
0smin - cysmax (1—3N)(1+ N—ZNEm)

Y (LN N2 NE + 3N
+0 -
smax ~5m 1-2N—-3N2-2Ng, +6N2E

(2.49)

Die Verformungen des Betons zwischen den Rissen werden dabei vernachldssigt. In
Analogie zu Gleichung (2.38) kann daraus wiederum die mittlere Verbundspannung be-
rechnet werden

T_ =1 _ (Osmax_csmin) 1]
b = bl —
205,

(2.50)

In Bild 2.24 ist die Auswertung der Beziehung (2.50) bel Fliessbeginn der Bewehrung
(Osmax = fy) fur verschiedene Betonfestigkeiten und Stabdurchmesser dargestellt. Grund-
lage fUr die Berechnungen ist ein Betonstahl mit f, = 500 MPa und Eg = 200 GPa, und
die Konstanten der Verbundcharakteristik werden mit K, = 0.8 und N = 0.15 als bekannt

fy=500MPa fc =20 MPa
E; =200 GPa —— ;=30 MPa
Ty /123 --— fc=40MPa
07 T T T T T T T T
0 =10 mm 0 =16 mm
0.6 - . I = -
T~ 0 =26mm
0.5 . ! . o~ . ! . . ! .
0 200 400 O 200 400 O 200 400
S [mm] §n [mm] §n [mm]

Bild 2.24: Berechnung der mittleren Verbundspannung 1,,; bel Fliessbeginn der Beweh-
rung in Funktion des mittleren Rissabstandes.
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vorausgesetzt. Die Diagramme zeigen, dass der Einfluss des Rissabstandes auf den Ver-
gleichswert 1,,,/f.22 gering bleibt und sich dieser Wert auch bei einer Variation der Be-
tonfestigkeit nur wenig verandert. Fir in der Praxis gebrauchliche Stabdurchmesser
findet man demnach Werte von 1,,,/f.%3 = 0.55 bis 0.65. In den nachfolgenden Ausfiih-
rungen wird deshalb, in Anbetracht der nur kleinen Unterschiede, von einem mit

T,, = 06023 (in MPa) (2.51)

konstanten Wert ausgegangen.

In den vorangehenden Betrachtungen wurden die Konstanten der Verbundcharakteri-
stik K, und N, die als Grundlage fur die Berechnungen dienen, a's unveranderliche Gros-
sen eingeflhrt. Eine Variation dieser Werte wirde die hier dargestellten Resultate zu-
sétzlich beeinflussen. Mit den Ausfihrungen soll jedoch aufgezeigt werden, wie sich
anhand der theoretischen Grundlagen des Verbundes zwischen Stahl und Beton schliess-
lich einfache Beziehungen entwickeln lassen, die auf Bauteile anwendbar sind und mit
deren Hilfe das Verhalten realer Strukturen beschrieben werden kann. Die Uberpriifung
der dabei angenommenen Kennwerte muss schliesslich durch Vergleiche mit entspre-
chenden Versuchsresultaten erfolgen. Bedauerlicherweise wird in der Literatur aber ge-
rade Uber einfache Bauteilversuche nur wenig berichtet.

Diein diesem Kapitel bisher zusammengestellten Beziehungen kdnnen zur Beschrel-
bung des Last-Verformungs-Verhaltens von Stahlbetonscheiben bis zum Erreichen der
Fliessgrenze des Bewehrungsstahls benutzt werden. Die in der Mitte zwischen zwel Ris-
sen auftretende Stahlspannung betrégt unter Berticksichtigung der starr-ideal plastischen
Verbundbeziehung (Bild 2.19)

2 [0y, B8,
Osmin(Osmax < fy) = cfsmax_T . (2.52)
Die Zugspannung im Beton an dieser Stelle ergibt sich zu
21, [p [5
Ocmax = T’“ <fg - (2.53)

Berticksichtigt man zudem, dass ein zusétzlicher Riss einen Abstand von mindestens
for'0 /(41,1-p) von einem bereits vorhandenen Riss hat, kdnnen daraus die Bedingungen
fUr den mittleren Rissabstand abgel eitet werden:

00 __ _, fal0 (254
————<s < 20—— . )
41, [p m 41, [p

Fir Abschatzungen kann beispielsweise der Mittelwert aus den in Gleichung (2.54) ge-
gebenen Grenzen verwendet werden. Verschiedene Einflisse, die bei Ublichen Rissfor-
meln [z.B. CEB-FIP (1990)] einzubeziehen sind, werden hier vereinfachend tber die
mittlere wirksame Verbundspannung 1,,; beriicksichtigt. Da mit dem in Gleichung (2.51)
gegebenen Wert mittlere Verhdtnisse erfasst werden, sollten damit die Rissabstande fur
ubliche Falle mit vergleichbarer Genauigkeit ermittelt werden kénnen. Fir den prakti-
schen Fall ist indes zu beachten, dass durch eine Querbewehrung der mittlere Rissab-
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stand in der Regel vorgegeben ist und somit der Ermittlung dieser Grosse, zumindest fir
hohere Beanspruchungen, wenig Bedeutung zukommt.

Infolge der hier vorgenommenen ldealisierung, kann die mittlere Stahldehnung bis
zum Erreichen der Fliessgrenze mit der Beziehung

_ 1 Tpy LB
€sm = E%smax_ N m% (2.55)

berechnet werden. Unter Vernachlassigung der Verformungen des Betons ergibt sich
daraus die Rissweite

WCI' =2 EBmax = Esm |$m ! (256)

wobel der Schlupfwert &, den jeweiligen Beitrag der Risselementhélften zur Rissweite
bezeichnet. Nimmt man vereinfachend an, dass alle Risse in einem Zugstab beim Errel-
chen der Zugfestigkeit des Betons respektive bei der Dehnung € = f/ E.. entstehen, ent-

----------- Versuch

@ —— Berechnung
F/A;[MPd] - —— Stahl

600 T T T T T T T T T T T T T T

300

f.= 29 MPa " f,=30MPa =" =34 MPa

80 12mm 1 , 80 12mm 1 , 80 12mm
p=0.90% .7 Peit = 1.20 % .7 Peit = 1.27 %
O ! | ! | ! ! | ! | ! ! | ! | !
0 1 2 3 0 1 2 3 0 1 2 3
€m [%o] €m [%o] €m [%o]
(b)
F/A;[MPq
600 T T T T T T T T T T T T T T

300 - _
: f.=33MPa f,=43MPa .7 f.=43MPa
80 10 mm 1 i 7 80 10mm 1 7 80 10 mm 1
, p=0.93% e p=0.93% e p=0.93%

0 L | L | L L | L | L L | L | L
0 1 2 3 0 1 2 3 0 1 2 3
€m [%0] €m [%O] €m [%0]

Bild 2.25: Last-Verformungs-Verhaten von Stahlbetonscheiben unter Zugbeanspru-
chung: (a) Versuchsresultate von Fellmann und Menn (1981); (b) Versuchsresultate von
Jaccoud, Francou und Camara (1984).
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spricht Gleichung (2.55) direkt der mittleren Dehnung €, des gesamten Stabes.
Aufgrund dieser Vereinfachung falt die Steifigkeit des Stahlbetonstabes bel der Risshil-
dung auf digenige des Stahistabes ab, wahrend die Verformungen gemass
Gleichung (2.55) um einen konstanten Betrag hinter den Stahldehnungen zurtickbl eiben.

Bild 2.25 zeigt den Vergleich einiger Versuchsresultate mit Rechenergebnissen ge-
mass Gleichung (2.55). Neben den in den entsprechenden V ersuchsberichten angegebe-
nen Materialkenngréssen wurde den Berechnungen die mittlere Verbundspannung T,
entsprechend Gleichung (2.51) zugrunde gelegt. Bei den Versuchskdrpern von Fellmann
und Menn (1981) handelte es sich um Stahlbetonscheiben mit Abmessungen von
1m-0.1 m-2m, und bel denjenigen von Jaccoud et al.(1984) um solche mit Abmessun-
gen von 0.45 m-0.15 m-2.5 m. Als Verformungsgréssen wurden die im Mittelbereich der
Scheiben Uber Basisléngen von 1.8 m resp. 1.0 m gemessenen Dehnungen aufgezeich-
net. Die Risslast wurde in der Berechnung jeweils derjenigen des Versuchs angeglichen.
Die Diagramme zeigen, dass die sukzessive Bildung der Risse mit dem hier verwende-
ten, einfachen Modell nicht erfasst wird, sich die gemessenen Kurven aber bei hoherer
Belastung zunehmend den berechneten Linien anndhern. Die Verformungen werden
demnach mit der Modellrechnung vorerst Uberschétzt, konnen aber ab einer Dehnung
von etwa 1.5 %o relativ zutreffend vorausgesagt werden. Dieses Ergebnis bestétigt ande-
rerseits, dass die bei der Herleitung der mittleren wirksamen Verbundspannung t,,; ein-
gefuhrten Vereinfachungen, im Hinblick auf die Verformungen bei Fliessbeginn der Be-
wehrung zuléssig sind, und dass das vereinfachte Vorgehen diesbeziglich einen
gangbaren und zudem Ubersichtlichen Weg darstellt.

Nach dem Uberschreiten der Fliessgrenze fallt die wirksame Verbundspannung, wie
bereits in Kapitel 2.2.1 ausgefihrt, auf den tieferen Wert 1,,, ab. Die Ergebnisse der in
den Bildern 2.21 und 2.22 gezeigten Nachrechnungen deuten darauf hin, dass dieser
Kennwert des Verbundes wiederum als konstant betrachtet werden kann. Fur dbliche
Material eigenschaften und Bewehrungsgehalte liegen entsprechende Werte etwa bei

T,, = 030f2/3 (in MPa). (2.57)

Die Spannungen und Dehnungen, die sich aufgrund dieser Modellierung am Risselement
ergeben, sind in Bild 2.26 dargestellt. Damit kénnen die Verformungen des Risselemen-
tes oder die eines entsprechenden Zugstabes auch in der plastischen Phase angegeben
werden. Fur den symmetrisch belasteten Stahlbetonstab geméss Bild 2.26 mit Og, =
F/ A ergeben sich folgende Beziehungen:

B Ty 2 Etbl (5,
Osmin = Osmax ~(Osmax ~ y) %l TbZD (2.58)
und
_ D1 Df szmlnD 1 Df y(osmax y) (Osmax — fy)2
Fam 2s E,F_ U2 DES D TbZD Es * 2 EEsv (259

flr Spannungszustande Ogyi, < fy < Ogyax, SOWIE:
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200, 5
Ogmin = c’smax_Tm (2'60)
und
f 1 T, [5
= Y 4= __h2"m ¢ []
b = B Fomax— == f,5 (2.61)

fur Spannungszustande Ogy, > f,. Die diesen Verzerrungen entsprechenden Rissweiten
koénnen weiterhin mit Gleichung (2.56) berechnet werden.

Der Quotient £gy,/ €qax Kann als Mass fir den Grad der Lokalisierung der Verformun-
gen im Risselement betrachtet werden; Bachmann (1967) bezeichnete diese Verhdltnis-
zahl als Verbundkoeffizient. Ein Wert von €4,/ €4 = 1 bedeutet, dass der Stab auf sei-
ner gesamten Lange die Dehnung &4, aufweist und somit keine Lokalisierung auftritt,
was dem Fall einer Bewehrung ohne Verbund entspricht. Zum selben Ergebnis gelangt
man allerdings auch fur eine Bewehrung in starrem Verbund (t,; — o) oder fallsdie Be-
tonzugfestigkeit vernachlassigt wird (f; — 0), dasich in diesen beiden Féllen unendlich
kleine Rissabstande (s,, — 0) ergeben wirden. Ein kleiner Wert g4,/ €51 hingegen be-
deutet, dass die rissnahen Bereiche mehr zur Verformung beitragen als die Bereiche zwi-
schen den Rissen, die Verformung also zu einem gewissen Grad lokalisiert ist. Bei einem
Stahl ohne Verfestigung (fi/f, =1 resp. Eg,=0) wirde eine zusitzliche Verformung
nach dem Fliessbeginn sogar auf die verbundlose Strecke im Riss beschrénkt bleiben, da
sich ohne Erhthung der Zugkraft die in Verbund liegenden Stabe nicht weiter verlan-
gern. Somit konnten auch keine zusétzlichen Relativverschiebungen zwischen Stahl und

@ Sm
#Wcr

Th2
| T
} } (b) Tpy = 0.623

Tp = 0.3'f023

Osmax Ty
" Osmin fy! Th1
| | sz
/- E; \ | ssmax !

& o

Bild 2.26: Modell zur Beschreibung des Verbundverhaltens. (a) Symmetrisch bel astetes
Risselement; (b) Stoffgesetz fir Bewehrungsstahl und vereinfachte Verbundspannungs-
Schlupf-Beziehung.
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In den Berechnungen verwendete Kennwerte

0.5 des Betonstahls:
) Fliessgrenze f, =500 MPa
o s =150mm | Elastizitatsmodul Es =200 GPa
16 mm Bruchdghnung &gy = 100 %o
0 . . , Verfestigung fi/f,=1.2
0 50 100
Egmax [%0]

Bild 2.27: Grad der Lokalisierung der Verformungen bei zunehmender Stahldehnung im
Riss: Einfluss des Stabdurchmessers, des Rissabstandes und der Betonfestigkeit.

Beton auftreten. Der Quotient e,/ €4 WUrde in diesem idealisierten Fall bel Fliessbe-
ginn nahezu auf null absinken. Ein anschauliches Bild fir den Grad der Lokalisierung
liefert die Vorstellung eines fiktiven Ersatzstabes mit der variablen Lange (Egm/ €smax) S
der unter der Dehnung &4, die gleiche Verléngerung aufweisen wirde wie ein zugeho-
riges Risselement der Lange s,

Bild 2.27 zeigt den Einfluss verschiedener Parameter auf den Grad der Verformungs-
lokalisierung. Die Festigkeits- und Verformungseigenschaften des Stahls werden in den
Berechnungen nicht variiert, so dass der Verfestigungsmodul

_ fy(f/f=1)

sV
€su— 8sy

(2.62)

far alle Kurven 1.026 GPa betragt. Die ermittelten Werte €4,/ €g4rax Wachsen bis zum
Fliessbeginn des Stahls kontinuierlich an und liegen dann etwa zwischen 0.8 und 0.95.
Danach fallen die Kurven markant ab, bevor auch Stabbereiche im Innern des Rissele-
ments in die Verfestigungsphase gelangen und sich somit wieder gleichmassigere Deh-
nungsverteilungen einstellen konnen. Da bei der hier vorgeschlagenen Idealisierung des
Verbundverhaltens nicht zwischen den verschiedenen Effekten unterschieden wird, die
zu einer Reduktion der mittleren wirksamen Verbundspannung fihren, werden die
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Tiefstwerte und somit die in der Phase unmittelbar nach dem Fliessbeginn auftretenden
Verformungen moglicherweise unterschétzt. Der Verlauf der Kurven sowie der Einfluss
der verschiedenen Parameter wird mit der Idealisierung qualitativ aber trotzdem richtig
erfasst.

In den in Bild 2.27 gezeigten Rechenergebnissen werden die untersuchten Parameter
als voneinander unabhangig betrachtet, obwohl sie Uber den Rissabstand geméss
Gleichung (2.54) miteinander verknipft waren. Ein grésserer Stabdurchmesser wirde
demnach bel gleichem Bewehrungsgehalt zu einem entsprechend grésseren Rissabstand
fuhren, und die Einfltsse wirden sich somit kompensieren. In gleicher Weise wirde sich
auch die Betonfestigkeit sowohl auf den Rissabstand als auch auf die mittleren Dehnun-
gen auswirken. In der Regel ist der Rissabstand jedoch durch einein der Zugzone einge-
legte Quer- oder Biigel bewehrung vorgegeben, so dass eine gesonderte Behandlung die-
ser Parameter dennoch sinnvoll erscheint. Die Diagramme in Bild 2.27 verdeutlichen
somit, dass eine Vergrosserung der auf die Querschnittsflache des Stahls bezogenen Ver-
bundkraft, respektive eine Erhdhung der mittleren wirksamen Verbundspannung, zu el-
ner Reduktion des Verformungsvermdgens des Stahlbetonelements fiihrt. Ebenso erge-
ben sich bei grossen Rissabstanden, wie sie bei sehr geringen Bewehrungsgehalten
auftreten kénnen, deutlich verminderte Verformungen beim Erreichen der Zugfestigkeit
des Bewehrungsstahls.

Weltere Einflussgrossen auf das Verformungsverhalten, die insbesondere die Verfe-
stigungsei genschaften des Stahls betreffen, sind in Bild 2.28 behandelt. In Anlehnung an
die im Eurocode 2 (1992) vorgenommene Einteilung der Stahle in verschiedene Duktili-
tatsklassen wird im Rahmen dieser Arbeit zwischen drei Stahlsorten unterschieden. Die
entsprechenden Kennwerte sind in der Tabelle 2.1 zusammengestel|t.

Duktilitétsklasse f/f, £q, [%o]
A 1.20 100
B 1.08 50
C 1.05 25

Tabelle 2.1: Einteilung der Stahle aufgrund ihrer Duktilit&tsei genschaften.

In Bild 2.28(a) sind die Verformungscharakteristiken fir diese drei Stahlsorten aufge-
tragen. Da sich die Verfestigungsmoduli dieser drei Stéhle gemass Gleichung (2.62) nur
wenig unterscheiden, erfahren die g4,/ €10y -Werte nach dem Fliessbeginn eine nahezu
identische Reduktion und fallen, fir die den Berechnungen zugrunde gelegten Beton-
und Stahleigenschaften, auf etwa 0.25 ab. Wahrend die Stahle der Klassen B und C da-
nach nur noch geringe Verformungsreserven aufweisen, kann sich im Fall des Stahls der
Klasse A der Fliessbereich tber das ganze Risselement ausbreiten, und beim Erreichen
der Zugfestigkeit betragt die mittlere Stahldehnung wieder ungefahr 75 % derjenigen ei-
nes Stahlstabes gleicher Lénge.

Der Einfluss der Verfestigungseigenschaften des Stahls wird in Bild 2.28(b) veran-
schaulicht. Damit wird klar, dass dem Verfestigungsmodul im Hinblick auf das Verfor-
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Ean/ Eqmax

Grundlagen fur die Berechnungen:
Fliessgrenze fy =500 MPa
Elastizitdtsmodul E; =200 GPa
Stabdurchmesser 0 =16 mm
Zylinderdruckfestigkeit f.=30 MPa
Rissabstand Sy =150 mm

Osmax [MPel

800 . 1 |

(©
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Bild 2.28: Grad der Lokalisierung der Verformungen fir (a) Stahle der Duktilitétsklas-
sen A, B und C sowie (b) Stahle mit unterschiedlichen V erfestigungseigenschaften; (c)
berechnete Spannungs-Rissoffnungs-Beziehungen fir Stéhle gemass (b).

mungsvermogen eine besondere Bedeutung zukommt. Ein hoherer V erfestigungsmodul
bewirkt eine weniger ausgepréagte Lokalisierung der Verformungen in der gesamten
Fliessphase. Bis zum Erreichen der Zugfestigkeit des Stahls, respektive des nominellen
V ersagenszustandes des Stahlbetonelements, sind grdssere Rissweiten und somit auch
grossere Gesamtverformungen maoglich. Fir die in Bild 2.28(b) behandelten Stahle ist
dies mit den Spannungs-Rissoffnungs-Kurven in Bild 2.28(c) verdeutlicht. Die im Bild
behandelten Beispiele zeigen auch, dass mit der Erhdhung des Wertes f;/f, von 1.05 auf
1.20, was einer Vergrosserung des Verfestigungsmoduls Eg, von 0.53 GPa auf 2.11 GPa
entspricht, die Verformungen bis zum Versagen nahezu verdreifacht werden, durch die
weitere Steigerung von f/f, auf 1.35 (Eg, = 3.68 GPa) hingegen das V erformungsvermo-
gen nur noch wenig verbessert werden kann.

Auf der Grundlage der hier besprochenen Modellierung der Wirkung des Verbundes
ist es moglich, das Verformungsverhalten von Stahlbetonelementen unter Zugbeanspru-
chung zu untersuchen. Da zur Zeit jedoch noch kaum entsprechende Versuchsresultate
vorliegen, mussen die in den Gleichungen (2.51) und (2.57) vorgeschlagenen mittleren
V erbundspannungen, im Sinne einer Arbeitshypothese, als provisorische Kennwerte be-
trachtet werden.
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2.2.3 Druckbeanspruchung

Durch das Einlegen einer Bewehrung kann das Verformungs- und Bruchverhalten von
Beton unter einachsiger Druckbeanspruchung deutlich verbessert werden. Mit einer Ver-
blgelung quer zur Beanspruchungsrichtung erreicht man eine Umschniirung des von
diesen Bugeln umschlossenen Kernbetons, und in den innen liegenden Bereichen erge-
ben sich dreiachsige Spannungzustéande. Fur die dreiachsig beanspruchten Bereiche re-
sultiert daraus eine Erhohung der Festigkeit und der Duktilitét (vgl. Kapitel 2.1.3). Eine
Bewehrung langs zur Beanspruchungsrichtung tbernimmt einen Teil der abzutragenden
Druckkraft und bewirkt eine Verteilung der Umlenkkréfte der Umschnirungsbeweh-
rung.

Die Umschnurungsbewehrung wird durch die Querdehnung des Betons aktiviert, und
die Querdruckspannung im Kernbeton o, wird somit bei steigender Belastung sukzessi-
ve aufgebaut. Fir Beanspruchungszustande bis zum Erreichen der Betondruckfestigkeit
ergeben sich jedoch kaum Unterschiede zwischen Druckgliedern mit und ohne Um-
schnirungsbewehrung, da aufgrund der dabel auftretenden geringen Querdehnungen die
Zugbeanspruchung der Bugel klein bleibt. Die Druckkraft beim Erreichen der einachsi-
gen Druckfestigkeit f, betrégt demnach

FC = A(fc(l_p) + EcoEs Ep) ) (263)

wobei A = a-b die Querschnittsfléche der Stiitze geméss Bild 2.29, p den geometrischen
L angsbewehrungsgehalt A/ ab und €., die Dehnung beim Erreichen der einachsigen Be-
tondruckfestigkeit bezeichnen.

Danach nehmen die Querdehnungen rasch zu, so dass die eingelegten Bligel ihre um-
schniirende Wirkung entwickeln. Obwohl in dieser Phase der Uberdeckungsbeton ab-
platzt, kann bei einer engen Verblgelung die Last mit zunehmender Verformung weiter
gesteigert, oder zumindest aufrechterhalten werden. Erst wenn der Tragwiderstand des
umschnirten Kernbetons erschopft ist, erfolgt eine Entfestigung, wobei sich ein lokaler
Gleitbruch ausbildet. Falls ein Knicken der Stitze verhindert wird, konnen die Verfor-
mungen weiter gesteigert werden, bis die Langsbewehrungsstébe lokal ausknicken oder
einzelne Blgel zerrissen werden.

T -+ T s

a a # 3 3 4
JEAY ) ——

B N L

S S

. .

Bild 2.29: Umschnirung des Kernbetons bel quadratischen und rechteckigen Stitzen-
guerschnitten.
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Bild 2.30: Spannungsfeld zur Abschétzung der Wirkung einer Umschnirungsbeweh-
rung bei rechteckigen Druckgliedern.

Die Wirkung der Umschnirungsbewehrung kann anhand des in Bild 2.30 gezeigten
Spannungsfel des abgeschétzt werden. Der in Wirklichkeit vorliegende, komplexe raum-
liche Spannungszustand wird damit allerdings stark vereinfacht. Fir regelmassig vertell-
te Bugel gemass Bild 2.29 und bei genligend steifen Biigel schenkeln kénnen die Biigel -
zugkrafte vereinfachend als Uber den Umfang der Stitze wirkende Linienlasten
betrachtet werden. Verwendet man Ublichen Bewehrungsstahl mit f, = 500 MPa, kann
die beim Erreichen der Hochstlast vorhandene Buigelkraft der Fliesszugkraft Agf,
gleichgesetzt werden. Fur einen Stahl mit bedeutend hoherer Fliessgrenze misste die
Biigelzugkraft jedoch geschétzt werden. Die geméss Kapitel 2.1.3 fur die Festigkeitser-
hohung von Af, =-4-0. relevante Querdruckspannung im Innern der Stlitze betrégt
demnach

_ Ay Ay Hhy _
Oy = W oder W = -0, ch ) (264)

wobei, unter der Annahme einer Fliessbedingung nach Coulomb-Mohr, der betragsmés-
sig kleinere der beiden Werte zu berticksichtigen ist. Mit dem Spannungsfeld ergibt sich
die Flache des inneren, effektiv umschnirten Bereichs zu (a.-S.)-(bs-S.), und die bezoge-
ne mittlere Festigkeit des Kernbetons f. kann somit wie folgt ausgedriickt werden:

f S S
f_CC = 1+4[boc%L—a—° —-b—cg , fir s, < a. resp. by. (2.65)
C C C

Ubertragt man Gleichung (2.28) sinngemass auf die vorliegenden Verhaltnisse, so kann
damit die mittlere Stauchung €. beim Erreichen der Hochstlast abgeschétzt werden

€cc — Df cc U
;. 1+5Df—c_1D. (2.66)

Die Beziehung (2.65) besagt, dass die Festigkeit des Kernbetons nur dann erhéht werden
kann, wenn der vertikale Abstand der Bligel die kleinste Bauteilabmessung nicht Uber-
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foc/fe [-]
3 T T T T T

FU
Aqf,lag =261 N/mm | L Aqfy/a.=189 N/mm | ac = b, =102 mm L
h =305 mm

+

0 L | L L |

Scc/ €0 [']
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o Versuchsresultate [1]
Berechnung

s./ac[] se/ac[]

Bild 2.31: Zunahme der mittleren Betonfestigkeit f.. und der Stauchung €. in Funktion
des Buigelabstandes; [1] Versuchsresultate von Somes (1970).

steigt. Fur Verhaltnisse mit s;/a,, respektive s./b; = 1, ergibt sich folglich keine Erht-
hung der Festigkeit. Liegen die Biigel hingegen sehr eng nebeneinander, so ndhert sich
die Festigkeit dem von Richart et al. (1928) fur den Fall einer vollstandigen, dreiachsi-
gen Umschniirung gefundenen Wert von f. = f; - 4-0. Park et a. (1982) schlugen fur
gut umschntrten Beton eine Festigkeitserhohung von (1 + 2:wy) vor, was bel quadrati-
schen Stiitzen mit einem Biigelabstand von s./a.=(1-2Y%) dem Wert geméss
Gleichung (2.65) entspricht.

Bild 2.31 zeigt den Vergleich zwischen Kurven, die auf Grundlage des Spannungsfel-
des berechnet wurden, und V ersuchsresultaten, tber die Somes (1970) berichtete. In den
Versuchen wurden fur verschiedene Biigel querschnitte die Absténde der Biigel systema-
tisch variiert. Die Prifkorper wiesen keinen Uberdeckungsbeton und keine Langsbeweh-
rung auf, so dass direkt die mittleren Festigkeiten des K ernbetons gemessen wurden. Der
Vergleich macht deutlich, dass die Beziehungen (2.65) und (2.66) brauchbare Naherun-
gen darstellen, mit der sowohl die Festigkeitserhthungen als auch die Betonstauchungen
€. abgeschétzt werden konnen. Die berechneten Kurven stimmen insbesondere fir enge
Verbugelungen sehr gut mit den gemessenen Festigkeiten und Stauchungen Uberein,
wahrend sie fur grossere Biigelabstande eher zu konservative Werte liefern. Die Unter-
schiede zwischen Modellrechnungen und Versuchsresultaten weisen indes darauf hin,
dass fir eine wirklichkeitsnahe Beschreibung des Verhatens weitere Parameter zu be-
ricksichtigen waren. Im Hinblick auf praktische Anwendungen erscheint hingegen die
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gefundene Losung zweckmassig, zumal sie die wohl wichtigsten Einfllsse, den Beweh-
rungsgehalt und das Verhéltnis des Bligel abstandes zu den Abmessungen des Druckglie-
des, auf einfache Art widerspiegelt.

Die Entfestigung und der Bruch des Kernbetons wird ebenfalls von der Umschntirung
beeinflusst. Obwohl der Bruch bel geniigender Querpressung im wesentlichen als Gleit-
bruch und nicht, wie im einachsigen Druckversuch, durch die Zerstérung der inneren
Struktur erfolgt, kann zur modellhaften Beschreibung des Verhatens (wie bereitsin Ka-
pitel 2.1.3) von einer Bruchzone der Lange | = 2-a, ausgegangen werden, wobei die
Stauchungen innerhalb der Bruchzone wiederum als konstant vorausgesetzt werden.
Setzt man ein Coulomb-Material mit einem durch tang = 3/4 gegebenen Winkel der in-
neren Reibung voraus, entspricht dies der Hohe Uber welche die Scherflache verlauft.
Die Breite a. bezeichnet dabei die kleinere der beiden Querschnittsabmessungen des um-
schnirten Betons. Als Mass flr die Steilheit des entfestigenden Tells der Last-Verfor-
mungs-Kurve definierten Kent und Park (1971) den Wert e, Welcher die Stauchung
kennzeichnet, bei der die Druckspannung auf 50 % der erreichten Festigkeit abgefallen
ist. Mit den Bezeichnungen gemass Bild 2.32(a) und der Annahme einer linearen Entfe-
stigung ergibt sich der Entfestigungsmodul des Kernbetons der Bruchzone zu

05 f )
= - ¢ (furl =1y). (2.67)

ccb €cc ™ Es0c ’

Die Stauchung €55 muss anhand von Versuchsresultaten bestimmt werden, und kann,
dem Vorschlag von Kent und Park (1971) folgend, als Summe der entsprechenden Stau-
chung eines Betons ohne Umschnirungsbewehrung und dem Stauchungszuwachs infol-
ge der Umschnirung ermittelt werden. Fir den Fall eines Druckgliedes ohne
Umschnirungsbewehrung liefert Gleichung (2.24) die Dehnung (€. + Ue/f), wobel
gemass Bild 2.13 fir Beton normaler Festigkeit mit einer spezifischen Bruchenergie U
von etwa 100 kJym? gerechnet werden kann. Der Zuwachs infolge der Umschniirung
kann mit Hilfe des Ansatzes kg (w,+w,)-(1-s/2a), mit k. as freiem Parameter, an Ver-
suchsresultaten kalibriert werden. Hintergrund fur die Wahl dieser Funktion ist die Tat-
sache, dass sich in entsprechenden Versuchen der Bewehrungsgehalt und der
Blgelabstand als Haupteinfllisse erweisen. Zudem muss davon ausgegangen werden,
dass bel sehr grossen Bugel absténden die Entfestigung nicht mehr von der Umschnlirung
beeinflusst wird und somit, wie im einachsigen Druckversuch, unbehindert erfolgt. Mit
der vorgeschlagenen Beziehung ist der Bereich, in dem die Bligel das Entfestigungsver-
halten verbessern, durch s. < 2a. begrenzt. Eine befriedigende Ubereinstimmung zwi-
schen Versuchsresultaten (z.B. Roy und Sozen (1965)) und der geméss dem hier
beschriebenen Vorgehen durchgefihrten Berechnung ergibt sich fur k, = 1/10, und der
gesuchte Duktilitéts-Kennwert kann somit durch

— UCF 1 Sc 1l ..
€s0c = Ecct 'f—; + E(wx + wy) %‘- - Eé;D (fir ;< 2a) (2.68)

abgeschétzt werden.

Auf der Grundlage der Gleichungen (2.65) bis (2.68) kdnnen vollstandige Spannungs-
Dehnungs-Diagramme fur die Bruchzone des umschnirten Betons berechnet werden.
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Vernachlassigt man dabel den Einfluss der Umschnirung bis zum Erreichen der einach-
sigen Druckfestigkeit f. und idealisiert diesen Abschnitt der Spannungs-Dehnungs-Be-
ziehung weiterhin durch die Parabelgleichung (2.23), so ergibt sich die in Bild 2.32(a)
qualitativ gezeigte Verformungscharakteristik. In Bild 2.32(b) sind die Beziehungen fur
verschiedene Bugelabsténde und Bewehrungsgehalte ausgewertet. Die Diagramme ver-
deutlichen, dass bel engen Blgelabsténden bereits ein geringer Bewehrungsgehalt eine
merkliche Verbesserung der Duktilitét des umschnirten Betons zur Folge hat. Auch bei
Buligel absténden im Bereich von a. <s; < 2-a., bei denen sich rechnerisch noch keine Fe-
stigkeitserhthungen ergeben, erfolgt die Entfestigung im Vergleich zu Beton ohne Um-
schniirung deutlich weniger prononciert. Fir Bugelabsténde s, > 2-a; bleibt hingegen
eine Umschnirungsbewehrung ohne Wirkung.

Die Last-Verformungs-Kurve eines Druckgliedes kann durch Superposition der An-
teile des Betons und der Langsbewehrung gewonnen werden. Bezeichnet man das Ver-
haltnis der Querschnittsflache des umschnurten Betons zur gesamten Querschnittsflache
mit ks = a.-b./a-b, so kann die Last beim Erreichen der Druckfestigkeit des umschniirten
Betons wie folgt ausgedrtckt werden:

I:cc = A(fcc(kA_ p) +0g [p) : (2.69)
Die Bruchzone weist in diesem Zustand die Stauchung €. auf, und die dabel wirksame

Spannung ag kann anhand des Spannungs-Dehnungs-Diagrammes des Bewehrungs-

@)

f.=30 MPa
Uge = 100 k¥m?3
€0~ 2 %o
ac=b;
(b) fcc/fc ['] W, = Q)y =W
1.5 . . . : : :
s/a;=05

0 25 50 0 25 50
-Aly/ 1 [%0] -Alg/ 1 [%o]

Bild 2.32: Spannungs-Dehnungs-Diagramme fir umschnirten Beton. (a) Idealisierter

Verlauf der Verformungscharakteristik fir die Bruchzone der Lange |g; (b) Einfluss des
Biigel abstandes und des Bewehrungsgehalts.
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Geometrie: a=b =450 mm

a. = b, =400 mm
L angsbewehrung: p=4% (12 O 30 mm)
Bigel: Ay =Ag =452mm? (40 12 mm)

- \ -5 025 Beton: f. =30 MPg; £, = 2 %0

\ﬂ 0.50 Ugr = 200 kI/m®

0.75 | Stahl: f, =500 MPa

0 , , — 100 E. = 200 GPa, E,, = 2 GPa
0 25 50
A1/ [%0]

Bild 2.33: Last-Verformungs-Kurven von Druckgliedern am Beispiel einer quadrati-
schen Stutze: Variation des Bligel abstandes bei gegebenem Biigel querschnitt.

stahls ermittelt werden. Ergibt sich mit Gleichung (2.69) ein grésserer Wert als mit
Gleichung (2.63) (F¢. > F.), S0 kann davon ausgegangen werden, dass der Uberdek-
kungsbeton auf der gesamten Hohe des Druckgliedes abplatzt und die Verformungen bis
zum Erreichen von F. gleichméssig tber die Stiitzenhthe verteilt bleiben. Kann hinge-
gen die Querschnittsminderung nicht durch die Festigkeitserhéhung des umschnirten
Betons kompensiert werden (F. < F), bleiben die Abplatzungen auf die Bruchzone be-
schréankt, und die Gbrigen Bereiche werden wieder entlastet.

Nach dem Uberschreiten der Stauchung € erfolgt der eigentliche Bruch. Der Beton
in der Bruchzone wird dabel entfestigt, wéhrend die Beanspruchung der Langsbeweh-
rungsstabe, die sich in der Verfestigungsphase befinden, weiter anwéachst. Daraus ergibt
sich eine lokale Umlagerung der Kréfte, die in den ausserhalb der Bruchzone liegenden
Stitzenbereichen wieder ausgeglichen wird. Hierzu mussen Verbundkréfte oder, falls
dies infolge der Abplatzung des Uberdeckungsbetons nicht mehr moglich ist, die End-
verankerungen der Stébe aktiviert werden. Vernachlassigt man diesen Einfluss sowie die
elastische Rickfederung der Ubrigen Stitzenbereiche, und berlicksichtigt man fir den
umschnirten Beton eine lineare Entfestigung gemass Gleichung (2.67) sowie flr die
Langsbewehrung eine lineare Verfestigung gemass Bild 2.5(c), kann die daraus resultie-
rende Entfestigungscharakteristik des Druckgliedes durch Addition der entsprechenden
Steifigkeiten gefunden werden:

chD = A(Ech(kA_ p) *tP EEsv) . (2-70)

In Bild 2.33 ist die diesem Kennwert entsprechende Neigung der Entfestigungsgeraden
eingetragen. Ebenso sind im Bild einige berechnete Last-Stauchungs-Kurven fir das
Beispiel einer quadratischen Stlitze dargestellt. Den Berechnungen liegt ein konstanter
Querschnitt der Bigelbewehrung zugrunde, wahrend sich der Bigelabstand, und somit
auch der mechanische Bewehrungsgehalt, fir die einzelnen Kurven unterscheidet. Diese
dem baupraktischen Fall entsprechende Variation verdeutlicht, dass durch eine engere
Verbugelung eine deutliche Erhdhung des Verformungsvermégens erreicht und insbe-
sondere das V erhalten biegebeanspruchter Stiitzen entschei dend verbessert werden kann.
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Im Unterschied zur Betrachtungsweise bei der Behandlung des Entfestigungsverhal-
tens im einachsigen Druckversuch (Kapitel 2.1.3), entspricht Gleichung (2.70) dem Mo-
dell einer Parallelschaltung zweier Korper mit unterschiedlichen Steifigkeiten. Der Ent-
festigung des Betons (E..p <0) wirkt demnach die Verfestigung des Stahls (Eg, > 0)
entgegen, und sie kann, falls eine kraftige Langsbewehrung mit ausreichender Verfesti-
gung vorliegt, sogar kompensiert werden. Ein solches Verhalten zeigten einige der von
Sheikh und Uzumeri (1980) getesteten Stiitzen (Bild 2.34(a)). Die in Bild 2.34 zusam-

@
F [MN T y‘ - /J#
6[- ] | | | | | - a:ﬁ ﬁ : B & jzm

. p[%] fy[MPa] fc[MPa wc[] s/ac[]

3.33 384 35 0.107 0.109

---- 365 391 28 0.109 0.142

[ — 3.33 384 35 0.105 0.285
— — 333 384 35 0.116 0.285
————— 3.65 391 28 0.103 0.382

p[%] fy[MPd fc[MPa wc[] s/ac[-]

3.33 384 35 0.143 0.131

] ---- 365 391 30 0.143 0.180
— - — 172 403 27 0.188 0.131
--------------- 172 403 27 0.176 0.285

0 10 20 30
-Al/533 mm [%o]

- TN Vé‘

i

o1 | pI%] 1, [MP fo[MPd .[] s/acl]

] — 186 434 25 0.101 0.180
0 . ! . ! . ! P R 1.79 394 25 0.101 0.180
0 10 20 30 40

-Al /400 mm [%o]

Bild 2.34: Last-Verformungs-Verhaten von quadratischen Stitzen; Versuchsresultate
von (@) Sheikh und Uzumeri (1980) und (b) von Scott, Park und Priestley (1982).
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X
yT’ A N N
o= o [T T [o [T | wkwo
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pl%] f,[MPd o [] w[] s/al]
——— 172 330 0098 0075 072
~--- 172 330 0280 0173 025
- 172 330 0280 0173 050
--------------- 172 330 0280 0216 0.25
— — 172 330 0441 0339 042
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Bild 2.35: Last-Verformungs-Verhalten von rechteckigen Druckgliedern; Versuchsre-
sultate von Mander (1984).

mengestellten V ersuchsresultate veranschaulichen zudem die Beeinflussung des Verfor-
mungsverhaltens der Druckglieder durch den Blgel bewehrungsgehalt, den Bligel abstand
und die Langsbewehrung, wie sie sich in den hier entwickelten Beziehungen ebenfalls
widerspiegelt. Durch eine Veranderung der Bligelgeometrie ergaben sich bei den in den
Versuchen verwendeten Biegeformen keine signifikanten Unterschiede. In Bild 2.35
sind die Last-Verformungs-Kurven von rechteckigen Druckgliedern aufgetragen, die
von Mander (1984) getestet wurden. Auch in diesen Versuchen zeigte sich eine deutliche
Abhangigkeit vom Bugel bewehrungsgehalt und vom Biigelabstand. Der in diesen Versu-
chen festgestellte Abfall der Last nach dem Erreichen der einachsigen Betondruckfestig-
keit ist auf das Abplatzen des Uberdeckungsbetons zuriickzufiihren, der im vorliegenden
Fall, bedingt durch die Querschnittsgeometrie, einen bedeutenden Teil der gesamten
Querschnittsflache ausmachte.

Alle hier gezeigten Versuche wurden mit relativ niedrigen Verformungsgeschwindig-
keiten durchgefihrt. Grossere Geschwindigkeiten bewirken insbesondere, dass die Fe-
stigkeiten der Materialien und somit auch die erreichten Maximallasten hoher ausfallen,
die Entfestigung der Druckglieder hingegen entsprechend sproder erfolgt. Naheres hier-
zu findet man bel Scott et al. (1982) sowie bei Mander (1984). Diese Besonderheiten
sind bel einer Bemessung fir Erdbebeneinwirkung zu beachten.

Das Verformungsvermdgen bewehrter Druckglieder ist durch das Ausknicken der
L angsbewehrungsstabe oder das Zerreissen der Umschnirungsbigel limitiert. Oft treten
diese beiden V ersagensmechani smen auch gekoppelt auf. Fir naturharten und vergiteten
Stahl kann die kritische Stauchung €, bel der die Langsstdbe ausknicken, auf der
Grundlage des von Thirlimann und Haaijer (1953) vorgestellten Rechenmodells abge-
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schétzt werden. Beim Fliessen handelt es sich nicht um einen homogenen Verformungs-
prozess (vgl. Kapitel 2.1.2); die Fliesszone breitet sich vielmehr sukzessive Uber den
Stab aus, wobel die Verformung innerhalb dieser Zone der Stauchung bei Verfestigungs-
beginn des Stahls g4, entspricht. Die Bereiche ausserhalb der Fliesszone weisen hingegen
die Stauchung &g, = f,/ Es auf, so dass die Beanspruchung des Stabes wahrend der Fliess-
phase mit o, = f, konstant bleibt. Erst wenn sich die Fliesszone Uber die gesamte Stab-
lange erstreckt, die Verformungen also wieder homogen verteilt sind, gelangt der Stab
insgesamt in die V erfestigungsphase.

Geht man davon aus, dass sich ein durchlaufender, durch Bigel im Abstand s, gehal-
tener Langsbewehrungsstab als beidseitig eingespannt idealisieren lasst und sich die
Fliesszone ausgehend von der Mitte des Stabes symmetrisch ausbreitet, so entspricht
diese Betrachtungsweise dem in Bild 2.36 gezeigten Modell eines Knickstabes mit ab-
schnittsweise konstanter Steifigkeit. Fur gegebene Materialkennwerte und eine gewéhlte
Schlankheit s,/ des Stabes gilt es sodann die kritische Lange 2¢,-S. der Fliesszone zu
ermitteln, bei welcher der Stab ausknickt. Unter Berlicksichtigung der Rand- und Uber-
gangsbedingungen, fuhren die Ldsungen der entsprechenden Differential gleichungen auf
die Bestimmungsgleichung

in _: O_
tan 0 &er TN EtanZT[Eiz Ech 0, (2.71)

mit den normierten Grissen

(2.72 ab)

und der gesuchte Wert &, kann somit iterativ berechnet werden. Imperfektionen und un-
gewollte Vorverformungen werden dabei vernachlassigt. Da fir einen bestimmten Wert

Eor [%0]

40 T T T T T —— g
_ T b B Es +
Yo = s o
- mm i
301 %= 150 mm b Es, 285,
| 200 mm ,’ i *
|
e ! 7
7 - A In den Berechnungen verwendete Kennwerte des
7 /../"/4__,__' Betonstahls:
e Fliessgrenze f, =500 MPa
Elastizitatsmodul E; =200 GPa
Stauchung bel Verfestigungsbeginn €5, = 20 %o
! . ! . V erfestigungsmodul Ey,, =2GPa
20 30 40
Stab O [mm]

Bild 2.36: Knicken der Langsbewehrungsstdbe in der plastischen Phase; berechnete
Knickstauchungskurven fir beidseitig eingespannten Stab.
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& auch die Stauchungsverteilung entlang des Stabes bekannt ist, kann damit schliesslich
die mittlere, auf die Lange s. bezogene Stauchung €., angegeben werden:

8Ct‘ = (1_25'CI’)SSy + ZECr [SSV . (273)

In Bild 2.36 ist die Knickstauchung &, fur verschiedene Bugelabsténde in Funktion des
Durchmessers der Langsbewehrungsstébe aufgetragen. Fur Zustande in der Verfesti-
gungsphase (€ > g4,) kann die Knickspannung weiterhin mit der Beziehung (2.4) ermit-
telt werden, wobei der Berechnung anstelle des Elastizitétsmoduls der V erfestigungsmo-
dul zugrunde zu legen ist. Da es sich in dieser Phase um einen homogenen
Verformungsvorgang handelt, lassen sich die zugehérigen Stauchungen auf der Grundla-
ge der Spannungs-Dehnungs-Beziehung wieder eindeutig bestimmen.

Das Diagramm in Bild 2.36 veranschaulicht, dass mit einer engen Verbiigelung eine
erheblich grossere Knickspannung erreicht und damit das Verformungsvermogen eines
Stahlbeton-Druckgliedes deutlich verbessert werden kann. Wahrend bel eéinem Stab mit
einem Durchmesser [ von 10 mm und einem Bugelabstand s, von 50 mm Stauchungen
von Uber 10 % moglich sind, ist bel demselben Stab und einem Bigelabstand von
200 mm damit zu rechnen, dass dieser unmittelbar nach dem Abplatzen des Uberdek-
kungsbetons ausknickt. Das Diagramm zeigt zudem, dass bel grossen Durchmessern der
L &ngsbewehrungsstabe und kleinen Bligel abstanden das A usknicken nicht mehr massge-
bend wird. In diesen Féllen erweist sich in der Regel das Zerreissen der Umschniirungs-
bugel als ausschlaggebender V ersagensmechanismus.

Aufgrund von Versuchsergebnissen an zentrisch und exzentrisch belasteten Druck-
gliedern definierten Scott et al. (1982) das Zerreissen des ersten Umschnirungsbiigels
als nominellen Versagenszustand, respektive als Begrenzung des Verformungsvermé-
gens. Mit der von ihnen vorgeschlagenen empirischen Beziehung wird ein unterer
Grenzwert fir die in den Versuchen beim Erreichen der Blgelbriiche festgestellten Stau-
chungen beschrieben. Angepasst an die hier verwendeten Bezeichnungen kann die
Grenzstauchung wie folgt ausgedrtickt werden:

€m

o = 4+ 3w+ @) f (in %o und MPa). (2.74)

Bigelbriche dieser Art treten typischerweise jeweils in den Eckbereichen unmittelbar
neben den Abbiegestellen auf, da in diesen Zonen die Dehnféhigkeit des Bewehrungs-
stahls infolge des Biegevorgangs stark reduziert ist. Mit Gleichung (2.74) wird die ver-
minderte Bruchdehnung jedoch nur indirekt berticksichtigt. Hintergrund der Beziehung
ist vielmehr der Versuch, das Zusammenwirken des Kernbetons mit den Biigeln anhand
der wichtigsten Parameter zu erfassen. Dabei wird insbesondere die Tatsache hervorge-
hoben, dass die Querdehnung mit zunehmendem Blgelbewehrungsgehalt bei gleicher
L angsstauchung stark abnimmt und dass dann insgesamt eine hohere Grenzstauchung er-
reicht werden kann. Eine modellméassige Beschreibung dieses komplexen Zusammen-
spiels ist auf der Grundlage der zur Zeit vorliegenden Versuchsergebnisse kaum
maoglich, so dass sich die hier gezeigte empirische Vorgehensweise als einzig gangbarer
Weg erweist.

Mit den Beziehungen (2.73) und (2.74) kann die nominelle Grenzverformung einer
Stahlbetonstiitze abgeschétzt werden, wobel der jeweils kleinere der beiden Werte zu be-
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ricksichtigen ist. Erganzend zu den Last-Verformungs-Kurven, wie sie beispielsweise
fur Bild 2.33 entwickelt wurden, stehen somit Kriterien zur Verfigung, mit deren Hilfe
das Verformungsvermogen von bewehrten Druckgliedern beurteilt werden kann. Diein
diesem Abschnitt zusammengestellten Resultate kbnnen zudem auf Biegedruckzonen
von profilierten Stahlbetontrégern oder -stiitzen Ubertragen werden. Dem Verhalten von
in Langs- und Querrichtung bewehrtem Beton kommt dann sogar noch gréssere Bedeu-
tung zu, da der Versagenszustand, und somit die eigentliche Grenze des Verformungs-
vermdgens der plastischen Verformungsbereiche, in vielen Féllen durch die Entfestigung
der Druckzone oder das Erreichen der Grenzstauchung bestimmt wird.

2.2.4 Zwelachsige Beanspruchung

Die Festigkeit von unbewehrtem Beton wird bei gleichzeitiger Druck- und Querzugbe-
anspruchung reduziert. Auf diesen Sachverhalt wurde bereits in Kapitel 2.1.3 hingewie-
sen. Bel bewehrtem Beton wird die Zugbeanspruchung bei der Rissbildung auf die
Bewehrungsstébe umgelagert. Bild 2.37 zeigt den einfachsten Fall einer solchen Bean-
spruchungssituation am Beispiel einer Betonscheibe mit einer auf Zug beanspruchten
Querbewehrung. Durch die Verbundwirkung zwischen Stahl und Beton werden den
durch Risse getrennten Betonstreben quer zur Druckbeanspruchungsrichtung Verfor-
mungen aufgezwungen, was ebenfalls eine Reduktion der Festigkeit zur Folge hat.

(T T P19 . .
-0 einachsige
S i I Ed Druckbeanspruchung
09(
€
o 3
Ocy Druckbeanspruchung
-] Oy I mit aufgezwungener
Querdehnung

y :
1_11111111?
X

Bild 2.37: Betonscheibe mit Querbewehrung.

Das Zusammenwirken der Querbewehrung mit dem auf Druck beanspruchten Beton
wird im allgemeinen von der Betonfestigkeit, dem Bewehrungsgehalt, dem Stabdurch-
messer, den Verbundeigenschaften sowie von den sich einstellenden mittleren Dehnun-
gen der Bewehrung beeinflusst. Bleiben dieserelativ klein (g, < 3 %0), ergeben sich beim
Erreichen der Betondruckfestigkeit auch in Querrichtung Druckspannungen (o, < 0), da
die Querverformungen der Druckstreben durch die Bewehrung behindert sind. Der Span-
nungszustand in den Streben ist alerdings ausserst inhomogen und weist, insbesondere
senkrecht zur Scheibenebene, weiterhin innere Querzugspannungen auf. Anhand von
Versuchen an zweiachsig beanspruchten Stahlbetonscheiben fanden Kollegger und
Mehlhorn (1990) eine maximale Abminderung der einachsigen Druckfestigkeit von
20 %. Der in den Versuchen verwendete Beton wies Wrfeldruckfestigkeiten von unge-
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fahr 15 bis 25 MPa auf, und die mittleren Querdehnungen beim Bruch der Prifkorper la
gen etwa zwischen 1 und 6 %o.. Flr Beton hoherer Festigkeit sowie bel grosseren Quer-
verformungen ist jedoch mit tieferen Werten der effektiven Druckfestigkeit zu rechnen.
In Bild 2.37 ist die Abminderung der Zylinderdruckfestigkeit f, auf die effektive Festig-
keit f.. des Betons anhand des Spannungs-Stauchungs-Diagrammes der Bruchzone qua-
litativ dargestellt. Die Stauchung des Betons beim Erreichen von f. betrégt ndherungs-
weise auch in diesem Fall €., wahrend die Entfestigungscharakteristik des Betons,
aufgrund des im Vergleich zu einem einachsigen Druckversuch geringeren Beanspru-
chungsniveaus, etwas flacher ausfallen diirfte.

Vecchio und Coallins (1982) untersuchten den allgemeinen Fall zwelachsig bean-
spruchter Stahlbeton-Scheibenelemente mit zwei sich kreuzenden Bewehrungsiagen.
Anders als bei der in Bild 2.37 gezeigten Scheibe sind dabei die Richtung des Druckfel-
des und der mittleren Hauptverzerrungen nicht vorgegeben, sondern stellen sich entspre-
chend der dusseren Beanspruchung und der Bewehrungskonfiguration ein. Sie sind da-
mit von der Belastungsgeschichte abhangig. Die sich im Bruchzustand einstellende
Richtung des Druckfeldes kann von derjenigen der Risse abwelchen, so dass Uber bereits
bestehende Rissflachen Kréfte Gbertragen werden mussen. Diese Kraftlbertragung wird
durch die gegenseitige Verzahnung der Rissflachen ermdglicht. Im Vergleich zum vor-
her behandelten Fall wird die Druckfestigkeit des Betons aber starker reduziert. Da zwi-
schen den Rissufern aufgrund der zu Ubertragenden Normal- und Scherspannungen Re-
lativverschiebungen auftreten, weisen dann auch die Hauptspannungen und mittleren
Hauptdehnungen unterschiedliche Richtungen auf [Marti (1982), Kupfer et al. (1983)].
Bei der rechnerischen Behandlung dieses allgemeinen Spannungs- und V erformungszu-
standes der Scheibe wére daher die Rissgeometrie, die Rissverzahnung
[Walraven (1981)], die Dubelwirkung der Bewehrungsstébe sowie die Einspannung der
Druckstreben bel den Lasteinleitungen zu berticksichtigen. In Anbetracht der bel der Er-
fassung all dieser Einfllsse auftretenden Schwierigkeiten erscheint ein solches Vorgehen
aber wenig sinnvoll, zumal sich fur die Praxis daraus keine tiberschaubaren Bemessungs-
verfahren entwickeln lassen.

Im Sinne der Kontinuumsmechanik kann vereinfachend davon ausgegangen werden,
dass die Hauptspannungs- und mittleren Hauptdehnungsrichtungen der Stahlbetonschei-
be zusammenfallen. In Bild 2.38(a) ist diese Modellvorstellung veranschaulicht. Implizit
nimmt man dabei allerdings an, dass die Risse immer in Richtung des Betondruckfeldes
verlaufen und sich lediglich senkrecht zu dieser Richtung 6ffnen, was auch der Betrach-
tungsweise bei der plastizitatstheoretischen Behandlung solcher Scheibenelemente ent-
spricht [Thurlimann et al. (1975)]. Alle weiteren Einflisse sind dann tiber eine geeignete
Wahl der effektiven Betondruckfestigkeit f., zu berlicksichtigen. Diese Vorgehensweise
wird im folgenden noch eingehend diskutiert. Sie erweist sich, da sich die wesentlichen
Zusammenhange anhand von relativ einfachen Beziehungen angeben lassen, im Hin-
blick auf die Bemessung von Stahlbetonbauteilen als zweckmassig und fuhrt, wie Ver-
gleiche mit Versuchsergebnissen zeigen, zu vernunftigen Resultaten.

In den letzten Jahren wurden in der experimentellen Forschung intensive Anstrengun-
gen unternommen, um fur die Abminderung der Betondruckfestigkeit bei zweiachsiger
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g, = g+ (g, —€,)COPY , Mit-g, =€, =2%0

Bild 2.38: Reduktion der Betondruckfestigkeit. () Orthogonales Bewehrungsnetz mit
geneigtem Betondruckfeld; (b) effektive Betondruckfestigkeit in Abhéngigkeit des Ver-
zerrungszustandes [V ecchio und Collins (1986)].

Beanspruchung zuverlassige Werte angeben zu konnen. Auf der Grundlage ihrer Ver-
suchsresultate fanden Vecchio und Collins (1986) hierfir den empirischen Ausdruck

fC
fce = ms fC ) (2.75)

wobei die darin bendtigte Hauptdehnung mit der kinematischen Beziehung
g, = g, + (g, —¢&,)cot? (2.76)

berechnet werden kann. Fir den Zustand beim Erreichen der Druckfestigkeit kann in
Gleichung (2.76) fur €, die Stauchung -g., = -2 %o eingesetzt werden, so dass sich mit
der Beziehung (2.75) die effektive Festigkeit f., fur verschiedene Langsdehnungen €,
und Neigungswinkel 9 berechnen l&sst. Damit ist es mdglich, die Reduktion der Druck-
festigkeit in Abhangigkeit vom Verzerrungszustand des Scheibenelements anzugeben,
welcher bel der vorgenommenen Idealisierung mit den in Bild 2.38(a) eingefihrten
Groéssen vollstandig beschrieben werden kann. In Bild 2.38(b) sind die Resultate einer
solchen Berechnung aufgetragen.

Fur die Bemessung von Bauteilen aus Stahlbeton wird in den entsprechenden Bemes-
sungsnormen [z.B. SIA 162 (1993)] in der Regel ein vom Verzerrungszustand unabhan-
giger Wert der effektiven Betondruckfestigkeit angegeben. Dieser Wert dient dann bei-
spielsweise bel der Wahl der Stegabmessungen von profilierten Stahlbetontragern als
Bemessungsgrosse und sollte somit eher vorsichtig angesetzt werden. Basierend auf den
Ergebnissen einer Auswertung zahlreicher Schubversuche schiug Muttoni (1990) fir Si-
tuationen, in denen keine grossen plastischen Verformungen zu erwarten sind, die Bezie-
hung

fo. = 1,60f2/3<060f, (inMPa) 2.77)

vor. Gemass dieser Auswertung kann in tblichen Fallen auf eine Berlicksichtigung des
Einflusses des Verzerrungszustandes auf die effektive Festigkeit verzichtet werden. In
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Bereichen, in denen grosse plastischen Verformungen auftreten kdnnen, muss hingegen
von bis zu 20 % tieferen Werten fur f,, ausgegangen werden. Dieser Sachverhalt wird in
Kapitel 3.2.2 noch néher behandelt.

Die bei den bisherigen Betrachtungen als bekannt vorausgesetzten Verzerrungen der
Stahl betonel emente sowi e die Beanspruchungen der Bewehrung und des Betons kdnnen
mit den Methoden der Baustatik ermittelt werden. Im folgenden werden die entsprechen-
den Beziehungen fir ein orthogonal bewehrtes Scheibenelement unter reiner Schubbean-
spruchung hergeleitet (Bild 2.39(a)). Die dabel verwendeten Bezeichnungen konnen
Bild 2.39(b) entnommen werden. Wie bereits erwahnt, setzt man mit einer kontinuums-
mechanischen Betrachtungsweise voraus, dass keine Relativverschiebungen zwischen
den Rissufern auftreten und somit die Richtungen der Hauptspannungen mit denjenigen
der mittleren Hauptdehnungen zusammenfallen. Die Risse verlaufen demnach ebenfalls
in dieser Richtung und 6ffnen sich senkrecht dazu. Die effektive Festigkeit des Betons
wird vereinfachend gemass Gleichung (2.77) fir eine bestimmte Betonfestigkeit als kon-
stant vorausgesetzt.

Die Gleichgewichtsbeziehungen fir das Scheibenelement kdnnen anhand der in
Bild 2.39(c) gezeigten Mohrschen Darstellung des Spannungszustandes veranschaulicht
werden. Die Beanspruchungen des Stahls in x- und y-Richtung lassen sich mit den geo-
metrischen Bewehrungsgehalten

A A
Py = ag und p, =

sy
alt ’

(2.78 3, b)

al's bezogene Spannungen 0,-p, und 0Py, ausdriicken und kénnen in dieser Form in die
graphische Darstellung einbezogen werden. Aus dem Mohrschen Spannungskrei's ergibt
sich dann fir die Druckfeldneigung die Bedingung

Oy LPy

C)-SX IJ:)X

Das Gleichgewicht zwischen der dusseren Beanspruchung der Scheibe und den Beton-
und Stahlspannungen kann durch die Beziehungen

tan29 = (2.79)

T,y = OxPydand = %r%’— (2.80)
und

T,y = —0, [sind cos? (2.81)
ausgedriickt werden.

Analog zum Spannungszustand &8sst sich auch der Verzerrungszustand des Scheiben-
elements mit Hilfe eines Mohrschen Kreises darstellen. Anhand von Bild 2.39(d) ergibt
sich die kinematische Relation

Ex

Yy = tand

€2
+ Sytana - m , (282)

59



Grundlagen

respektive durch Elimination der Schiebung y,y, die Beziehung

E,—€
tan29 = SX_; . (2.83)
y 2

Aus dem Mohrschen Verzerrungskreis kann zudem eine der Invarianten des Verzer-
rungstensors direkt herausgel esen werden:

€1) = ExtE, = &1t E, . (2.84)

Mit Hilfe der hier zusammengestellten Beziehungen ist es unter anderem maoglich,
den Tragwiderstand des Scheibenelements zu ermitteln. Die Verknipfung der kinemati-
schen Relationen mit den Gleichgewichtsbeziehungen erfolgt Uber die in Bild 2.39(e)
gezeigten Stoffgesetze. Sie entsprechen den in dieser Arbeit eingefthrten Idealisierun-

(@ %ﬁ (b)
T

\
\
{| Stahlbeton
\
\

—V—V—V—V—V
Q

dussere *’f'x
Beanspruchung

-Oc Beton Tp Verbund

fce Tp1

!
|
I Th2
[
|

€co -€c 61 e}

Bild 2.39: (a) Stahlbetonelement unter Schubbeanspruchung; (b) Beanspruchung des
Betons und des Stahls; (c¢) Mohrsche Darstellung des Spannungszustandes und (d) des
Verzerrungszustandes; (e) Stoffgesetze und idealisierte Verbundcharakteristik.
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gen, wobei die Abminderung der Betondruckfestigkeit berticksichtigt werden muss. Fur
Zustande bis zum Erreichen der Hochstlast kann hierzu in der durch die Parabelglei-
chung (2.23) beschriebenen Spannungs-Stauchungs-Beziehung f, durch f. ersetzt wer-
den. Die Stauchung des Betons ergibt sich dann zu

) 1+ % g (2.85)
€, = =€ - . .
2 c° O f(:eD

Die Entfestigung des Betons wird in dieser Betrachtung nicht berlicksichtigt, da nach
dem Uberschreiten der Stauchung €, aufgrund der konstanten einachsigen Beanspru-
chung des Druckfeldes, keine Spannungsumlagerungen moglich sind und somit die Ent-
festigung des Systems erfolgt. Wie im einachsigen Druckversuch wird demnach der
Tragwiderstand der Scheibe durch das Erreichen der Betondruckfestigkeit begrenzt.

Die Dehnungen &, und &, in den Richtungen der beiden Bewehrungsiagen konnen né-
herungsweise an stellvertretenden Zugstaben, wie sie in Kapitel 2.2.2 behandelt wurden,
ermittelt werden. Grundlagen einer solchen Berechnung sind die durch die Gleichungen
(2.51) und (2.57) definierten mittleren Verbundspannungen 1,,; und Ty, sowie die Bezie-
hungen (2.55), (2.59) und (2.61), mit deren Hilfe sich die mittleren Dehnungen bestim-
men lassen. Die den moglichen Beanspruchungssituationen entsprechenden Féle
Osmax < fyy Ogrin < fy < Ogmax UNd Oy > fy, kOnnen damit unterschieden werden. Fur die
zu untersuchenden Gleichgewichtszustande gilt dann die Bedingung, dass die der Schei-
benbewehrung Ubertragene Spannung (0, 0g) Und die Spannung O gy, im Riss des fik-
tiven Zugstabes identisch sein missen. Fur einen angenommenen Rissabstand s, sowie
Stabdurchmesser [0 kdnnen sodann die mittleren Dehnungen und die zugehdrigen
Stahlspannungen bestimmt werden. Mit diesem Rechenmodell ist es moglich, die durch
die Verbundwirkung reduzierten Verformungen der Bewehrungsstabe rechnerisch zu be-
ricksichtigen. Da bei der Modellbildung die hauptséchlichen Einfllsse miteinbezogen
werden, kann davon ausgegangen werden, dass entsprechende Rechenergebnisse das
wirkliche Verhalten zumindest qualitativ gut beschreiben, auch wenn durch die vereinfa-
chenden Annahmen das tatséchliche Zusammenwirken der Bewehrungsstabe mit dem
sie umgebenden Beton nur bedingt reprasentiert wird.

In den Diagrammen in Bild 2.40 sind die Ergebnisse entsprechender Berechnungen
fUr Stéhle der Duktilitatsklassen A und C (Tabelle 2.1) fur den praktisch wichtigen Fall
vorgegebener Langsdehnungen aufgetragen. Die Resultate sind in Funktion des auf die
effektive Festigkeit des Betons bezogenen mechanischen Bewehrungsgehalts

fe f,
(L)y Df_ = psy Df_ (286)
ce ce

dargestellt, wobei fir eine durch die Dehnung €, und die Duktilitétskl asse des Stahls vor-
gegebene Konfiguration jeweils zwel Diagramme gezeigt werden. Darin sind die auf f
bezogenen Schubbeanspruchungen 1,z beim Bruch der Scheibe sowie die zugehdrigen,
auf die Fliessspannung bezogenen Stahl spannungen Og ., dargestellt. Dain den Berech-
nungen verschiedene Fallunterscheidungen vorzunehmen sind, ist ein iteratives Vorge-
hen angezeigt. Dabei muss einerseits zwischen den sich aus den Annahmen Uber das
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Verbundverhalten ergebenden Féllen, und andererseits zwischen zwel Brucharten unter-
schieden werden. Unter Berticksichtigung der innerhalb eines Rechenganges festgehal te-
nen Dehnung €, ergeben sich fir das Rechenmodell folgende Bruchbedingungen:

Zerreissen der Bewehrung: o, = fi, (2.87)

Betonbruch: g, = —f (2.88)

Wahrend fur kleine Bewehrungsgehalte w,, aufgrund der sich dabel einstellenden sehr
flachen Druckfeldneigungen, die Beziehung (2.87) immer massgebend wird, erweist
sich fir grossere Bewehrungsgehalte das Erreichen der Betondruckfestigkeit as Bruch-
grenze. Die zugehorigen Bereiche sind in den Diagrammen gekennzeichnet.

In Bild 2.40 sind zum Vergleich die mit den Methoden der Plastizitétstheorie berech-
neten Traglasten der Scheibenelemente eingetragen. Unter Anwendung des statischen
Grenzwertsatzes (vgl. Kapitel 2.3.2), kann die Traglast mit den Gleichgewichtsbeziehun-
gen alein ermittelt werden. Fir den Bewehrungsstahl wird dabei ideal-plastisches Flies-
sen vorausgesetzt, d.h. die Verfestigung des Stahls nach dem Uberschreiten der Fliess-
grenze wird vernachléssigt. Fir Beanspruchungssituationen gemass Bild 2.40, in denen
die Stahlspannungen ag, unterhalb der Fliessgrenze liegen, mussen zwei Bruchregimes
unterschieden werden:

+ Regime[BS]: Fliessen der Bewehrung A, und Betonbruch.
Mit o, = f, und o, = -f, folgt aus den Gleichungen (2.80) und (2.81) fir die Schub-
beanspruchung beim Bruch der Scheibe die Beziehung

T fe

f
R _ |y Te g
i J‘”y T H -y f

ce

. (fiir &, fo/fe < 0.5), (2.89)

ce

die einen Viertelkreis mit der Mittelpunktskoordinate w,f./f.. = 0.5 beschreibt. Die
Neigung des Druckfeldes ergibt sich zu

tand = [—L— . (2.90)

* Regime[B]: Betonbruch ohne dass die Bewehrung die Fliessgrenze erreicht.
Unter Berticksichtigung, dass die Beziehung (2.81) mit o, = -f., flir § = 45" maximal
wird, erreicht die Traglast in diesem Fall den konstanten Wert

% (Fir @, fo/fee > 0.5), (2.91)

und kann demzufolge auch durch eine Vergrosserung des Bewehrungsgehalts nicht
mehr erhoht werden.

Die durch die Beziehungen (2.89) und (2.91) definierten Bruchbeanspruchungen stellen
im Rahmen der Plastizitétstheorie vollsténdige Ldsungen dar (vgl. Kapitel 2.3.2). Néhe-
res zu den Methoden der Plastizittstheorie findet man in den Arbeiten von
Mdller (1978), Marti (1980), Thirlimann et al. (1983) sowie Nielsen (1984).
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Verwendete Materialkennwerte: Stahl: f, =500 MPa Verbund: Ty = 5.79 MPa
Beton: f.=30 MPa E, = 200 GPa T =2.90 MPa

€co = 2 %o Stabdurchmesser: [0 =16 mm Rissabstand: Sy =150 mm

Bild 2.40: Tragwiderstand des Scheibenelements und zugehdrige Stahlspannung Ogymay
fur vorgegebene Langsdehnungen (g, = 0 %o resp. 2 %o) in Funktion des mechanischen
Bewehrungsgehalts. Stahl der Duktilitatsklasse A (@) und der Duktilitétsklasse C (b).
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Diein Bild 2.40(a) gezeigten Resultate verdeutlichen, dass mit einem Stahl der Dukti-
litétsklasse A die Traglast geméss der Plastizitatstheorie nahezu im gesamten Bereich der
betrachteten Bewehrungsgehalte erreicht werden kann. Da mit dem Rechenmodell die
Verfestigung des Stahls berticksichtigt wird, liegen die auf diese Weise ermittelten Re-
sultate Uber weite Bereiche sogar oberhalb derjenigen der plastischen Berechnung. Wie
bereits erwadhnt wird aber, trotz der beachtlichen Dehnfahigkeit des Stahls, bel sehr klei-
nen Bewehrungsgehalten das Zerreissen der Bewehrung massgebend. Bei der Bemes-
sung entsprechender Tragelemente wird diese Bruchart in der Regel durch eine Begren-
zung der Druckfeldneigung oder durch das Einlegen einer Mindestbewehrung
ausgeschlossen. Fur den im Bild gezeigten Fall einer verschwindenden Langsdehnung
€, = 0 %o erreichen geméss dem Rechenmodell die Stahlspannungen ab einem Beweh-
rungsgehalt wf./fee von etwa 0.3 die Fliessgrenze nicht mehr. Mit Gleichung (2.89) fin-
det man fur den Ubergang vom Bruchregime [BS] zum Regime [B] hingegen einen Be-
wehrungsgehalt von  w,f./fe=0.5. Trotzdem ergeben sich in bezug auf den
Tragwiderstand der Scheibe nur geringe Unterschiede zwischen den beiden Berechnun-
gen, da sich mit dem Rechenmodell aus Vertraglichkeitsgrinden etwas flachere Druck-
feldneigungen einstellen. Fir eine Langsdehnung von g, = 2 %o fallen die Resultate auch
in diesem Ubergangsbereich anndhernd zusammen.

Bild 2.40(b) zeigt die entsprechenden Rechenergebnisse fir einen Bewehrungsstahl
der Duktilitatsklasse C. Aufgrund der im Vergleich zu Stahl der Duktilitatsklasse A be-
deutend geringeren Dehnfahigkeit (g5, = 25 %o) bestimmt das Zerreissen der Bewehrung
Uber weite Bereiche den Bruch. Besonders deutlich zeigt sich dies fir eine Langsdeh-
nung von €, = 2 %o0. Bel grosseren Bewehrungsgehalten wird alerdings auch in diesem
Fall die Bruchbedingung (2.88) massgebend und die auf der Grundlage des Rechenmo-
dells ermittelten Resultate stimmen wieder gut mit denjenigen der Plastizitétstheorie
Uberein. Fur Beanspruchungssituationen, in denen die Bewehrung die Fliessspannung
nicht erreicht, ergeben sich mit dem Rechenmodell fir beide Stéhle identische Tragwi-
derstande.

Die hier gezeigten Berechnungen belegen, dass der Tragwiderstand von Scheibenele-
menten mit den Methoden der Plastizitétstheorie zuverlassig beurteilt werden kann. Eine
gentgende Dehnfahigkeit des Bewehrungsstahls ist hierfur die Voraussetzung. Liegen
die Duktilitétskennwerte des Stahls (Bruchdehnung und V erfestigung) deutlich unter den
heute Ublichen Grenzen, muss mit vorzeitigen Briichen gerechnet werden. Die in den
Diagrammen in Bild 2.40 dargestellten Ergebnisse gelten fir einen Rissabstand von
150 mm, fur Bewehrungsstébe mit einem Durchmesser von 16 mm und basieren auf ei-
nem gemass Gleichung (2.77) konstanten Wert der effektiven Betondruckfestigkeit. Eine
Variation dieser Parameter wirde die numerischen Resultate zwar beeinflussen, die
grundsitzlichen Folgerungen blieben aber die gleichen. Die Ubertragung der hier ge-
wonnenen Erkenntnisse auf den fur die Praxis wichtigen Fall der Bemessung von Steg-
scheiben wird in Kapitel 3.2.2 vorgenommen.



Plastische Bemessung von Stahlbeton

2.3 Plastische Bemessung von Stahlbeton

2.3.1 Einfihrung

Bel der Bemessung oder Nachrechnung eines Stahlbetontragwerks sollen die Betonab-
messungen und die Bewehrungsfiihrung festgelegt, respektive Uberprift, sowie der
Nachweis erbracht werden, dass die an das Tragwerk gestellten Anforderungen beziig-
lich Tragsicherheit, Gebrauchstauglichkeit und Dauerhaftigkeit erfillt sind. Dies setzt
die Kenntnis des Spannungszustands der Tragstruktur fir verschiedene Beanspruchungs-
situationen voraus. Wie auch immer diese Aufgabe angegangen wird, man stutzt sich da-
bei auf Modelle, die gedankliche Idealisierungen der Wirklichkeit darstellen, diese selbst
aber nie vollumfanglich erfassen. Selbst wenn versucht wird, alle Besonderheiten des
Zusammenwirkens von Stahl und Beton und alle Nebeneffekte miteinzubeziehen, bleibt
die Bedingtheit der dem Rechenmodell zugrundeliegenden Voraussetzungen und An-
nahmen bestehen. Die Tauglichkeit der verwendeten Modelle kann schliesslich einzig
anhand von Vergleichen mit Versuchsergebnissen tberprift werden. Allerdings vermé-
gen auch die im Experiment gemessenen Gréssen immer nur Teilaspekte des wirklichen
Verhaltens zu erfassen. Dieser Sachverhalt widerspiegelt die Konfliktsituation in der na-
turwissenschaftlichen Forschung. Der Ingenieurwissenschaft kommt folglich die Aufga-
be zu, einen fur die Praxis gangbaren Weg aufzuzeigen, und damit zwischen einer
moglichst naturgetreuen Beschreibung des Verhaltens von Tragwerken und einer sol-
chen, die fur eine einfache Formulierung der Zusammenhénge zwischen den wichtigsten
Parametern geeignet ist, abzuwagen.

Im Stahlbetonbau wird seit jeher versucht, durch eine geschickte Bemessung die Aus-
bildung von inneren Tragsystemen zu ermdglichen, in denen der Beton im wesentlichen
nur Druck- und die Bewehrung vorwiegend Zugkréafte zu Ubertragen hat. Das Erreichen
des Tragwiderstands soll sich zudem durch fir den Bauwerksbenutzer sichtbare Verfor-
mungen ankutindigen. Das Versagen soll somit nicht schlagartig und unerwartet erfolgen,
sondern durch ein duktiles Verhalten des Tragwerks bestimmt werden. Die Erfahrung
zeigt, dass unter Beachtung gewisser Regeln, die hauptsachlich die Verteilung und die
Verankerung der Bewehrung betreffen, ein solches Verhaten gewahrleistet werden
kann. Gangige Bemessungsregeln fihren deshalb zu relativ schwach bewehrten Bautei-
len, die dann, aufgrund der beim Bruch auftretenden plastischen Verformungen der Be-
wehrung, die erforderliche Duktilitét aufwel sen.

Die Grosse der bel der Bemessung verwendeten Sicherheitsfaktorenist in erster Linie
durch die Tradition begriindet. Sie driickt gewissermassen den Grad des Vertrauens ge-
genuiber den Berechnungen beztiglich der Tragsicherheit aus. Die Duktilitét spielt bei der
Festlegung dieser subjektiven Sicherheit eine entscheidende Rolle und wirkt sich so auch
auf die Kosten eines Bauwerks aus. Esist allein deshalb unerlésslich, ein moglichst duk-
tiles Verhalten der Stahlbetontragwerke sicherzustellen.

Jedes Tragwerk weist unbekannte Eigenspannungszusténde auf, die sich wahrend der
Lebensdauer aufgrund dusserer und innerer Einflisse laufend veradndern, so dass der
wirkliche Spannungszustand zu keinem Zeitpunkt eindeutig bestimmt werden kann. Eine
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detaillierte Spannungsanalyse alein kann somit nicht Grundlage der Bemessung sein.
Ernst Melan (1938) schrieb hierzu:

“... In der Praxis liegen nun in den weitaus meisten Fallen die Verhéltnisse so, dass
verschiedene Belastungszustéande méglich sind, die in beliebiger Reihenfolge und be-
liebig oftmalig einander folgen kénnen. Es wird also der von einer bestimmten Bela-
stung hervorgerufene Spannungszustand im allgemeinen nicht der gleiche sein, wenn
diese Belastung nach einer Reihe von Belastungswechseln wieder auftritt. Da die Rei-
henfolge der Belastungen willkirlich zu sein pflegt, hat die Frage nach einem Span-
nungszustand bel einer bestimmten Belastung keinen Sinn.”

In der Plastizitétstheorie wird das mechanische Verhaten der Materialien auf digjeni-
gen Eigenschaften reduziert, welche den Tragwiderstand eines Tragwerks im wesentli-
chen bestimmen. Dem Phénomen des Fliessens kommt dabei besondere Bedeutung zu.
Obwonhl ideal plastisches Fliessen nicht als Kontinuumseigenschaft von Baustoffen be-
trachtet werden kann (vgl. Kapitel 2.1.2), hat sich eine solche Idealisierung as zweck-
massig erwiesen. Die bei vielen Materialien beobachtete markante Steifigkeitsanderung
nach dem Uberschreiten einer bestimmten Beanspruchungsintensitét (Fliessgrenze) wird
damit auf die einfachst mogliche Art berticksichtigt. Der Plastizitétstheorie kommt inso-
fern besondere Bedeutung zu, als dass sie eine wissenschaftlich konsistente Grundlage
darstellt, aus welcher sich einfache und insbesondere anschauliche Modelle zur Bemes-
sung und konstruktiven Durchbildung von Stahlbetontragwerken herleiten lassen. Die
auf einheitlichen und wenigen Prinzipien beruhenden Methoden der Plastizitdtstheorie
gestatten es, die Traglasten von Tragwerken oder Bauteilen zu ermitteln, beziehungswei-
se deren Widerstand gegentiber Lasteinwirkungen zu beurteilen. Der wesentliche Unter-
schied zu einer auf der Grundlage linear elastischen Materialverhaltens durchgefihrten
Berechnung liegt in der Erkenntnis, dass unter Einbezug des Fliessens weitere Span-
nungzustande maglich sind, die sich durch Uberlagerung von Eigenspannungszustanden
aus der elastischen Losung ergeben. Bel einer Berechnung gemass den Methoden der
Plastizitéatstheorie steht demnach nicht die Analyse von Spannungszusténden, die sich
wahrend der Nutzung ergeben, im Vordergrund, sondern man beschrénkt sich darauf,
Zustande nach dem Auftreten plastischer Verformungen zu untersuchen. Durch Plastifi-
zierungen werden Eigenspannungszustande verandert und die betrachteten Losungen
sind schliesslich von der Belastungsgeschichte unabhangig; sie stellen somit die einzig
taugliche Grundlage zur Beurteilung der Tragsicherheit dar. Eine besonders gute Uber-
einstimmung zwischen dem Tragwiderstand eines Bauteils und der Berechnung wird
sichin al jenen Féllen ergeben, in denen plastische Verformungen tatsachlich auftreten
und so Umlagerungen der innern Beanspruchungen stattfinden kénnen. Der Frage nach
dem Verformungsvermogen kommt dabei eine zentrale Bedeutung zu.

Gegen die Anwendung der Plastizitéatstheorie in der Bemessung von Stahlbeton wer-
den hauptséchlich Einwénde hinsichtlich des Verhaltens von Beton vorgebracht. Tat-
séchlich kann in Frage gestellt werden, ob der im Rahmen der Plastizitéatstheorie mit dem
Fliessgesetz ausgedriickte Zusammenhang zwischen statischen und kinematischen Gros-
sen das tatséchliche Verhalten von Beton (vgl. Kapitel 2.1.3) angemessen beschreibe. In
Versuchen zeigt sich allerdings immer wieder, dass, falls die Betonfestigkeit vorsichtig
angesetzt wird, der Tragwiderstand auch in Féllen zuverlassig ermittelt werden kann, in

66



Plastische Bemessung von Stahlbeton

denen der Bruch durch die Entfestigung des Betons bestimmt wird. Bereits in Kapitel
2.2.4 wurden in diesem Sinn die Beanspruchungen des Betons durch das Erreichen der
effektiven Festigkeit f.. begrenzt. Das Konzept eines Fliessspannungsniveaus (effektive
Festigkeit) in Verbindung mit der Anwendung der Plastizitétstheorie wird in der Boden-
mechanik seit jeher benitzt. Die Einfachheit des Konzepts birgt jedoch den Nachtell,
dass die effektive Festigkeit je nach Problemstellung unterschiedlich festgelegt werden
muss. Die Tatsache, dass sich die aus einzelnen Versuchen gewonnen Kennwerte auf
eine viel grossere Anzahl von Problemen Ubertragen lassen, verdeutlicht jedoch die Zu-
lassigkeit einer solchen Vorgehensweise.

Im Stahlbetonbau muss ein moglichst duktiles Tragwerksverhalten gewahrleistet wer-
den konnen. Diese Forderung ergibt sich nicht aus dem Wunsch, die Bemessung auf der
Grundlage der Plastizitatstheorie vornehmen zu kdnnen, sondern aus den eingangs dieses
Abschnitts dargelegten Uberlegungen. Mit den Methoden der Plastizitétstheorie verfiigt
der Ingenieur Uber zuverléassige Hilfsmittel, welche die Bemessung ermoglichen, aber
auch helfen, kritische Tragwerksbereiche zu erkennen. Ein in jeder Hinsicht befriedigen-
des Tragwerksverhalten muss durch konstruktive Massnahmen und durch die Wahl ge-
eigneter Materialien sichergestellt werden. Eine Berechnung kann hierzu nie die alleini-
ge Grundlage sein.

2.3.2 Die Grenzwertsatze der Plastizitatstheorie

Fur ideal-plastisches Materialverhalten und falls das Gleichgewicht am unverformten
System formuliert werden darf, gelten die auf die Arbeiten von Hill (1951) und Drucker,
Greenberg und Prager (1951, 1952) zuriickgehenden Grenzwertsétze:

» Satischer Grenzwertsatz: Jede Belastung, zu der sich ein stabiler, statisch zul&ssiger
Spannungszustand angeben l&sst, liegt nicht hdher als die Traglast.

» Kinematischer Grenzwertsatz: Jede Belastung, zu der sich ein instabiler, kinematisch
zul&ssiger Verschiebungszustand angeben 1&st, liegt nicht tiefer als die Traglast.

Ein Spannungszustand heisst statisch zulassig, wenn er Uberall die Gleichgewichtsbedin-
gungen und die statischen Randbedingungen erfillt. Er ist stabil, wenn die Fliessbedin-
gung an keiner Stelle verletzt wird. Ein Verschiebungzustand wird als kinematisch
2ulassig bezeichnet, wenn er die kinematischen Relationen sowie die kinematischen
Randbedingungen des Systems erfullt. Er ist instabil, wenn die Arbeit der dusseren Bela-
stung bei einer Verschiebung grésser oder gleich der zugehdrigen Dissipationsarbeit ist.

Die Grenzwertsétze folgen aus dem Prinzip der virtuellen Arbeit und aus dem Prinzip
der maximalen Dissipationsarbeit. Einen Spannungzustand und einen Verschiebungszu-
stand nennt man vertraglich, wenn sie der Theorie des plastischen Potentials (Konvexitét
der Fliesshedingung, Orthogonalitét der plastischen Verzerrungsinkremente) gentigen
[Marti (1980)]. Daraus lsst sich folgender Satz ableiten:

» Vertraglichkeitssatz. Jeder nichttriviale, kinematisch zuléssige V erschiebungszu-
stand, welcher mit einem stabilen, statisch zuldssigen Spannungszustand vertréglich
ist, ist instabil, und die zugehdrige Belastung stellt die Traglast dar.
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Bel der Anwendung des Vertraglichkeitssatzes ist zu beachten, dass die untersuchten
Spannungs- und V erschiebungszustande nicht mit denjenigen Ubereinstimmen miissen,
die sich beim Kollapswirklich einstellen. Notwendig ist lediglich ihre Vertréglichkeit im
hier besprochenen Sinn. Fur die vollstdndige Losung eines Problems gentigt die Angabe
eines stabilen, statisch zuldssigen Spannungszustands und eines damit vertraglichen,
nichttrivialen kinematisch zulassigen Verschiebungszustands. Die vollstéandige Losung
entspricht der Traglast des Systems.

2.3.3 Statische und kinematische M ethode

Bei der Anwendung der statischen Methode wird ein Spannungszustand gesucht, der die
Gleichgewichtsbedingungen und die statischen Randbedingungen erfillt, und die Fliess-
bedingungen nirgends verletzt. Durch Betrachtung verschiedener statisch zulassiger
Spannungszusténde wird man versuchen, denjenigen zu finden, mit dem eine moglichst
grosse aussere Belastung aufgenommen werden kann. Bild 2.41 verdeutlicht diese Art
der Anndherung an die theoretische Traglast; sie entspricht der Anwendung des stati-
schen Grenzwertsatzes. Die Kompatibilitét der Verschiebungen braucht dabei nicht be-
ricksichtigt zu werden. Oft ist es zweckmassig, von dem speziellen statisch zul&ssigen
Spannungszustand auszugehen, der sich unter der Annahme linear elastischen Material-
verhaltens einstellt, und diesen durch Uberlagerung von Eigenspannungszustanden zu
variieren. Da in vielen Fallen ohnehin Berechnungen am elastischen System durchge-
fuhrt werden, ist ein solches Vorgehen besonders naheliegend.

Mit der kinematischen Methode untersucht man einen nichttrivialen, kinematisch zu-
lassigen Verschiebungszustand, respektive einen Mechanismus, der zum Kollaps der
Struktur fuhrt. Aus der Gleichsetzung der Arbeit der dusseren Kréfte mit der in der Be-
wehrung und im Beton dissipierten Energie resultiert ein oberer Grenzwert fur die Trag-
last. Dabei ist es ebenfalls moglich, durch die Betrachtung verschiedener Verschiebungs-
zusténde, die Losung zu verbessern. Anstelle eines Maximums wird aber ein Minimum
der @usseren Belastung gesucht. In der Regel erweist es sich als hilfreich, von einem vor-
gangig ermittelten Spannungszustand auszugehen und Anderungen des Verschiebungs-
zustands in den Zonen anzusetzen, die am stérksten beansprucht sind.

Last |

obere Grenzwerte
theoretische Traglast —i—  HOchstlast
untere Grenzwerte
0 VerformurTg

Bild 2.41: Statische und kinematische Methode der Plastizitétstheorie: Anwendung der
Grenzwertsétze.
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Bel Stab- und Flachentragwerken mit klar definierten Randbedingungen ist esim all-
gemeinen moglich, vollsténdige L ésungen zu finden. Haufig lassen sich jedoch die kom-
plexe raumliche Geometrie der Bauteile und die konstruktiven Verbindungen rechne-
risch kaum richtig erfassen. Man wird sich daher damit begniigen, obere und untere
Grenzwerte der Traglast an vereinfachten Systemen zu untersuchen, und diese einander
gegenuberzustellen. Bei der Beurteilung der Resultate wird der Ingenieur abwégen mis-
sen, inwieweit die Vereinfachungen die Ergebnisse beeinflussen. Es wird sich allerdings
nur in jenen Fallen eindeutig entscheiden lassen, ob berechnete obere Grenzwerte der
Traglast Uber oder unter der tatséchlich erreichbaren Hochstlast liegen, in denen die
Idealisierung der kinematischen Randbedingungen die wirklichen Verhaltnisse adaquat
représentieren. Untere Grenzwerte der Traglast liegen hingegen, ein ausreichend duktiles
Verhalten der Tragwerkskomponenten vorausgesetzt, immer unter der tatsachlich er-
reichbaren Hochstlast (vgl. Bild 2.41).

Fur praktische Bemessungsaufgaben empfiehlt sich ein Vorgehen geméss der stati-
schen Methode. Dies hat den Vorteil, dass die Tragsicherheit eher vorsichtig beurteilt
wird, und dass ein statisch zulassiger Spannungszustand fir das gesamte Tragwerk ent-
wickelt wird, was die konstruktive Durchbildung erméglicht. Die kinematische M ethode
erweist sich bel der Beurteilung bestehender Bauten al's besonders ntitzlich, da mit ihrer
Hilfe obere Grenzwerte der Traglast schnell und zuverléssig abgeschétzt werden kénnen.
Aber auch bei der Bemessung lassen sich damit die Bewehrungsfihrung oder wichtige
Abmessungen Uberprifen. Die Methoden der Plastizitétstheorie erganzen sich in ideaer
Weise. Sie stellen echte Ingenieurmethoden dar, indem ihre Anwendung nicht das Er-
stellen umfangreicher Berechnungen, sondern die Erarbeitung von Entscheidungshilfen
in den Vordergrund ruckt.

2.3.4 Diskontinuitaten

Bei der Wahl statisch zul&ssiger Spannungszustéande (vgl. Kapitel 3.2) ist zu beachten,
dass die Spannungsfelder Unstetigkeiten (Diskontinuitéten) aufweisen dirfen. Da die
Gleichgewichtsbedingungen auch fir ein Element an der Diskontinuitétsflache erfillt
sein missen, besteht allerdings keine vollstandige Freiheit bei der Wahl der Spannungen.
Bel einem Scheibenelement mussen daher an der Diskontinuitétsflache, die im ebenen
Fall zu einer Linie degeneriert, sowohl die Normalspannungen o, als auch die Schubs-
pannungen Ty, Ubereinstimmen (Bild 2.42). Dies bedeutet, dass lediglich die Normal-
spannungen o, parallel zur Diskontinuitétslinie unstetig sein dirfen, und es besteht

*******************

Spannungszustand 1
n

-
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Spannungszustand 2 |

,,,,,,,,,,,,,,,,,,,

l
-
=}

Bild 2.42: Diskontinuitét im Spannungszustand.
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diesbezliglich eine Analogie zu einem freien Rand. Die Normal spannungen o, senkrecht
zur Diskontinuitétslinie sowie die Schubspannungen T, missen stetig verlaufen.

Wie im Spannungszustand sind auch im Verschiebungszustand Diskontinuitéten
moglich. Beschrankt man sich wiederum auf ebene Probleme, so lasst sich die Unstetig-
keit gemass Bild 2.43 darstellen. Die Diskontinuitétslinie stellt den Grenzfall einer
Schicht mit gegen null strebender Dicke d dar, in der sich der Verschiebungszustand ste-
tig andert.

n P

A{u,v}
a

Bild 2.43: Diskontinuitét im V erschiebungszustand.

Unter der Annahme, dass die Komponenten u und v (in Richtung der Achsen t und n)
des Verschiebungsvektors A innerhalb der Diskontinuitét linear variieren, kann der Ver-
zerrungszustand in der Schicht wie folgt ausgedriickt werden:

st:%:o,sn:g—x:%ﬂéna, (2.92 ab)
ou, ov _ |A
Yin = %+a = % [cosa . (2.93)
Im Hauptachsensystem ergibt sich
g = lz% {1+sna) , &, = _lz—AE;ll {1-sna) . (2.94 a,b)

Auf der Grundlage der Beziehungen (2.94) kann die im Beton dissipierte Energie er-
mittelt werden. Fur den ebenen Spannungszustand und unter der Annahme einer quadra-
tischen Fliessbedingung gemass Bild 2.15 findet man fir die spezifische Dissipation im
Beton infolge einer Einheitsverschiebung an der Diskontinuitétslinie den Ausdruck:

f
WP = 7°e[(1—sina) . (2.95)

Wiein Bild 2.43 bezeichnet a dabei den Winkel zwischen der Diskontinuitétslinie und
dem Verschiebungsvektor. Ausfihrlicheres hierzu findet man bei Marti (1980) und bel
Sigrist, Alvarez und Kaufmann (1995).
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3 Verformungsvermdgen von
Stahlbetontragern

3.1 Einfuhrung

Anfang der sechziger Jahre setzte, parallel zur Entwicklung plastischer Berechnungsme-
thoden, eine rege Forschungstétigkeit zur Klarung der Fragen bezlglich des Verfor-
mungsvermogens plastischer Gelenkbereiche von Stahlbetontrégern ein; weltweit wur-
den zahlreiche experimentelle und theoretische Untersuchungen durchgefiihrt. Diese
Arbeiten gelangten mit der Verdffentlichung des CEB-FIP Model Code [CEB (1978)] zu
einem vorlaufigen Abschluss; auf der Grundlage einer statistischen Auswertung von
V ersuchsergebnissen wurden zuldssige Gelenkverformungen in Funktion der bezogenen
Druckzonenhothe c/d festgel egt. Bedingt durch verschiedene materialtechnol ogische Ent-
wicklungen (niedrigduktiler Stahl, hochfester Beton) und die fortschreitende Entwick-
lung nichtlinearer Berechnungsverfahren, wurde der Problemkreis des Verformungsver-
mogens in den achtziger Jahren erneut aufgegriffen.

In den theoretischen Arbeiten orientierte man sich mehrheitlich an der klassischen
Biegelehre und erarbeitete Methoden zur Berechnung der Momenten-Krimmungs-Be-
ziehung sowie der fiktiven Lange der plastischen Gelenke. Erste VVorschlége zur Ermitt-
lung der Gelenklange stammen von Baker und Amarakone (1965), Mattock (1965) und
Corley (1966); die entwickelten Gleichungen beruhen auf der Auswertung von Ver-
suchsergebnissen und stellen empirische Beziehungen dar. V erschiedene EinflUsse (Sy-
stem und Art der Belastung, Verformungsverhalten der Materialien, Querschnittsgeome-
trie) wurden dabei nicht, oder nur indirekt berticksichtigt.

Dilger (1966) ging in seinen Untersuchungen von der Hypothese vom Ebenbleiben
der Querschnitte aus, beriicksichtigte aber den Einfluss der Querkraft, indem er den Ver-
lauf der Zugkraft und der Krimmung im Gelenkbereich entsprechend der Fachwerkana-
logie korrigierte. Er war damit in der Lage, Gelenklangen fir verschiedene Stahlsorten,
Betonfestigkeiten und Lastanordnungen zu berechnen; als Versagensart berticksichtigte
er ausschliesslich den Bruch der Biegedruckzone. Bachmann (1967) entwickelte ein
Verfahren, das auf der Ermittlung der Rissweiten und den daraus resultierenden Ele-
mentverdrehungen aufbaut; durch Summation der Verdrehungsanteile bestimmt er die
plastischen Verformungen der Gelenkbereiche (Gelenkwinkel). Dabel berticksichtigte er
die Verbundwirkung zwischen Beton und Stahl und insbesondere auch die Auswirkung
geneigter Risse im Bereich grosser Querkraftbeanspruchungen; je nach vorherrschender
Beanspruchungsart unterschied er zwischen dem Biegerissgelenk und dem Schubrissge-
lenk. In die Betrachtungen wurden alle moglichen Versagensarten (Zerreissen der Be-
wehrung, Bruch der Biegdruckzone, Stegbruch) einbezogen.

Macchi (1974) schlug ein vereinfachtes Rechenverfahren fir den Nachweis des Ver-
formungsvermdgens bel Durchlauftragern vor; fir einen vorgangig gewahlten Grad der
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Schnittkraftumlagerung ermittelte er den Verformungsbedarf des Systems und verglich
diesen mit zul &ssigen Werten fir den plastischen Gelenkwinkel [Siviero (1974)].

In neueren Arbeiten versuchte man, insbesondere durch die Berticksichtigung wirk-
lichkeitsnaher Stoffgesetze, die komplexen Verformungsvorgange rechnerisch nachzu-
vollziehen, was mitunter zur Entwicklung relativ umfangreicher Computerprogramme
fuhrte [Langer (1987), Graubner (1989), Cohn und Riva(1991)]. Die grundlegenden
M echanismen des Risswachstums und der Plastifizierung sowie der Schnittkraftumlage-
rung und die eigentlichen Bruchprozesse wurden aber kaum untersucht; ebenso wurde
der Kraftfluss in den Gelenkbereichen nur wenig studiert.

Im folgenden wird ein Rechenmodell zur Ermittlung des Verformungsvermégens pla-
stischer Gelenkbereiche von Stahlbetontragern vorgestellt. Die Ausfiihrungen beziehen
sich mehrheitlich auf profilierte, schlaff bewehrte Durchlauftrager; wo dies méglich ist,
werden aber auch Hinwelse auf vorgespannte Trager gegeben. Hintergrund fur die Ent-
wicklung des Modells ist die statische Methode der Plastizitdtstheorie, respektive die
Analyse des Spannungszustands des Tragwerks auf der Grundlage einfacher Spannungs-
felder. Bezieht man bei der Entwicklung der Spannungsfelder auch kinematische Uberle-
gungen mit ein, so ist man in der Lage, den Kraftfluss in der Struktur mit ausreichender
Genauigkeit zu beschreiben. Die Verknipfung der statischen mit den kinematischen Be-
ziehungen erfolgt Uber die Stoffgesetze. Diese sind im wesentlichen in Kapitel 2 zusam-
mengestellt und werden, falls nétig, durch erweiterte Betrachtungen ergénzt. Damit ist es
moglich, insbesondere die plastischen Verformungsanteile zu berechnen. Diese umfas-
sen die Verformungen ab dem Fliessbeginn der Bewehrung bis zum Versagen einer der
Tragwerkskomponenten.

Durch eine solche Vorgehensweise beschreitet man einen Mittelweg zwischen Bal-
kentheorie und Scheibenanalyse. Die klassische, auf den Tragerquerschnitt bezogene
Betrachtungsweise der Balkentheorie wird durch den Einbezug der Spannungsfelder we-
sentlich erweitert. Dabel werden nicht bloss die Gurtkréfte entsprechend dem sogenann-
ten Versatzmass korrigiert, sondern sowohl der Verlauf der Gurtkréfte al's auch der Span-
nungszustand des Stegs konnen fur die verschiedenen zu untersuchenden
Belastungsintensitéten ermittelt werden. Eine detailliertere Untersuchung des Span-
nungszustands wirde eine Scheibenanalyse erfordern. Hierzu fehlen jedoch weitgehend
die Rechengrundlagen zur Berlicksichtigung des nichtlinearen Materialverhatens sowie
des Verbundes zwischen Stahl und Beton. Zudem wéren entsprechende Berechnungen
ausserst aufwendig und kaum fir eine Anwendung in der Praxis geeignet. Das hier ge-
wahlte Vorgehen lasst sich hingegen problemlos mit der konventionellen Stabstatik
kombinieren, indem die plastischen Verformungsbereiche fur die Ermittlung der Schnitt-
kraftverteilung al's plastische Gelenke idealisiert werden. Dieser Ubergang stimmt aller-
dings nur ndherungsweise mit den tatséchlichen Gegebenheiten Uberein; der dabel ge-
machte Fehler falt aber, in Anbetracht der ohnehin vorhandenen Unsicherheiten
beziglich des Verhaltens und des Zusammenwirkens der Materialien, unwesentlich aus.

Mit Hilfe des in Kapitel 3.3 gezeigten Rechenmodells ist es moglich, das Verfor-
mungsvermogen plastischer Gelenkbereiche von Durchlauftragern fir gewahlte Spann-
weitenverhaltnisse und Lastanordnungen zu berechnen; die erforderliche Duktilitdt kann
damit fUr bestimmte Beanspruchungssituationen quantifiziert werden. Bei der Anwen-
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dung des Verfahrensin der Praxis wird man sich, wie beim Tragsicherheitsnachweis, auf
einige wenige Belastungsszenarien beschréanken missen, die das Versagen des Trag-
werks, oder von Teilen davon, zur Folge haben kénnen. Es wird im allgemeinen jedoch
nicht moglich sein, alle moglichen Lastkombinationen beziglich ihrer Auswirkungen
auf den Verformungsbedarf und das Verformungsvermogen zu Uberprifen. Ziel der
rechnerischen Uberprifung kann es demzufolge nicht sein, alle nur denkbaren Einwir-
kungen zu berticksichtigen. Die Aufgabe des Ingenieurs besteht vielmehr darin, die
massgebenden Beanspruchungen zu erkennen und, anhand von einigen aussagekraftigen
Berechnungen, die Gefahrdung, die diese fir das Tragwerk darstellen, zu beurteilen. Be-
rechnungen kénnen aber nie eine den Anforderungen angepasste Konzeption und die
korrekte konstruktive Durchbildung des Tragwerks ersetzen. Sie sollen den Ingenieur je-
doch in die Lage versetzen, kritische Tragwerksbereiche oder Beanspruchungssituatio-
nen zu identifizieren. Durch die Wahl der Betonabmessungen und durch die Beweh-
rungsfihrung wird man dann versuchen, das Verhalten in einem gunstigen Sinn zu
beeinflussen. Im Fall der Uberprifung bestehender Bauten, einer heute immer haufiger
vorkommenden | ngeni euraufgabe, umfassen die moglichen Massnahmen die Anordnung
von Zustandserfassungen oder von Nutzungseinschrankungen sowie gegebenenfalls von
Verstérkungen.

3.2 Zur Entwicklung von Spannungsfeldern

3.2.1 Grundelemente der Bemessung

Die Idee, den Kraftfluss in Stahlbetonelementen mit Fachwerkmodellen zu untersuchen,
wird gewohnlich mit den Namen Ritter und Mdrsch in Verbindung gebracht. In einem
Aufsatz beschrieb Ritter (1899) die urspriinglich von Hennebique vorgeschlagene Fach-
werkanalogie, zweifelte aber noch an der Tauglichkeit des Modells, die tatsachlichen
V erhaltnisse angemessen zu reprasentieren. Anhand von Versuchen fand Mérsch (1922)
die Modellvorstellung jedoch bestétigt. Er entwickelte auch verfeinerte Modelle, indem
er die Fachwerkwirkung der Gurte, der Buigel und der Stegdiagonalen durch Strebenwir-
kungen, d.h. direkte Abstiitzungen der Lasten auf die Auflager, erganzte. Er erkannte so-
mit bereits, dass, abhéngig vom Bewehrungsgehalt, den Spannweitenverhaltnissen und
der Beanspruchungsintensitét, nicht unbedingt die gesamte Querkraft Uber die Bugel ab-
getragen wird. In Versuchen beobachtete er auch die Bildung von sekundéren Stegrissen,
die teilweise bedeutend flachere Neigungen als die unter etwa 45° geneigten Erstrisse
aufwiesen. Es gelang ihm jedoch nicht, die Neigung der Risse, respektive der diagonalen
Druckstreben, rechnerisch zu bestimmen. Fir die praktische Bemessung der Biigel in
Tragerstegen beschrankte er sich deshalb ausdriicklich auf die Anwendung des 45°-
Fachwerkmodells.

Die ersten Spannungsfelder auf der Grundlage der Plastizitatstheorie wurden anfangs
der sechziger Jahre von Drucker (1961) vorgestellt. Damit wurde die Idee, den Kraftfluss
in einem Tragwerk mit einfachen Gleichgewichtsmodellen zu beschreiben, erneut aufge-
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griffen und im Hinblick auf die Traglastermittlung auf eine theoretische Basis gestellt.
Die Fliessbedingungen fur orthogona bewehrte Stahlbeton-Scheibenelemente wurden
erstmals von Nielsen (1963) entwickelt, wobei er seinen Betrachtungen Spannungsfel der
zugrunde legte. Lampert (1970) untersuchte den Bruchwiderstand von schwach bewehr-
ten, durch Torsion, Biegung und Normalkraft beanspruchten Trégern. Die wesentliche
Neuerung bestand in der Entwicklung des Fachwerkmodells mit variabler Diagonalen-
neigung; die Neigung des Druckfeldesim Tragersteg wurde as freie Variable eingefiihrt
und mit Hilfe der Methoden der Plastizitétstheorie bestimmt. Muller (1978) erweiterte
diese Modellvorstellungen und zeigte, dass die Ermittlung der Druckfeldneigung dem
Vorgehen bei der Behandlung von Stahlbetonscheiben (vgl. Kapitel 2.2.4), mit den dabei
zu unterscheidenden Fliessregimes, entspricht. FUr Trager mit dinnwandigen, geschlos-
senen Querschnitten unter konstanter Torsions- und Biegebeanspruchung fand er zudem
kinematisch zuléssige V erschiebungszustande und ergénzte damit die statische Losung
gemass Fachwerkmodell fur diesen Fall zu einer vollstandigen L6sung im Sinne der Pla-
stizitétstheorie (vgl. Kapitel 2.3.2). In der Folge wurde die Vorstellung des diskreten
Fachwerkmodells auf diskontinuierliche Spannungsfelder erweitert und daraus ein eli-
gentliches Bemessungsverfahren entwickelt. Einen umfassenden Uberblick (ber diese
Entwicklungen vermitteln die Publikationen von Thurlimann et al. (1983), Nielsen
(1984), Marti (1985) und Muttoni et al.(1989). Eine verwandte Methode, die sich aller-
dings mehr an der Elastizitatstheorie orientiert, wurde von Schlaich und Schéfer (1984)
vorgeschlagen.

In diesem Abschnitt werden die wichtigsten Hilfsmittel zusammengestellt, die es er-
moglichen, den Spannungszustand profilierter Stahlbetontréger zu beschreiben. Hierzu
werden diskontinuierliche Spannungsfelder verwendet. Im Unterschied zu einer Vorge-
hensweise auf der Grundlage diskreter Fachwerkmodelle, gestattet es diese Art der Idea-
lisilerung auch, die Betonabmessungen sowie die Verankerung der Bewehrung zu tber-
prifen. Zudem wird damit dem Kontinuumscharakter des Betons Rechnung getragen.
Die aus den Spannungsfeldern resultierenden inneren Kréfte kdnnen anschliessend an
aguivaenten Fachwerkmodellen ermittelt werden.

Ausgangspunkt fur das Arbeiten mit Spannungsfeldern ist die Aufteilung des an sich
dreidimensionalen Bauwerkskorpers in ebene Tragelemente. Man stellt sich dabei den
Tréger as in seine Komponenten, Obergurt, Untergurt und Steg, zerlegt vor. Fir die
praktische Anwendung ist es in der Regel ausreichend, von parallel verlaufenden Gurt-
kraften — und damit von einem konstanten Hebelarm der Gurtkréfte — auszugehen. Die
Hauptaufgabe der Bemessung besteht nun darin, fir die Stegscheibe einen moglichst
zweckmassigen Spannungszustand zu finden und diesen mit einem diskontinuierlichen
Spannungsfeld zu visualisieren. Auf der Grundlage des dabel gefundenen Verlaufs der
Gurtkréafte kann dann die Bemessung der Gurtplatten in einem zweiten Schritt erfolgen.

Als Grundelemente zur Beschreibung des Spannungszustands des Stegs dienen F&
cher, parallele Druckbénder und Knoten fur den Beton, sowie parallele Zugbénder fur
die Bugelbewehrung. Bild 3.1 zeigt die Anwendung dieser Elemente am Beispiel eines
einfachen Balkens mit einer einsaitigen Auskragung. Fur den Hebelarm der Gurtkréfte
wurde dabel einfachheitshalber etwa der Abstand der Flanschmittel punkte d, = 620 mm
angenommen (Bild 3.1(b)). Fur die Neigung der Druckbander wurde im Feld ein Winkel
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9 von 41.5° und im Kragarm ein solcher von 44.4° gewahlt. Facher und Knoten sind in
all jenen Bereichen erforderlich, wo konzentrierte Krafte eingeleitet werden. Grundsétz-
lich kdnnte aber das gesamte Spannungsfeld ausschliesslich mit Fachern konstruiert wer-
den. Um die Berechnung ubersichtlich zu halten, ist es im allgemeinen jedoch zweck-
massig, den Steg in eine Anzahl gleicher Abschnitte zu unterteilen, was, zumindest fr
Bereiche des Tragwerks, zu einer Abfolge von parallelen Druckbandern fuhrt.

Der Kraftfluss im Steg des Tragers kann anhand des in Bild 3.1(b) gezeigten Druck-
bandes ABED verdeutlicht werden. Die gleichméssig verteilte Last q entlang der Linie
DE und das vertikale Zugband BCED, das die Wirkung der Bligel bewehrung beschreibt,
stehen im Gleichgewicht mit den vertikalen Komponenten der Betondruckspannungen
im Steg. Die horizontalen Komponenten der Betondruckspannungen bewirken hingegen
einen Zuwachs der Gurtkraft entlang der Linie DE. Im Bild sind die daraus resultieren-

@ q =150 kNm'! Q=360kN f&f
IR TN N O N O O T T O I A I L

| 180
400
40
A=540kN B = 1080 kN 180
+ 84m ' 21m L
110" Jgg '110
1161
(b) W
212 vn
856 1023 53 _ _ Krafteim
-374 -1449  -1515 -600 erforderlicher Widerstand Obergurt [KN]
-1212 -1568 -1328 der LanngaNehrUng
| 3600 | 4800 | 2100
T T 620 T T
a 41 5 s
] ' diskontinuier-
2; ; Bo/ / M\\\\\LV// % liches
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150 725 4x 700 400 5x 700 750 3x633 ||100
300
Kréftein
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Bild 3.1: Einfacher Balken mit einseitiger Auskragung: (a) Geometrie und Belastung;
(b) diskontinuierliches Spannungsfeld und daraus resultierende Bewehrungskrafte.
[Abmessungen in m und mm, Kréfte in KN]
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den Gurt- und Bugelkréfte aufgetragen. Fir die Bugelkrafte ergibt sich ein abgetreppter
Verlauf, wobel jedem Treppenniveau der in diesem Trégerabschnitt erforderliche Wider-
stand der Blgelbewehrung entspricht; in der Literatur findet man hierfir den Begriff
“staggered shear design” [Marti (1986)]. Werden nur Lasten berticksichtigt, die auf dem
Niveau des oberen Flansches angreifen, so ist die zugehorige Querkraftlinie, bei einem
als gewichtslos betrachteten Trager, dieser Treppenlinie umschrieben. Alle unterhalb des
oberen Flansches angreifenden Lasten, im vorliegenden Fall das Eigengewicht des Ste-
ges und des unteren Flansches, miissen mittels einer zusétzlichen Aufhangebewehrung
aufgenommen werden.

Bild 3.2(b) zeigt den Schnittkdrper fur den Fall eines zentrierten Fachers fir einen
parallelgurtigen Trager unter einer gleichmassig verteilten Belastung. Die Facherberan-
dungen AD und BC stellen Diskontinuitéatslinien im Sinne von Kapitel 2.3.4 dar. In der
Bemessung wird normalerweise davon ausgegangen, dass die Bugelbewehrung die
Fliessgrenze f, erreicht; die Beanspruchungen des Betons kénnen anschliessend kontrol-
liert werden. Die abschnittsweise einheitliche Bugel bewehrung bewirkt eine gleichmés-
sig verteilte Belastung ag,fy, innerhalb jeden Abschnitts; ag, steht fir den bezogenen
Bugelquerschnitt Ag,/S,, wobel s,, den Abstand der Bligel bezeichnet. Fur den Schnitt-
korper in Bild 3.2(b) liefert die Gleichgewichtsbedingung fir die vertikalen Kréfte die
Beziehung

al) Of b = (q+a3, Of,) (. (3.1)
Die Intensitéten a{l) Of, und afj) Of, der vertikelen Zugbénder links und rechts des

Schnittes BD entsprechen somit den Beanspruchungsniveaus im abgetreppten Diagramm
gemass Bild 3.1(b). In jedem Punkt des facherformigen Betondruckfelds ABCD ist der

(@ F 1/ Fachwerkmodell

Bild 3.2: Zentrierter Facher. (a) Verlauf der Gurtkraft des oberen Flansches; (b) Span-
nungsfeld und aquivalentes Fachwerkmodell.
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Beton einachsig, durch die Druckspannung o5(x,y), beansprucht. Die Hauptspannungs-
trajektorien des Fachers verlaufen geradlinig und schneiden sich alle ausserhalb der
Stegscheibe im Punkt Z; der Facher ist somit in diesem Punkt zentriert. Die Betonspan-
nungen konnen fur jeden Punkt des Fachers berechnet werden, wobel vor alem die
Punkte entlang der flacheren Facherberandung BC interessieren. So ergibt sich beispiels-
weise fur den Punkt C die Druckspannung

—(q+af) oo )
Ooc = - )
b,, (8in?Y,

(3.2
b,, bezeichnet dabel die Breite des Steges. Entlang der Linie CB wéchst die Druckspan-

nung hyperbolisch an. Den gréssten Wert innerhalb des Fachers findet man mit

~(q+a{)Of )& —all) Of
(o) = =
28~ b, %9, (b b, [EN29,

(3.3)

fUr den Punkt B, da an dieser Stelle sowohl die kleinste horizontale Abmessung (b) des
Fachers als auch der kleinste Neigungswinkel (9,) des Trajektorienfelds vorliegen.

Fur einen mit a=b zu einem parallelen Druckband degenerierten Facher liefern die
Beziehungen (3.2) und (3.3) identische Ergebnisse. Da in diesem Fall die Traektorien
paralel verlaufen, ergeben sich auch fir alle andern Punkte innerhalb des Druckbandes
die gleichen Druckspannungen. Ersetzt man in Gleichung (3.3) die Intensitét des Zug-
bandes durch die Querkraft V im Schnitt BD

V = af) Of Ta = a) Of, [d, cotd (34)
mit 9, =39, =9 sowieb =a=d,cotd, so ergibt sich die bekannte Bemessungsformel

_ V
" b, [0, sind cosd

=03 (3.5)

Anhand des Vergleichs der Druckspannung o, mit der effektiven Betondruckfestigkeit
fee (vVgl. Kapitel 2.2.4) kdnnen sodann die Betonabmessungen des Steges Uberprift wer-
den.

Der Verlauf der Gurtkréfte kann ebenfalls mit Hilfe elementarer Uberlegungen ermit-
telt werden. Fir den Obergurt des zentrierten Fachers geméss Bild 3.2 liefert die Ldsung
des Gleichgewichtsproblems die parabolische Beziehung

a—b)x+ 2ab

2d,a ! (36)

F(x) = Fp+(q+a{) Of )x

darin bezeichnet x die horizontale Koordinate mit dem Ursprung im Punkt D. Die Kraft
Fp wird dabel als bekannt vorausgesetzt. In Bild 3.2(a) ist die Gurtkraft entlang der Linie
DC aufgetragen. Fur den Verlauf der Kraft im Untergurt liesse sich eine analoge Glei-
chung angeben. Wiederum kann die fur den Facher gefundene Beziehung auch auf den
Fall des parallelen Druckbandes Ubertragen werden. Mit b = a = d,,cot9d vereinfacht sich
die Beziehung (3.6) zu
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F(x) = Fp+(q+a{) O0f )x Ceotd (3.7)

was einer linearen Zunahme der Gurtkraft entspricht.

Die Gurtkréafte in den Eckpunkten des Facherbereichs lassen sich mit den bekannten
Querschnittsheziehungen ermitteln. Mit den Schnittkraften M, V und N findet man fur
vertikale Schnitte durch die Endpunkte der Facher oder Druckbander (z.B. Schnitt BD in
Bild 3.2(b)) die folgenden Gleichungen:

M N |V
Fopo = ——— + = +—= [otd (3.8)
sup dv 2 2 I
fur den Obergurt und
Fipf = _2_/|_ + —';— + % (ot 9, (3.9)

Vv

fUr den Untergurt. Dabei sind die Neigungen der jewells angrenzenden Diskontinuitatsli-
nien (im Beispiel 9, resp. 9,) zu berticksichtigen. In Bild 3.2(a) ebenfalls eingetragen, ist
der Verlauf der Gurtkraft, der sich aus einer Berechnung am aquivalenten Fachwerkmo-
dell ergibt. Fur das Fachwerkmodell werden die Beanspruchungen der Zugbander und
des Fachers durch ihre Resultierenden ersetzt; die Druckdiagonale verbindet die Mittel-
punkte der Strecken AB und CD und ihr Neigungswinkel beschreibt die mittlere Wir-
kungsrichtung des Trajektorienfelds. Wie das Diagramm in Bild 3.2(a) zeigt, stimmen
damit die Gurtkréfte in den Endpunkten des Fachers (oder des parallelen Druckbandes)
mit denjenigen aus der Spannungsfeldanalyse Uberein.

In Bereichen wo konzentrierte Kréfte eingeleitet werden, bilden sich neben Fachern
auch zweiachsig beanspruchte Knoten. Aufgrund der geometrischen Ausdehnung der
Knoten sind die Facher nicht mehr zentriert. Ein solcher Fal ist in Bild 3.3 fir eine
durch eine gleichméssig verteilte Last p beanspruchte Konsole behandelt. Das betrachte-
te Beispiel entspricht aber auch den Verhaltnissen im Stitzenbereich eines Durchlauftré
gers, wobei dann die Last p die Anteile aus der Nutzlast g sowie der Wirkung der Blgel-
bewehrung ag,,f, umfasst.

Die Geometrie des Knotens ABC kann aus der Bedingung ermittelt werden, dass ent-
lang der Knotenrénder gerade die einachsige Betondruckfestigkeit f. erreicht wird. Im
Knoteninnern herrscht ein sogenannt hydrostatischer Spannungszustand, bei dem die In-
tensitdten der beiden Hauptspannungen identisch sind. Die Geometrie der Knotenberan-
dung CB folgt aus der Losung der Differentialgleichung des Gleichgewichts fur die ver-
tikalen Kréfte. Im lokalen Koordinatensystem mit den Achsen & und n fuhrt dies zur
hyperbolischen Funktion

(n+d)2 = d'2+§29-%9+22(b+e) , (3.10)

wobel diein Bild 3.3 eingefihrten Bezeichnungen verwendet werden. Wie in den voran-
gehenden Ausfihrungen wird der Hebelarm der Gurtkréafte d,, vorerst a's bekannt voraus-
gesetzt. Durch Umformung von Gleichung (3.10) und unter Beriicksichtigung der
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@ F '/ Fachwerkmodel|
. Spannungsfeld

_ (at+2e+b)b
2,

Bild 3.3: Facherwirkung in einer gleichmassig belasteten Konsole. (a) Verlauf der Gurt-
kraft; (b) Spannungsfeld und aquivalentes Fachwerkmodell.

Beziehungen d' = (d, - ¢/2) und b = pa/(f;-b,,) kann die Hohe c des Knotens, respektive
der Biegdruckzone, bestimmt werden:

= (a+2e+b)[b
20, '

(3.11)

Zum gleichen Resultat gelangt man auch durch Auflésung der Momentengleichge-
wichtsbedingung fur den Punkt F. Der Hebelarm der Gurtkréfte kann sodann variiert
werden, bis die statische Hohe d des Querschnitts vollstandig ausgenutzt ist. Aus den
K notenabmessungen b und ¢ ergeben sich die Mindestabmessungen der Lagerplatte und,
fUr den Fall eines Zwischenauflagers eines Durchlauftragers, der Hohe des unteren Flan-
sches.

Die Abnahme der Zugkraft im oberen Flansch entlang der Linie DE korrespondiert
mit der Zunahme der Knotenhthe n entlang der Linie CB. Dieser Sachverhalt 18sst sich
wie folgt ausdrticken:

F.(x) = Fp—f b, . (312

Ersetzt man ¢ in Gleichung (3.10) durch px/(f.-b,,), so kann n in Funktion des horizonta-
len Abstands x vom Punkt D ausgedrtickt werden. Dies fuhrt zur Beziehung

LI Z(b;e)b (3.13)

n(x) = -d +Jd’2+x2 (a;

die, eingesetzt in Gleichung (3.12), den gesuchten Verlauf der Gurtkraft liefert. Flr das
Beispiel der hier untersuchten Konsole ist das entsprechende Ergebnisin Bild 3.3(a) auf-
getragen. Wiederum enthélt das Diagramm auch die Losung fur das aquivalente Fach-
werkmodell, die in den Punkten D und E mit derjenigen des Spannungsfelds
Ubereinstimmt.
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Bel der Bemessung von Trégern ist es nicht notwendig, den detaillierten Verlauf der
Gurtkréafte zu kennen. Fur die Abstufung der Langsbewehrung ist esim algemeinen aus-
reichend, den Verlauf néherungswei se zu bestimmen. Hierzu kann der Facher in Bild 3.3
durch einen im Punkt F zentrierten Facher ersetzt werden. Der Knoten degeneriert fr
diese Idedlisierung zu einem Punkt (b = ¢ = 0), in dem die Druckspannungen unendlich
gross werden. Der Verlauf der Gurtkraft im Facherbereich ergibt sich dann zu

- X X0
Fi(X) = Fp— d, ZD , (3.14)
was fur e=0 und unter Bertcksichtigung von b=0 auch dem Resultat von
Gleichung (3.6) entspricht.

Bild 3.4 zeigt den Stitzenbereich eines Durchlauftragers mit T-Querschnitt. Im Un-
terschied zu einem Hohlkastentréger oder einem Trager mit 1-Querschnitt koénnen hier
die Biegedruckkrafte nicht in die ausseren Bereiche der unteren Gurtplatte ausgebreitet
werden; der Facher muss sich daher auf die Biegdruckzone aufsetzen, und es steht ihm
nur die reduzierte Nutzhéhe (d,; + ¢,/2) zur Verfiigung. Die Breite der Lagerplatte b und
die Hohe der Druckzone c Uber dem Lager konnen mittels globaler Glei chgewichtstiber-
legungen bestimmt werden. Dabei findet man auch die Grosse der maximalen Zugkraft
im Obergurt; Fg = cf.b,,. Die Aufteilung der Hohe AE (c) in die Abschnitte AD und DE
(cq) muss jedoch iterativ vorgenommen werden, da aus Gleichgewichtsgriinden fir die
Knotenkraft Fap sowohl die Beziehung

1
Fap = Fu+35(a+a, f,)cotd(a+d,cotd) (3.15)

als auch die aus der Gleichung (3.11) folgende Bedingung

_ (a+b)bg
= by Ty (3.16)

erfullt werden mussen. Damit wird klar, dass die Untersuchung des Kraftflusses im
Tragwerk — respektive der Beanspruchungen der einzelnen Tragwerkskomponenten —

~ T T A
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E - DE E \ Agy'ly
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L Fag
b, b a d,cotd

Bild 3.4: Stutzenbereich eines Durchlauftragers. Facher und Knotenausbildung fir einen
Trager mit T-Querschnitt.
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die korrekte Ermittlung der Knotengeometrie bedingt. Im Beispiel von Bild 3.4 wird von
einem konstanten Hebelarm der Gurtkréfte d, ausgegangen; einzig im Knotenbereich
wird dieser den statischen und geometrischen Gegebenheiten angepasst. Obwohl durch
die Berticksichtigung einer variablen Druckzonenhthe allgemeinere Lésungen entwik-
kelt werden kénnen [Sigrist, Alvarez und Kaufmann (1995)], erfasst man mit dieser ver-
einfachenden Annahme die tatsachlichen Verhaltnisse in der Regel ausreichend genau.
Zudem ergeben sich, mit der Idealisierung der Stegscheibe als parallelgurtiges Span-
nungsfeld, besonders einfache Beziehungen.

Die Betonspannungen im Steg konnen, ausser entlang der Knotenberandungen, wel-
terhin mit den Beziehungen (3.2) und (3.3) berechnet werden. Entlang der Diskontinui-
tétslinie GC des Fachers ECGF (Bild 3.4) wachsen die Druckspannungen hyperbolisch
an und erreichen im Punkt C die einachsige Betondruckfestigkeit f; bei der Bestimmung
der Knotengeometrie wurde dies vorausgesetzt. Fur die Bemessung bedeutet dies, dass
die zur Uberprifung der Stegabmessungen bendtigte effektive Betondruckfestigkeit
fee < f., die geméss Gleichung (2.75) vom lokalen Verzerrungszustand abhangig ist, fur
jeden Punkt innerhalb des Fachers berechnet werden misste; nur so konnte der Nach-
weis -0, < f korrekt gefuhrt werden. Ein solches VVorgehen ist aber, da hierfir sowohl
die theoretischen as auch die experimentellen Grundlagen fehlen, nicht mdglich. Die
Bemessung muss deshalb auf der Grundlage eines nominellen, in einem vorgegebenen
Bemessungsschnitt gefuhrten Nachweises vorgenommen werden. Da sich im Steg un-
mittelbar neben der Krafteinleitung im allgemeinen ein mehr oder weniger parallel bean-
spruchtes Druckband ausbildet, kann der Bemessungsschnitt beispielsweise in den im
Abstand d,-cotd neben der Auflagerkante liegenden Querschnitt gelegt werden. Erfolgt
die Auswertung der Versuche zur Festlegung der effektiven Betondruckfestigkeit f. auf
die gleiche Weise, kann Gleichung (3.5) in der Form

= |V| <f
b, [, (sindcosd = ¢

o, (3.17)

fur den Nachweis verwendet werden. In Situationen, in denen keine allzu grossen plasti-
schen Verformungen auftreten, fallen die Verzerrungen im Facherbereich deutlich gerin-
ger aus als im benachbarten Steg; in Fachern ist aus diesem Grund die Reduktion der
Betondruckfestigkeit weniger ausgepragt. Die htheren Beanspruchungen im Fécher kon-
nen deshalb haufig aufgenommen werden, und man erfasst dann mit dem hier bespro-
chenen Nachweisverfahren die tatséchlich kritische Druckspannung.

Wiein der Einfuhrung zu diesem Abschnitt erwahnt, hat M érsch bereits darauf hinge-
wiesen, dass sich der eigentlichen Fachwerkwirkung auch Streben- und Bogenwirkun-
gen Uberlagern kdnnen. Dieser Sachverhalt wurde in den Versuchen von Leonhardt und
Walther (1963) bestétigt. Dadurch, dass die Gurtkrafte in gewissen Bereichen des Tr&
gers geneigt oder gekrimmt verlaufen, werden die Lasten teilweise direkt, d.h ohne Mit-
wirkung der Bligel bewehrung abgetragen. Infolgedessen werden weniger Bligel bendtigt
(oder die Bugel werden weniger beansprucht); der Bedarf an Langsbewehrung nimmt
hingegen zu, da die Beanspruchungen weniger rasch (grésseres Versatzmass) abgebaut
werden. Die Aufteilung der Lastabtragung in die unterschiedlichen Tragwirkungenist je-
doch kaum moglich, da sie sich wahrend des Belastungsfortschritts laufend verandert
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Bild 3.5: Aufteilung der Lastabtragung in unterschiedliche Tragwirkungen fir Zusténde
kurz vor dem Erreichen der Fliessgrenze [aus Leonhardt und Monning (1973)].

und einer Vielzahl weiterer Einflisse unterliegt. Neben der Schlankheit des Tréagers,
spielen die Steifigkeit der Bugel- und der Langsbewehrung, die Querschnittsabmessun-
gen sowie die Belastungsgeschichte eine wichtige Rolle. Fur einen dieser Parameter, das
Verhdtnis b/b,, haben Leonhardt und Ménning (1973) die Aufteilung der moglichen
Tragwirkungen qualitativ dargestellt (Bild 3.5).

Diese kombinierte Art der Lastabtragung wurde in den bisherigen Betrachtungen
nicht berlicksichtigt, da sie in der Bemessung eine eher untergeordnete Bedeutung hat;
mit den hier gezeigten Modellen wird, falls das Tragwerk Uber eine gentigende Duktilitét
verfugt, immer ein moglicher stabiler Gleichgewichtszustand beschrieben. In speziellen
Fallen kann es jedoch sinnvoll sein, eine kombinierte Lastabtragung explizit zu beriick-
sichtigen. Dies kann wiederum auf der Grundlage diskontinuierlicher Spannungsfelder
erfolgen. Ein solcher Fall ist in Bild 3.6 dargestellt [Marti (1985)]; es handelt sich um
eine auskragende Scheibe, die an ihrem freien Ende durch eine Einzellast Q beansprucht

@ F

Bild 3.6: Auskragende Scheibe unter einer Einzellast. (a) Verlauf der Gurtkraft; (b)
kombinierte Bogen- und Facherwirkung.
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ist. Ausgangspunkt fir die Entwicklung des Spannungsfelds ist die Annahme, dass ent-
lang der Knotenberandungen die einachsige Betondruckfestigkeit f, erreicht wird. Die
Geometrie der einzelnen Spannungsfeldkomponenten kann dann iterativ gefunden wer-
den, so dass sich an keiner Stelle Uberlappungen ergeben. Wie das Bild zeigt, wird nur
ein Tell der Last Uber den nicht zentrierten Facher CIKD und die im Bereich BLJK eine-
gelegte vertikale Bigelbewehrung abgetragen. Der Rest wird direkt vom Bogen aufge-
nommen,; dieser ist entlang der Linie BE durch die gleichmassig verteilten Blugelkréfte
beansprucht und verlauft folglich parabolisch. Bei der Bemessung der Scheibe kann die
Aufteilung in Bogen- und Facherwirkung frei gewahlt werden. Vernachlassigt man die
Facherwirkung ganz, degeneriert das Spannungsfeld zur bekannten Ldsung der direkten
Abstlitzung (Strebenwirkung).

Bild 3.6(a) zeigt den Verlauf der Gurtkraft. Die Zugkraft wird entsprechend
Gleichung (3.12) entlang der Strecke KJ teilweise abgebaut; ein bedeutender Anteil der
Zugkraft muss aber hinter dem Knoten GHI verankert werden. Im Grenzfall einer direk-
ten Abstitzung wirde die Zugkraft Uber die gesamte Lange den Wert F¢ aufweisen, was
eine grossere Knotenabmessung c,, und somit eine etwas kleinere statische Hohe d, zur
Folge hétte. Fir die gleiche Last Q misste deshalb der Querschnitt der Langsbewehrung
geringflgig vergrossert werden.

3.2.2 Neigung der Druckfelder

In Versuchen an profilierten Stahlbetontrdgern beobachtet man, dass sich in den Stegen
ausserhalb der Krafteinleitungsbereiche weitgehend parallele Risse bilden. Mit fort-
schreitender Risshildung ergibt sich eine sukzessive Anderung des inneren Tragsystems
und damit eine Anderung des Spannungszustands der Stegscheibe. Die genaue Berech-
nung der auftretenden Spannungsumlagerungen ist allerdings kaum mdglich, da die Ent-
wicklung der Risse von vielen Faktoren wie vorhandenen Eigenspannungen und
Mikrorissen beeinflusst wird. Fir die Stegscheibe kann daher nur eine mittlere Rissrich-
tung angegeben werden, zu deren Bestimmung eine global e Betrachtung gentigen muss.

Der sich nach der Rissbildung einstellende Spannungszustand kann deshalb vereinfa-
chend, analog zum Vorgehen in Kapitel 3.2.1, durch ein einachsiges, in der Richtung der
Risse verlaufendes Betondruckfeld beschrieben werden, das mit dem Zugfeld der verti-
kalen Bugelbewehrung und den Gurtkraften im Gleichgewicht ist. Bild 3.7 zeigt einen
Trégerabschnitt der Lange d,-cotd,, wobei angenommen wird, dass der Winkel 9, die
mittlere Neigung der Risse angebe. Die Beanspruchungen der Gurte, der Bugel und des
Betons kdnnen auf der Grundlage der im vorhergehenden Kapitel zusammengestellten
Beziehungen berechnet werden. Die Gurtkrafte verlaufen abschnittsweise linear und
kénnen an den Abschnittsgrenzen mit Hilfe der Gleichungen (3.8) und (3.9) aus den
Schnittkraften ermittelt werden. Die Wirkung der Buigel bewehrung wird durch die aqui-
valente Linienlast ag,0, erfasst; fr die Betondruckbander resultieren daraus einachsige
Beanspruchungen gemaéss Gleichung (3.5). Drickt man die Querkraft V durch die nomi-
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Bild 3.7: Schnittkorper der Lange d,-cotd, zur Ermittlung der inneren Beanspruchungen
aus den Schnittkraften.

nelle Schubspannung T,,-d,b,, aus, ergeben sich fr den in Bild 3.7 behandelten Schnitt-
korper folgende Beziehungen:

- _TxyA — _TxyB
©2A = gn9,cos9, ' 7?8 ~ Snd,cos9, (318ab)
_ TxyB D)W
gy Eb'sy = T’Sl . (319)

Die Kinematik der im betrachteten Trégerabschnitt auftretenden Verformungen, ins-
besondere der mittleren Schiebungen der Stegscheibe, kann an einer stellvertretenden
Fachwerksmasche hergeleitet werden. Das Vorgehen gemass Williotschem Verschie-
bungsplan ist in Bild 3.8 skizziert. Die Schiebung kann in die Anteile y; (infolge der
mittleren Verlangerung der Blgel), v, (infolge der Verkirzung der Druckdiagonalen)
und yz (infolge der mittleren Gurtverformungen) aufgeteilt werden. Die mittlere Schie-
bung ergibt sich dann al's Summe dieser Anteile zu

@ (b) £

yl

=

otJ

C

Bild 3.8: Ermittlung der Schiebungen am Fachwerk (Williotscher V erschiebungsplan).
(a) Dehnung der Biigel; (b) Stauchung der Diagonalen; (c) mittlere Gurtdehnungen.
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8xo + axu - 82
= + S i
Yy 2tand eytanf} sind cosd (3.20)

Die Kinematik des Fachwerks gilt allgemein, weshalb der Neigungswinkel der Fach-
werkdiagonalen mit O bezeichnet wird. Fuhrt man fur die mittleren Gurtdehnungen die
abgeklrzte Schreibweise

X (3.21)

& =

ein, so findet man einen mit der Beziehung (2.82), die fur das Scheibenelement hergelei-
tet wurde, identischen Ausdruck. Die Verknipfung der einzelnen Verformungsanteile
gemass Gleichung (2.83) — resp. die Vertréaglichkeitsbedingung zur Bestimmung der
Neigung des Druckfelds — lasst sich jedoch nicht am Fachwerkmodell ablesen. Collins
und Mitchell (1980) schlugen vor, die Druckfeldneigung unter Verwendung des Prinzips
vom Minimum der Formanderungsarbeit zu ermitteln; es besagt, dass sich die Neigung
entsprechend der minimalen Verzerrungen der Fachwerksmasche einstellt. Wendet man
die Bedingung dy,,/ 09 = 0 auf (3.20) an, so findet man den Ausdruck

E,—¢&
tan2-8 = ox_“2 , (322)

€€
der wiederum mit demjenigen fir das Scheibenelement Ubereinstimmt. Gleichung (3.22)
gilt strenggenommen allerdings nur, falls die Dehnungen im betrachteten Abschnitt kon-
stant, und damit von 9 unabhéngig, sind; dies trifft fir das Scheibenelement im Mittel
und fir das diskrete Fachwerk exakt zu. Fir die Stegscheibe muss Beziehung (3.22) je-
doch als Naherung betrachtet werden. Die Gurtverformungen sind beispielsweise nur im
Fall einer reinen Biegebeanspruchung Uber die Lange konstant; hierfir findet man aber
mit e_y = ¢, lediglich dietriviale Lésung 8 = 90°. Man behilft sich deshalb mit der VVor-
stellung, dass die kinematischen Relationen (3.20) und (3.22) auf ein in der Stegmitte
liegendes Scheibenel ement angewendet werden. Gleichung (3.21) dient dann zur Ermitt-
lung der zu beriicksichtigenden Léngsdehnung, wobel die Gurtdehnungen auf der
Grundlage einer Querschnittsanalyse (Ebenbleiben der Querschnitte) berechnet werden
konnen.

Die vorhergehenden Ausfiihrungen verdeutlichen, dass die Anwendung des Prinzips
vom Minimum der Formanderungsarbeit keine neuen Erkenntnisse liefert; die Energie-
betrachtung verlangt lediglich die Erfullung der Vertréglichkeit der mittleren Verfor-
mungen. Aus diesem Grund koénnten auch direkt die am Scheibenelement hergeleiteten
Beziehungen verwendet werden (Kapitel 2.2.4); geht man von einem konstanten Nei-
gungswinkel 3 aus, so ergeben sich sowohl fur die Dehnungen €, und &, als auch fir die
Schiebung vy, lineare Verlaufe Uber die Steghche [Marti (1982)].

Denkt man sich den in Bild 3.7 gezeigten Tragerabschnitt auf seiner linken Seite
durch das benachbarte Stegelement erganzt, und setzt man eine konstante Biigel beweh-
rung sowie linear elastisches Materialverhalten voraus, so kann die mittlere vertikale
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Dehnung der Fachwerksmasche (mit der in Richtung von F,, verlaufenden Druckdia-
gonalen) wie folgt ausgedruckt werden:

£, = Yy 4 . (3.23)
Y p,EP) Tootd,;  2ag, [EP)

Darin bezeichnen p, den geometrischen Biigelbewehrungsgehalt ag,/b,, und E{ den
mittleren Elastizitdtsmodul der Biigelbewehrung; zur Berticksichtigung der Verbundwir-
kung zwischen Stahl und Beton kann hierfir ein im Vergleich zum Elastizitéésmodul Eg
des Stahls um etwa 20% grosserer Wert angenommen werden. Setzt man
Gleichung (3.23) in (3.22) ein und ersetzt man die dussere Last durch die agquivaente
Spannung, -o, = q/b,, sowie die Diagonalendehnung €, durch o,/E;, mit o, gemass
Gleichung (3.18), so folgt daraus die Bestimmungsgleichung fir die Neigung des Druck-
felds

1 5 Oy s_XEEC _
+ tancy, -——=———-cotd,——— =0, (3.24)
p, ChH 1 21,, [p, [h Lo,

die somit zur Abschdtzung der Richtung der Erstrisse im Steg verwendet werden kann.
Das Verhdtnis der Elastizitdtsmoduli E{?)/ E. wird dabei mit n bezeichnet.

tan381%L +

Fur den Fall einer im betrachteten Tragerabschnitt konstanten Querkraft (o, = 0) ver-
einfacht sich die Beziehung (3.24) zu

e [E
ten®9, 4 + 5 ~cot9, - X< =0 (3.25)
y Xy

Die mittlere Dehnung s_x in Tragerlangsrichtung kann sich nicht frei einstellen, da sie
durch die Verformungen der Gurte behindert ist. Die Neigung der Risse wird somit nicht
nur vom Bugel bewehrungsgehalt, sondern auch von den Steifigkeiten der Flansche be-
einflusst. Falls keine Langsbewehrung im Steg eingelegt wird, ist die Dehnungsbehinde-
rung durch den Druck- und Zuggurt sogar notwendig, um Uberhaupt Querkréfte

91[] 91[]
90 . : 90

0.16 ' ' '
0.12
- Py:n=0.08 1 - 1
0.04
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0 ! | ! 0 ! | !
0 10 20 0 400 800
& B/ Ty & B/ Ty

Bild 3.9: Neigungswinkel 9, fir verschiedene Bewehrungsgehalte in Funktion der mitt-
leren Gurtdehnung und der Beanspruchungsintensitét (Gleichung (3.25)).
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aufnehmen zu koénnen. In Bild 3.9 ist die Beziehung (3.25) fur die beiden unabhangigen
Parameter p,-nund €,E /T,, ausgewertet [Frey (1984)]. Firr £,E./T,, = 10... 15, wo-
mit flr das Auftreten geneigter Stegrisse etwa Ubliche Verhatnisse erfasst werden, erge-
ben sich Neigungswinkel 9, von ungeféhr 30 bis 50°. Bei schlaff bewehrten Tréagern
liegen die Werte fur py-n in der Grossenordnung von 0.04 bis 0.12, und man findet hier-
fur Neigungswinkel nahe bei 45°. Dieses Ergebnis steht im Einklang mit den in Versu-
chen beobachteten Neigungen der Risse; die Annahme fir das klassische, M 6rschsche
Fachwerkmodell kann somit auch auf theoretischem Weg begriindet werden. Bei vorge-
spannten Tragern (tiefere Werte s_XEC/ Txy) ist hingegen mit deutlich flacher verlaufen-
den Rissen zu rechnen. Fur 1, - O, respektive €,E./T,, — o, nahert sich der
Neigungswinkel fur alle Bewehrungsgehalte dem Wert 9, = 90°. Dies entspricht den
Verhdtnissen bei einer reinen Biegebeanspruchung.

Drickt man die mittlere Langsdehnung s_x durch die entsprechenden Spannungen o,
(Zuggurt) und o, (Druckgurt) aus, so kann die Beziehung (3.25) in die Form

o, tno T,, [N
tan39, — tand,; —, - X —(1-tan*9,) = 0 (3.26)
20, Ogy

gebracht werden. Gleichung (3.26) wurde erstmals von Kupfer (1964) hergeleitet. Er
fand sie mit Hilfe der Bedingung vom Minimum der Forménderungsarbeit, wobei er die
Verformungen direkt aus den Kréften des diskreten Fachwerkmodells ermittelte und an-
schliessend die Kréafte durch die Spannungen substituierte. Linear elastisches Material-
verhalten wurde dabei vorausgesetzt.

Fur die Annahme ideal plastischen Material verhaltens kann Gleichung (3.19), fir Zu-
sténde nach dem Erreichen der Fliessgrenze der Biigel bewehrung, wie folgt geschrieben
werden:

a.,, LIf
Ty = S‘“t’)W Y cot® = p, Of, [ootd = w, Of  [cotd . (3.27)

Andererseits ergibt sich aus Gleichung (3.18) die Beziehung

—0, = T, tand + 1, cotd , (3.28)

und die Verkntipfung von (3.27) und (3.28) liefert

f E@ + Uy 5 (3.29)
—0, = . .

Gemass Plastizitétstheorie wird das Erreichen der Traglast durch denjenigen Zustand de-
finiert, in dem die Druckspannung o, im Tragersteg die effektive Betondruckfestigkeit
fee erreicht. Dieser Zustand erflllt die Vorgaben fir das Bruchregime [BS] (vgl.
Kapitel 2.2.4). Durch Umformen von Gleichung (3.29) erhdlt man

TyyR _ fe fe [l
A5 = Jwy - HL -, o - (3.30)

ce
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Die fur das Scheibenelement hergeleitete Beziehung (2.89) kann demzufolge auch auf
den Trégersteg angewendet werden. Dabel ist die im betrachteten Tragerabschnitt je-
wells kleinste auftretende Schubspannung (Querkraft) zu berticksichtigen. Der sich im
Bruchzustand einstellende Neigungswinkel des Druckfelds kann weiterhin mit
Gleichung (2.90) berechnet werden.

In Bild 3.10 sind die Druckfeldneigungen, die sich einerseits mit Gleichung (3.25),
und andererseits mit Hilfe der Plastizitétstheorie ermitteln lassen, in Funktion des Blgel-
bewehrungsgehalts aufgetragen. Zudem enthélt das Diagramm die Resultate von Berech-
nungen, die auf der Grundlage des in den Bildern 2.39 und 2.40 behandelten Rechenmo-
dells durchgeftihrt wurden. Den Berechnungen wurden die Kennwerte fir einen Stahl
der Duktilitdtsklasse A, eine mittlere Langsdehnung der Gurte von s_x =1 %o sowie en
konstanter Wert der effektiven Betondruckfestigkeit f.. gemass Gleichung (2.77) zu-
grunde gelegt. Ebenfalls eingetragen ist die zu erwartende Neigung der Druckfelder bel
Fliessbeginn der Blgelbewehrung. Auch in diesen Berechnungen wurde gemass dem
Rechenmodell vorgegangen, d.h., das nichtlineare Verformungsverhalten des Betons
und der Einfluss des Verbundes zwischen Stahl und Beton wurden beriicksichtigt. Fur
sehr kleine Bewehrungsgehalte p,, Uberschneidet sich deshalb diese Kurve mit denjeni-
gen fur die Neigung der Risse. Die gezeigten Kurven umreissen etwa den Bereich mdgli-
cher Neigungswinkel 3, die sich unter der Annahme, dass die Langsbewehrung elastisch
bleibt, ergeben konnen; in der Praxis entspricht diese Annahme normalerweise den tat-
s&chlichen Gegebenheiten.

Fur Tréger unter monoton ansteigender Belastung kann anhand des Diagramms in
Bild 3.10 die bei einem bestimmten Blgel bewehrungsgehalt zu erwartende Umlagerung

tand [-]
1.5 : . - 1 Neigung der Risse
(il .(3.25) im Steg
&, [E¢
Gl. (2.90
Ty 2%0) 1 Plastizitatstheorie
1.0+ 7

Rechenmodell geméss
Bild 2.39 (g, =1 %),

fur Stahl der Duktilitats-
Betonbruch

klasse A.
0.5 i
Fliessbeginn
der Bligel
0 L | L |
0 1.0 2.0 3.0
py [%]
Verwendete Materialkennwerte: Stahl: f, =500 MPa Verbund: Tp1 =5.79 MPa
Beton: f.=30MPa E; =200 GPa Ty = 2.90 MPa
€0 =2 %0 n=8
fee = 15.4 MPa Stabdurchmesser: [0 =16 mm Rissabstand: Sy =150 mm

Bild 3.10: Neigung der Druckfelder fir verschiedene Beanspruchungszusténde.
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der Druckfeldneigung abgeschétzt werden. Mit den gewéhlten Parametern verbleiben die
Bugel bei Bewehrungsgehalten von etwa p, > 1.3 % elastisch. Die Erstrisse verlaufen
mit Neigungen von ungefahr 45 bis 50°, und die Briiche erfolgen bei Druckfeldneigun-
gen von etwa 40°. Bel kleineren Bewehrungsgehalten verlaufen die Erstrisse in der Re-
gel flacher als45°, und bei Druckfeldneigungen von etwa 35 bis 40° wird die Fliessgren-
ze der Bugelbewehrung erreicht; die Weiten der geneigten Risse betragen dann ungefahr
0.25 bis 0.35 mm. Bei weiterer Laststeigerung stellen sich sukzessive flachere Druck-
feldneigungen ein. Haufig bildet sich dabei eine zweite Risseschar, die digenige der
Erstrisse kreuzt; dies belegt, dass bel in der Praxis tblichen Buligelbewehrungsgehalten,
auch bei relativ grossen Rissweiten, Kréfte Gber die Rissflachen tbertragen werden kon-
nen. FUr Stahl mit ausreichender Dehnfahigkeit (in Bild 3.10, Stahl der Duktilitétsklasse
A) erfolgen die Briiche ungeféahr bei Druckfeldneigungen, wie sie sich aus der plastizi-
tétstheoretischen Berechnung ergeben. In Bild 2.40 wurde jedoch bereits gezeigt, dass
far Stahl mit geringerer Dehnfahigkeit, bel kleinen Bewehrungsgehalten, das Zerreissen
der Bigel den Bruch bestimmt.

Diein Bild 3.10 gezeigten Rechenergebnisse gelten fir die diesen Berechnungen zu-
grunde gelegten Parameter. Versagen der Biegedruckzone, Fliessen der Léngsbeweh-
rung sowie Verankerungsbriiche werden dabei ausgeschlossen. Fir Tragerabschnitte, in
denen keine allzu grossen plastischen Verformungen auftreten, kénnen die Ergebnisse
aber als reprasentativ betrachtet werden. Treten hingegen im untersuchten Tragerbereich
sowohl plastische Verformungen der Léngsbewehrung as auch der Bligel bewehrung
auf, so dass sich fir die Stegscheibe deutlich grossere Verzerrungen ergeben, hat dies
eine weitere Reduktion der effektiven Betondruckfestigkeit zu Folge. Da sich mit dem
Fliessen der Bewehrung die Steifigkeitsverh@ltnisse im Steg markant verandern, ist zu-
dem mit einer Umlagerung der inneren Tragwirkung zu rechnen. Qualitativ kann dies
mit dem in Bild 3.6 gezeigten Spannungsfeld veranschaulicht werden; fir eine nach dem
Fliessbeginn aufgebrachte, zusétzliche Belastung werden Tragwerksbereiche, in denen
die Bewehrung nicht fliesst, vermehrt an der Abtragung der Kréfte beteiligt, wahrend-
dem sich die inneren Kréfte in den plastifizierten Bereichen kaum verandern.

Soll die Bemessung weiterhin fir den nominellen Bemessungsguerschnitt gemass
Abschnitt 3.2.1 erfolgen, muss diesen Besonderheiten Rechnung getragen werden; die
effektive Betondruckfestigkeit f. ist dementsprechend vorsichtig anzusetzten. Anhand
der wenigen zur Zeit vorliegenden Versuchsergebnisse [z.B. Cerruti und Marti (1987),
Sigrist und Marti (1993)] lassen sich hierfir jedoch keine schllissigen Werte angeben.
Die Versuchsergebnisse deuten aber darauf hin, dass die untere Grenze der effektiven
Betondruckfestigkeit etwa bei

f = 1,250 2/3 (in MPa) (3.31)

ce, min
festgelegt werden kann. Fir die analytische Beschreibung des Ubergangs vom Wert der
effektiven Betondruckfestigkeit gemass Gleichung (2.77) zu demjenigen gemass
Gleichung (3.31), kann beispielsweise eine lineare Abhéngigkeit des Quotienten
f .o/ f2/3 von der mittleren Dehnung s_y angesetzt werden. In Bild 3.11(a) ist eine ent-
sprechende Abminderungsfunktion grafisch dargestellt; der Ubergangsbereich kann da-
bei etwa durch die Dehnungen €, =5 %o und €, = 20 %o begrenzt werden. Ubertragt
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Bild 3.11: Abminderung der effektiven Betondruckfestigkeit f.. (Gleichung (2.77)) in
Funktion der Verzerrungen des Steges. (a) Angenommener Ubergangsbereich und (b)
daraus berechnete effektive Festigkeiten in Funktion von & und €, .

man den damit definierten Zusammenhang, unter Verwendung der kinematischen
Beziehung (3.22), fur den Bruchzustand (g, = -2 %o) auf den Neigungswinkel des Druck-
felds 9 und die mittlere Langsdehnung s_x so findet man die in Bild 3.11(b) gezeigten
Abhangigkeiten. Das Diagramm verdeutlicht, dass die Abminderung nicht anhand der
Druckfeldneigung alein, sondern erst unter Einbezug des V erzerrungszustands des Ste-
ges angegeben werden kann. Auf diesen Sachverhalt wurde bereits in Kapitel 2.2.4 hin-
gewiesen. Bei Tragern mit relativ geringen mittleren Langsdehnungen s_x kann nahezu
im gesamten Bereich der in Bild 3.11(b) berticksichtigten Druckfeldneigungen von ei-
nem Wert f.. geméss Gleichung (2.77) ausgegangen werden. Andererseits ergeben sich
in Tragerabschnitten mit grossen Langsdehnungen auch grosse vertikale Dehnungen, so
dass die effektive Betondruckfestigkeit auch fir Gbliche Neigungswinkel (8 = 25 ... 45)
reduziert werden muss. Das in Bild 3.11 skizzierte Naherungsverfahren kann dabei zur
Abschétzung von f benutzt werden. Die gezeigten Kurven gelten fur parallele, oder zu-
mindest ndherungsweise paralele Druckbander und vertikale Bugelbewehrungen; die
angegebenen Werte kdnnen somit auch fir den Nachweis im nominellen Bemessungs-
querschnitt (vgl. Abschnitt 3.2.1) verwendet werden. Eine abschliessende Beurteilung
der hier vorgeschlagenen Kenngrdssen ist jedoch auf der Grundlage des derzeitigen
Kenntnisstandes nicht mdglich. In der Forschung wird diesem Problemkreis noch ver-
mehrt Beachtung geschenkt werden muissen.

Die in diesem Kapitel entwickelten Beziehungen zur Beurteilung des Verhaltens von
Trégerstegen basieren auf den Zusammenhéangen, die sich anhand der gewahlten physi-
kalischen Modelle ergeben. Das wirkliche Verhalten der Trager kann damit nicht voll-
umfanglich beschrieben werden. Die fur die Bemessung relevanten Eigenschaften wer-
den aber, wie Vergleiche mit Versuchsergebnissen belegen, zuverlassig erfasst. Auch
wenn es wiinschenswert erscheinen mag, alle Teilaspekte des Verhaltens der Tragwerke
detailliert berechnen zu kdnnen, kann dies nicht das Ziel der Bemessung oder der Nach-
rechnung sein. Der Ingenieur wird diesbeziiglich immer einen Kompromiss eingehen
mussen.
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3.3 Rechenmodell

3.3.1 Plastische Verformungsbereiche

Das im folgenden beschriebene Rechenmodell basiert auf der Analyse des Spannungszu-
stands der plastischen Verformungsbereiche mit Hilfe diskontinuierlicher Spannungsfel-
der. Fur die Berechnung der Verformungen werden die in Kapitel 2 zusammengestellten
Grundlagen verwendet. Plastische Verformungen ergeben sich hauptsachlich aus der
Verlangerung der Langsbewehrung, weshalb dem Verformungsverhalten des Zuggurts
besondere Beachtung geschenkt wird. Die Verformungen des Stegs und des Druckgurts
haben demgegentiber eine eher untergeordnete Bedeutung; ihr Einfluss wird anhand von
qualitativen Uberlegungen diskutiert. In Kapitel 3.3.3 werden die Berechnungen fiir die
plastischen Verformungsbereiche mit denjenigen zur Ermittlung der Schnittkréfte der
zugehorigen Stabsysteme kombiniert. Hierzu werden die Kenngréssen der plastischen
Verformungsberei che — die Biegemomente bei Fliessbeginn und beim Eintreten des Ver-
sagens sowie die Verfestigung — auf idealisierte plastische Gelenke Ubertragen. Die Ver-
formungen der plastischen Verformungsbereiche werden deshalb vereinfachend zu
Gelenkwinkeln (Rotationswinkeln) zusammengefasst.

Plastische Verformungen treten primér in Bereichen maximaler Momentenbeanspru-
chungen auf, wobel diese in der Regel dort liegen, wo konzentrierte Krafte senkrecht zur
Stabachse eingeleitet werden. Bild 3.12(a) zeigt einen einfachen Balken unter einer Ein-
zellast. Geht man vereinfachend davon aus, dass sich fiir den Steg ein mittlerer (Uber die
Lange konstanter) Neigungswinkel der diagonalen Druckbander bestimmen lasst, so er-
gibt sich damit das dargestellte Spannungsfeld, und insbesondere der in Bild 3.12(b) auf-
getragene Zugkraftverlauf der Langsbewehrung. Der Zuggurt kann sodann in einzelne
Risselemente unterteilt werden, wobei ndherungsweise angenommen wird, dass fur die

@ 112 b

LT

Bild 3.12: Einfacher Balken unter einer Einzellast. () Spannungsfeld und idealisiertes
Risselement; (b) Zugkraftverlauf der L angsbewehrung.
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Bild 3.13: (a) Idealisiertes Risselement des Zuggurts; (b) Entwicklung der V erbundspan-
nungen, der Stahl spannungen und der Dehnungen bei sukzessiver Laststeigerung.

untersuchten Beanspruchungszusténde das vollsténdige Risshild vorliegt. Der mittlere
Rissabstand wird im algemeinen dem Abstand der im unteren Flansch eingelegten
Querbewehrung (Blgel) gleichgesetzt, oder aber man schédtzt ihn mit Hilfe von
Gleichung (2.54) ab; der geometrische Bewehrungsgehalt des Zuggurts ergibt sich etwa
als Verhdltnis der Querschnittsfléache der Langsbewehrung zu derjenigen des Flansches.
Fur jedes Risselement l&sst sich eine Verformungsberechnung durchfihren. Grundlage
hierfur ist das bilineare Stoffgesetz fir den Bewehrungsstahl sowie die zweistufige,
starr-plastische  Verbundspannungs-Schlupf-Beziehung geméass Bild 2.26. Die in
Kapitel 2.2.2 fir das symmetrisch bel astete Risselement hergel eiteten Beziehungen kon-
nen sinngemass auf den vorliegenden Fall Gbertragen werden. In Bild 3.13 sind die dabei
zu unterscheidenden Beanspruchungssituationen zusammengestel|t.

Voraussetzung fur die Verformungsberechnung ist die Bestimmung des Verschie-
bungsnullpunktes im Risselement, derjenigen Stelle also, wo die Verbundspannung das
Vorzeichen wechselt respektive die kleinste Stahlspannung ogy,, auftritt. Fir Zustande,
in denen die Fliessgrenze der Bewehrung in den angrenzenden Rissen bereits Uberschrit-
tenist, lautet die entsprechende Bedingung

41y, 41y, 41y,

smax~ X5 " XTg - T fy—%; 5 =0 . - (3.32)

o

Da sich fir den anderen Abschnitt des Risselementes eine analoge Beziehung anschrei-
ben |&sst, konnen die unbekannten Grossen X4, X und Oy, berechnet werden. Damit ist
der Verlauf der Stahlspannung und, Uber das Stoffgesetz fir den Stahl, auch derjenige
der Dehnung festgelegt. Durch Integration der Stahldehnungen geméass Gleichung (2.41)
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findet man schliesslich die Beitrage der beiden Abschnitte zu den Rissweiten (w,) links
und rechts des Elementes; dividiert man diese anschliessend durch die entsprechenden
Abschnittsl&ngen, so ergeben sich deren mittlere Dehnungen €4, Der skizzierte Rechen-
gang kann, unter Beriicksichtigung der in Bild 3.13(b) gezeigten Fallunterscheidungen,
fr alle Risselemente des betrachteten Trégerabschnitts durchgefiihrt werden; man findet
so den Verlauf der mittleren Dehnung entlang des Zuggurts. Das besprochene Verfahren
ist naherungsweise auch auf mehrlagige Bewehrungen anwendbar. In der Berechnung
wird dabei, Uber die Annahme des Hebelarms der Gurtkréfte, ein mittlerer Zugkraft-
oder Stahlspannungsverlauf beriicksichtigt. Obwohl detailliertere Untersuchungen mog-
lich waren, lohnt es sich kaum, solche durchzufiihren. Mit den dem Modell zugrundelie-
genden Annahmen Uber den Verlauf der Gurtkraft und das Verbundverhalten der
Bewehrung, werden die Verhaltnisse in der Zugzone in der Regel mit ausreichender Ge-
nauigkeit erfasst (vgl. Kapitel 3.5.1). Der Einbezug weiterer Einfllisse wirde demgegen-
Uber nur den Rechenaufwand erhéhen, nicht aber die Qualitét der Resultate verbessern.

In den Berechnungen wird, wie bereitsin Kapitel 2.2.2, davon ausgegangen, dass, so-
bald die maximale Stahldehnung €4, im am stérksten beanspruchten Riss die Grenz-
dehnung &g, erreicht, der Bruch eintritt. Die Annahme eines charakteristischen Wertes
€4, der Grenzdehnung, die teilweise betrachtlichen Streuungen unterworfen ist, muss
demzufolge zur Festlegung dieses Versagenszustands gentigen. Die Entfestigung (Ein-
schnirungsphase) der Bewehrung wird dabel nicht berticksichtigt, da sie bei Ublichen
Trégerabmessungen schlagartig erfolgt; die vom Tréger elastisch gespeicherte Energie
Ubersteigt in der Regel das Dissipationsvermégen der Einschnirbereiche (Bruchzonen)
bei weitem.

Als weltere Versagensform muss der Bruch der Biegedruckzone berlicksichtigt wer-
den. Fir die Entwicklung von Spannungsfeldern wird im allgemeinen starr-ideal plasti-
sches Verhaten des Betons angenommen. Auf der Grundlage dieser Idealisierung
koénnen insbesondere die Knoten- und Fachergeometrie in Krafteinleitungsbereichen be-
stimmt werden. Mit Hilfe der in Kapitel 2.2.3 zusammengestellten Beziehungen gelingt
es zudem, die Beanspruchungen der Biegedruckzone unmittelbar neben den Krafteinlei-
tungsknoten, wo der Bruch in der Regel tatsachlich eintritt, zu beurteilen; ein entspre-
chendes Vorgehen wird in Kapitel 3.5.1 nadher behandelt. Fir die systematische
Uberprifung des Verformungsvermogens sind solche Detailuntersuchungen allerdings
wenig geeignet, da hierzu die konstruktive Durchbildung, speziell die Umschniirung der
Biegedruckzone, und die Querschnittsabmessungen des Trégers bekannt sein mussen. In
vollstandiger Analogie zur Vorgehensweise bel der Biegebemessung, wird deshalb die
nominelle Randstauchung des Betons

C

c (3.33)

€ SM~d-c

ecn = €

auf den Wert €, = £, limitiert. Das Bruchkriterium lautet dann

dlD

€ —-15,

(3.34)

sm — acu

und entsprechende Berechnungen miissen, da die Last, die im am stérksten beanspruch-
ten Risselement die mittlere Dehnung &g, hervorruft, vorerst unbekannt ist, iterativ vor-
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Bild 3.14: Stahlspannungen und mittlere Gurtdehnungen fir einen Trager mit w = 0.12.
(@) Stahl der Duktilitétsklasse A; (b) Stahl der Duktilitatsklasse B.

genommen werden. Vergleiche mit Versuchsergebnissen [z.B. Bachmann und
Thurlimann (1965), Sigrist und Marti (1993)] zeigen, dass von einer nominellen Bruch-
grenze von etwa £, = 5 %o ausgegangen werden kann; falls in der Biegedruckzone eine
Umschnirungsbewehrung sowie eine kraftige Langsbewehrung vorhanden sind, kdnnen
sogar bedeutend hohere Werte beobachtet werden. In der Literatur wird der im Vergleich
zu der im einachsigen Druckversuch festgestellten Stauchung €., eher hohe Wert fur €,
dadurch begriindet, dass ein Dehnungsgradient tber die Hohe der Biegedruckzone eine
Behinderung der Querdehnungen zur Folge hat. Tatsachlich treten in der ndheren Umge-
bung von Krafteinleitungen und speziell in den Knotenbereichen immer mehrachsige
Spannungszustande auf.

Da das Versagen der Biegedruckzone durch die Entfestigung des Betons bestimmt
wird, muss eine Abhéngigkeit der nominellen Bruchstauchung €., von der Grosse der
Trager vermutet werden (vgl. Kapitel 2.1.3). Auf der Grundlage der zur Zeit vorliegen-
den Versuchsergebnisse kann jedoch nicht beurteilt werden, inwieweit €, fir die Be-
handlung sehr grosser Tréager abgemindert werden misste. In jedem Fall kann das Pro-
blem aber durch das Einlegen einer Langs- und einer Umschnirungsbewehrung
entscharft werden.
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In Bild 3.14 sind berechnete Spannungs- und Dehnungsverlaufe, fir den Mittenbe-
reich desin Bild 3.12 gezeigten Trégers, dargestellt. Die Berechnungen wurden auf der
Grundlage des hier beschriebenen Rechenmodells durchgefiihrt, wobei die gezeigten Re-
sultate fur eine Tragerschlankheit |/d von 20, eine Druckfeldneigung 9 von 45°, einen
mittleren Rissabstand s,, von 150 mm sowie einen Stabdurchmesser [J von 20 mm gel-
ten. Bild 3.14(a) zeigt die Ergebnisse fir Bewehrungsstahl der Duktilitétsklasse A und
Bild 3.14(b) digenigen fur Stahl der Duktilitétsklasse B. Der mechanische Bewehrungs-
gehalt

A Of

® " b,

(3.35)
wurde in beiden Berechnungen gleich gewahlt; er betrdgt w = 0.12. Die Resultate bezie-
hen sich einerseits auf den Zustand bel Fliessbeginn der Léngsbewehrung und anderer-
seits auf den rechnerischen Bruchzustand.

Das Rechenbeispiel wurde so angelegt, dass fur den Stahl der Duktilitatsklasse A der
Bruch der Biegedruckzone massgebend wird, wahrend fur den Stahl der Duktilitétsklas-
se B das Zerreissen der Langsbewehrung das Versagen bestimmt. Die im Bruchzustand
in Feldmitte erreichten maximalen Stahldehnungen £, Unterscheiden sich nur wenig.
Bezliglich des Verlaufs der mittleren Dehnung &g, und der Ausdehnung des plastifizier-
ten Bereichs ergeben sich hingegen deutliche Unterschiede; dies ist auf den geringfligig
grosseren Verfestigungsmodul des Stahls der Duktilitétsklasse A zurtickzufihren. Die
Verformungen in den Risselementen sind somit gleichmassiger verteilt und insgesamt
werden fUr gleiche Werte €4, etwas hohere Stahlspannungen erreicht. Dieser Sachver-
halt wird auch durch die Diagramme des Verlaufs der Stahlspannung verdeutlicht: je
schmaler das Band der Stahlspannungen ausféllt (die Zickzacklinien beinhalten die je-
weiligen Werte Ogyay UNd Ogyiin), UM SO Welter ist die Plastifizierung des Stahls im Riss-
element fortgeschritten. In den Diagrammen der mittleren Dehnungen ebenfalls eingetra-
gen sind die Kurven fir eine Laststufe, bel der die maximalen Dehnungen den Wert
Esmax = 25 %o erreichen; auch in diesem Fall bleiben die Verformungen fir den Stahl der
Duktilitatsklasse B hinter denjenigen des Stahls der Duktilitétsklasse A zurtick.

Aus den berechneten Rissweiten w,, kdnnen die Verformungen des Gelenkbereichs,
respektive der plastische Gelenkwinkel ermittelt werden. Ausgangspunkt fur die Berech-
nung ist die Definition des Risswinkels ©; [Bachmann (1967)]. Mit den in Bild 3.15 an-
gegebenen Bezeichnungen ergibt er sich néherungsweise zu

O, [—er_ . (3.36)
'~ d-c’ '

dabel wird die in horizontaler Richtung gemessene Rissweite durch den vertikalen Ab-
stand der Langsbewehrung von der Biegedruckzone dividiert. Die Summe der Risswin-
kel des plastischen Verformungsbereichs kann wie folgt ausgedriickt werden:

T 6, = 0,+00 . (3.37)

Bei Fliessbeginn der Langsbewehrung (Q = Q) betrégt die Rotation ©, = z ©;, und der
plastische Gelenkwinkel @) bezeichnet den Zuwachs der Rotation bis zum Bruch des
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Risswinkel: o 01—

Plastischer Gelenkwinkel: @) = > 0,-0,

Bild 3.15: Plastische Rotation. Berechnung des plastischen Gelenkwinkels aus den Riss-
weiten w,, [Bachmann (1967)].

Trégers. Bei der Summation der Risswinkel werden nur die Beitrdge derjenigen Risse
berlicksichtigt, in denen die Langsbewehrung im rechnerischen Bruchzustand die Fliess-
grenze erreicht oder Uberschreitet; in diesen Rissen treten somit tatsachlich plastische
Verformungen auf. Die Bestimmung des Winkels ©, kann demnach erst erfolgen, wenn
die Ausdehnung des plastischen Bereichs bekannt ist.

Damit ist eine Moglichkeit gefunden, das Verformungsvermogen plastischer Verfor-
mungsberei che systematisch zu untersuchen und, mittels des plastischen Gelenkwinkels,
einheitlich darzustellen. In Bild 3.16 sind die Resultate entsprechender Berechnungen
fUr den bereits in den Bildern 3.12 und 3.14 behandelten Trager aufgetragen. Das Dia-
gramm enthalt die Rechenergebnisse fir Stéhle aler drei im Rahmen dieser Arbeit unter-
schiedenen Duktilitétsklassen (A, B, C). Als Rechenparameter dient der mechanische
Bewehrungsgehalt w. Er ist (fur ideal plastisches Materialverhalten) Uber die Beziehung
¢ = wd direkt mit der Hohe der Biegedruckzone verknlpft und kann somit, zumindest
fur den Fall des Versagens der Biegedruckzone, als Hauptparameter des Problems be-

©®) [rad]
0.12 . . . . . T . !
= = d
R | + F T
L _ |
0.08 Bruch der
Biegedruckzone
Grundlagen fur die Berechnungen:
0.04 - B\ - o 9
-7 fy: 500 MPa I/d= 20
Zerreissen __- - - o
" ~—der Bewehrung Eg 200 GPa 9 45
.............................................................. f.= 30MPa O= 20mm
0 . I \ I \ I . Eu= 5 %o Sp= 150 mm
0 0.1 0.2 0.3 0.4

w[]

Bild 3.16: Berechnete plastische Gelenkwinkel fur einen einfachen Balken unter einer
Einzellast: Stéhle der Duktilitétsklassen A, B und C.
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trachtet werden. Alle weiteren Parameter wurden in den Berechnungen konstant gehal -
ten; der Einfluss einer Variation dieser Grossen wird in den nachfolgenden Kapiteln
noch eingehend diskutiert.

In Bild 3.16 deutlich zu erkennen sind die unterschiedlichen Kurvenverlaufe, die sich
fUr die zwei bis anhin unterschiedenen V ersagenszusténde ergeben. Falls die Bruchdeh-
nung des Stahls erreicht wird (Zerreissen der Bewehrung), nehmen die Werte fir ©®)
mit zunehmendem Bewehrungsgehalt ebenfalls leicht zu. Bestimmt hingegen der Bruch
der Biegedruckzone das Versagen (g¢, = £,), S0 findet man mit zunehmendem Beweh-
rungsgehalt stark abnehmende plastische Gelenkwinkel. Fir Stahl der Duktilit&tsklasse
A ist diese Art des Versagens im gesamten dargestellten Bereich von ©() massgebend,
und fur solchen der Duktilitétsklasse B ab einem Bewehrungsgehalt w von etwa 0.16;
unterhalb dieser Grenze erweist sich das Zerreissen der Bewehrung als Versagensursa-
che. Fur Stahl der Duktilitatsklasse C wird das V erformungsvermogen der Tréger nahezu
im gesamten Bereich der untersuchten Bewehrungsgehalte (w < 0.34) durch das Versa-
gen des Zuggurts begrenzt; wiederum wird deutlich, dass sich die Kombination der ge-
ringen Dehnféhigkeit des Stahls mit den relativ guten Verbundei genschaften besonders
nachteilig auf das Verformungsvermogen auswirkt.

In den bisherigen Betrachtungen wurde davon ausgegangen, dass Stegbriiche durch
geeignete Massnahmen verhindert werden. Gleich wie bel dem in Kapitel 2.2.4 behan-
delten Scheibenelement k&me entweder das Zerreissen der Blgel oder der Bruch des
Stegbetons als V ersagensursache in Frage. Durch die Wahl einer genligend grossen Steg-
dicke sowie die Annahme einer kréftigen Buigel bewehrung kdnnen solche Briiche jedoch
ausgeschlossen werden; im Beispiel von Bild 3.16 wurde die diagonal e Hauptdruckspan-
nung deshalb auf einen (eher tiefen) Wert von o, = -4 MPa begrenzt. Da die Beanspru-
chungen des Stegs mit Hilfe des Spannungsfelds in jedem Moment des Belastungsfort-
schritts kontrolliert werden kénnen, ergibt sich mit dem Rechenmodell die Méglichkeit,
auch diese Art des Versagens zu berticksichtigen. Die Auswirkung von Stegbrichen auf
das Verformungsvermdgen wird in Kapitel 3.4.3 behandelt.

Die mit Hilfe des hier beschriebenen Rechenmodells gewonnenen Resultate eignen
sich auch fur die Berechnung der Durchbiegungen der Trager; hierzu konnen die in der
Stabstatik Ublichen Beziehungen verwendet werden. Die Verformung des Zuggurts ent-
lang der Stabachse ist durch den Verlauf der mittleren Dehnung &g, festgelegt. Geht
man, gemass dem Spannungsfeld, von einem konstanten Hebelarm der Gurtkréfte sowie
von einer konstanten Druckzonenhdhe ¢ aus, so kénnen die Krimmungen x der Stab-
guerschnitte wie folgt ermittelt werden:

_ Esm

X = Toc (3.38)
Die mittleren Dehnungen des Zugurts lassen sich mit dem in Bild 3.13 gezeigten Verfah-
ren fUr beliebige Laststufen ermitteln; vereinfachend kann dabei beispielsweise ange-
nommen werden, dass das endguiltige Risshild bereits bei Belastungsbeginn vorliegt, und
auch das Spannungsfeld wéahrend der Belastung unverdndert bleibt. Durch Integration
der Krimmung entlang der Stabachse findet man schliesslich die gesuchte Verformungs-
grosse. In Bild 3.17(a) sind die auf diese Weise berechneten Mittendurchbiegungen, fur
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Bild 3.17: Rechenbeispiel fur einen Trager mit |/d = 20. (a) Last-Durchbiegungs-Kur-
ven; (b) Verfestigung des plastischen Gelenks.

einen Trager mit der Schlankheit |/d = 20 und Stahl der Duktilitétsklasse B, dargestellt.
Die Querschnittsabmessungen des Trégers und die fir die Berechnung bendtigten Kenn-
werte der Materialien kénnen ebenfalls dem Bild entnommen werden. Im Diagramm
sind die Last-Durchbiegungs-Kurven fir mechanische Bewehrungsgehalte w von 0.1,
0.2 und 0.3 aufgetragen. Bis zum Erreichen der Fliessgrenze unterscheidet sich die Form
der Kurven nur wenig; fr den Trager mit dem grossten Bewehrungsgehalt verlauft die
Kurve am starksten gekrimmt, was auf die ausgepragtere Abnahme des Hebelarms der
Gurtkrafte zurlckzufthren ist. Bel Fliessbeginn der Langsbewehrung weist der am
schwéchsten bewehrte Trager die kleinste Durchbiegung auf, bis zum Bruch des Tragers
sind aber insgesamt die grossten Verformungen moglich; dabei wird das Zerreissen der
Bewehrung massgebend. Fir die grosseren Bewehrungsgehalte erfolgt das Versagen
hingegen durch den Bruch der Biegedruckzone.

In Bild 3.17(b) ist die auf Q, bezogene Zunahme der Last in Funktion des plastischen
Gelenkwinkels dargestellt, wobei Q, die Last bei Fliessbeginn der Langsbewehrung be-
zeichnet. Die Kurven veranschaulichen die Verfestigungen der plastischen Gelenke, re-
spektive das Anwachsen der Beanspruchungen der plastischen Verformungsbereiche. Im
Fall des Tragers mit w=0.1 wachst die Zugkraft bis zum Bruch um den Faktor
fi/fy = 1.08 an, die Zunahme der Last bleibt aber geringfligig hinter diesem Wert zurtick.
Wiederum ist die Abnahme des Hebelarms der Gurtkréfte, die sich in dieser Form infol-
ge der Annahme des starr-ideal plastischen Verhaltens des Betons ergibt, der Grund da-
fur. Bel der Bestimmung der Hohe der Biegedruckzone konnte ohne weiteres auch das
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nichtlineare Verformungsverhalten des Betons beriicksichtigt werden. Fur Ubliche Be-
wehrungsgehalte hat die Wahl des in der Berechnung verwendeten Stoffgesetzes aller-
dings keinen grossen Einfluss auf die Lage der Druckresultierenden. Esist deshalb sinn-
voll von einer mdglichst einfachen Annahme auszugehen.

Fur den Fall eines einfachen Balkens unter einer Einzellast findet man mit der Bezie-
hung

o 04 D5max|_5y : (3.39)
einen Naherungswert fur den plastischen Gelenkwinkel. &, und &,y bezeichnen dabel
die Mittendurchbiegungen des Tragers bei Fliessbeginn und beim Erreichen der Hochst-
last. Die Naherung basiert auf der Modellvorstellung, dass die plastischen Verformungen
des Gelenks als Starrkdrperrotationen der beiden Tragerhdften idealisiert werden kon-
nen. Anhand eines Vergleichs der Diagramme in Bild 3.17 kann ersehen werden, dass
damit die rechnerischen Gelenkwinkel recht gut erfasst werden; diesist immer dann der
Fall, wenn sich die plastischen Gelenke nicht alzu stark verfestigen und die Stegverzer-
rungen klein bleiben.

In Bild 3.17(a) ebenfalls eingezeichnet sind die Last-Verformungs-Kurven (punktier-
te Geraden), die sich unter der Annahme einer Uber die Lange der Trager konstanten Bie-
gesteifgkeit El, ergeben. Fur die Biegesteifigkeit El, kann etwa derjenige Wert ange-
nommen werden, der sich gemass Stahlbeton-Biegelehre aus der Krimmung bel
Fliessbeginn der Langsbewehrung

M

-y
Xy = F . (3.40)

ermitteln [8sst. Fur die Annahme ideal plastischen Verhatens der Materialien ergibt sich
das entsprechende Biegemoment zu

_ W[
M, = f,[bd? Eto%[—7m, (3.41)

und unter Verwendung von Gleichung (3.38) findet man schliesslich den Ausdruck

f Ik
El, = Eg[bd (o(1-w)H - SHE—2 . (3.42)

2 0%, TEgpy

Die mittlere Dehnung bei Fliessbeginn €4, kann mit Hilfe von Gleichung (2.55) berech-
net, oder aus den Diagrammen in Bild 2.27 herausgelesen werden; die Werte flr €4, /€,
liegen normalerweise etwa zwischen 0.8 und 0.95. Bel Fliessbeginn der Langsbeweh-
rung stimmen die auf diese Welse berechneten Mittendurchbiegungen gut mit denjeni-
gen gemass dem Rechenmodell Uberein. Der unterschiedliche Verlauf der Gurtkréfte,
der sich fur die beiden Betrachtungsweisen ergibt, wird durch die vereinfachende An-
nahme einer konstanten Biegesteifigkeit gerade etwa kompensiert. Auch in Versuchen
stellt man fest, dass die mit El, = konst. auf der Grundlage linear elastischen Verhaltens
ermittelten Werte recht gut mit den bis zum Fliessbeginn gemessenen Durchbiegungen
Ubereinstimmen.
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3.3.2 Verformungen des Steges

Im folgenden soll der Einfluss der Schiebungen auf die Tragwerksverformungen anhand
einiger qualitativer Uberlegungen diskutiert werden. Dabei werden nur diejenigen Schie-
bungsanteile betrachtet, die sich nach dem Fliessbeginn der Léngsbewehrung einstellen.
Trégerbereiche, in denen betréchtliche Schiebungen auftreten, liegen bei Ublicher Be-
wehrungsfthrung typischerweise unmittelbar bei den plastischen Gelenken, und sie er-
strecken sich Uber Langen, die etwa denjenigen der Facher und allenfalls der unmittelbar
daneben liegenden Druckbander entsprechen (I [11...2 [, cotd ). Aufgrund der Zunah-
me der Schiebungen ergeben sich fur die Trager gréssere Durchbiegungen.

Waéhrend fur parallele Druckbénder die Schiebungen mit den Gleichungen (3.22)
und (3.20) ermittelt werden kénnen, sind fur Krafteinleitungszonen (Facher) gesonderte
Betrachtungen erforderlich. Die mittlere Schiebung im Facherbereich wird durch die Zu-
nahme der Dehnungen der Bligel sowie der Stauchungen des Stegbetons vergrossert. Die
Ermittlung dieses Schiebungsanteils ist allerdings nicht ohne weiteres mdglich, da so-
wohl in bezug auf den Spannungs- als auch auf den Verzerrungszustand dusserst kom-
plexe Verhdtnisse vorliegen. Anhand eines einfachen Fachwerkmodells ist immerhin
eine Abschatzung méglich; die hierzu bendtigte Beziehung 1&sst sich an einer durch den
Neigungswinkel 9 (der Druckresultierenden des Fachers) definierten Fachwerksmasche
herleiten. Geht man wiederum von Gleichung (3.20) aus und vernachl&ssigt den Anteil
aus den Gurtdehnungen, so ergibt sich aus den Verformungen der Bligel und des Stegbe-
tons ein mittlerer Schiebungszuwachs von

8¢,
and

Ay® O(Ae,—Ag,)tand - n (3.43)

Ay(P konnte auch in Funktion des Neigungswinkels 9 des benachbarten Druckbands
ausgedruickt werden, da tber tand ; 2tand eine Abhangigkeit zwischen diesen beiden
Winkeln besteht. Die Dehnungszuwéchse Ae,, und Ag, miissen anhand der Beanspru-
chungen des Fachers geschétzt werden.

Wie Versuche zeigen, ergeben sich unmittelbar bei einer Krafteinleitung kaum Steg-
verformungen. Mit zunehmendem Abstand vom Krafteinleitungsquerschnitt nehmen die
vertikalen Dehnungen etwa linear zu und verlaufen ungeféhr ab Fachermitte mehr oder
weniger konstant. Dies andert sich auch dann nicht, wenn die Bigelbewehrung die
Fliessgrenze Uberschreitet [Sigrist und Marti (1993)]. Ein solcher Verlauf der Dehnun-
gen steht nicht unbedingt im Widerspruch zur Annahme eines gleichmassig beanspruch-
ten, vertikalen Zugbands (vgl. Kapitel 3.2.1); in Bereichen, in denen die Fachertrajekto-
rien sehr steil verlaufen, sind aufgrund der grosseren Rissabstande auch bei kleineren
mittleren Dehnungen entsprechende Bugelkréfte moglich. In grober Naherung kann die
mittlere vertikale Dehnung des Steges im Fécherbereich etwa zu s_y Oeg,/ 2 angenom-
men werden. Die mittlere Dehnung &gy, ergibt sich aus der Beanspruchung der Bugel ay,
und kann fur einen angenommenen Rissabstand mit Hilfe der in den Diagrammen der
Bilder 2.27 und 2.28 gegebenen Werte g4,/ €4ax agESChétzt werden.

Fur die Stauchungen des Betons im Fécherbereich findet man Werte zwischen
-€, = €, (bel der Knotenberandung) und -&, = (q+crsyasw)/ (sin?9b,E,) (entlang
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des dem Knoten gegentiberliegenden Flansches). Anhand der Beanspruchung der Biigel
koénnen so zumindest Naherungswerte flr die zu berticksichtigende mittlere Stauchung
£, ermittelt werden. Normalerweise dirften entsprechende Werte etwa bei €, =
-0.5%o...-1.5%0 liegen; wird das Versagen des Tréagers hingegen durch den Bruch des
Stegbetons bestimmt, kann von einer Stauchung von 8_2 = -2%o ausgegangen werden.

Falls die Bigel biszum Erreichen der Hochstlast elastisch bleiben, kann der Zuwachs
der Schiebung im Facherbereich wie folgt abgeschétzt werden:

* mit einer Verfestigung des plastischen Gelenks von maximal 15 % (im Beispiel von
Bild 3.12 entsprache dies einer Zunahme der Last von 15 %), was fir einen Stahl der
Duktilitatsklasse A moglich ist, und unter der Annahme, dass dabei die Stegverfor-
mungen ebenfalls um 15 % anwachsen, findet man mit Hilfe von Gleichung (3.43)
einen Wert von etwa Ay® 11 %o.

Fur Facherbereiche in denen auch die Bugel plastifiziert werden, was speziell bel relativ
kleinen Biigelbewehrungsgehalten der Fall ist, ergibt sich folgendes Bild:

« geht man davon aus, dass bei Druckfeldneigungen von 9§ =25 im Facherbereich
zusétzliche mittlere Bugeldehnungen von maxima 20 %o auftreten [Sigrist und
Marti (1993)], wéahrend die Betonstauchungen um etwa 0.5 %o anwachsen, so ergeben
sich Werte bis zu Ay® 110 %o.

Die Resultate zeigen, dass die Schiebungen erst dann substantiell zu den Tragwerksver-
formungen beitragen, wenn sich grosse vertikale Dehnungen der Blgel einstellen. Dies
ist insbesondere in Situationen, in denen sich schliesslich Stegbriiche ergeben, der Fall;
die Durchbiegungen bleiben dann in der Regel relativ klein, und ein wesentlicher Teil ist
auf die Verformungen der Blgel zurlickzuftihren. Falls in den Stegen hingegen keine
Plastifizierungen auftreten, bleibt der Einfluss der Schiebungen, im Vergleich zu den aus
den Gelenkrotationen resultierenden Verformungen, verhdltnismassig klein; der Antell
aus den Schiebungen betrégt dann kaum mehr als 5 %. Diesliegt innerhalb der Genauig-
keit, mit der Verformungen vorhergesagt werden kénnen.

Da ein lokales Anwachsen der Schiebungen bei Ublichen Tragsystemen keine oder
nur geringe globale Schnittkraftumlagerungen zur Folge hat, wird man in der Bemes-
sung im allgemeinen darauf verzichten, diesen Anteil zu berticksichtigen. Bel der Nach-
rechnung und Interpretation von Versuchsergebnissen sollten die aus den Schiebungen
resultierenden Durchbiegungsanteile hingegen berlcksichtigt werden; entsprechende
Rechenergebnisse sind allerdings mit bedeutend grésseren Unsicherheiten behaftet, als
diesfur die Biegeverformungen gemass Kapitel 3.3.1 der Fall ist.
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3.3.3 Statisch unbestimmte Systeme

Bel statisch unbestimmten Systemen treten infolge des nichtlinearen Tragwerksverhal-
tens Schnittkraftumlagerungen auf, d.h. es stellen sich Schnittkraftverteilungen ein, die
von denjenigen abweichen, die auf der Grundlage linear elastischen Materialverhatens
berechnet werden. Bei Durchlauftragern verwendet man Ublicherwel se das Stutzmoment
M, als Bezugsgrosse; M, l&sst sich immer als Momentendifferenz

M, = M@ -AM, (3.44)

ausdrticken, wobei M{® das Biegemoment geméass Elastizitétstheorie bezeichnet. Die
Verhdtniszahl

AM, M

_ — 1 a
b= e = e (3.45)

kann sodann als Mass fur die Schnittkraftumlagerung betrachtet werden.

Die beiden fir die Verteilung der Schnittkrafte bedeutendsten nichtlinearen Effekte,
die innerhalb des Belastungsfortschritts auftreten, sind die Rissbildung und das Fliessen
der Bewehrung. Die tatséchlich auftretenden Umlagerungen werden durch die Steifig-
keits- und die Spannweitenverhatnisse sowie die Art der Belastung beeinflusst. Im Un-
terschied zu den plastischen Verformungen bleibt die Rissbildung nur anféanglich auf die
am starksten beanspruchten Bereiche des Tragwerks begrenzt. Bei profilierten Trégern
ergeben sich in diesen friihen Rissbildungsphasen ublicherweise Umlagerungen von
etwab bis 10 %. Mit zunehmender Belastung bilden sich dann aber in nahezu alen Trag-
werksbereichen Risse, so dass sich Steifigkeitsunterschiede wieder ausgleichen. Infolge-
dessen werden die Umlagerungen der Schnittkréfte bis zum Fliessbeginn der Langsbe-
wehrung héufig auf Werte <5 % abgebaut. Nach dem Aduftreten von plastischen
Verformungen wirkt sich die Risshildung kaum mehr auf die Schnittkraftumlagerung
aus; ihr Einfluss wird deshalb in den folgenden Ausfuhrungen vernachldssigt.

In diesem Abschnitt wird der Einfluss der Schnittkraftvertellung auf das Verfor-
mungsvermogen plastischer Gelenkbereiche untersucht; da das Verformungsverhalten
der plastischen Gelenke andererseits die Verteilung der Schnittkrafte beeinflusst, wird
das in Kapitel 3.3.1 beschriebene Rechenmodell entsprechend erweitert, so dass diese
Wechselwirkung berticksichtigt werden kann. Bild 3.18 zeigt einen Zweifeldtrager unter
einer gleichmassig verteilten Last g. In den nachfolgenden Berechnungen wird davon
ausgegangen, dass g = 0 den beanspruchungsfreien Zustand beschreibt, d.h., dass keine
Eigenspannungszustande vorhanden sind (M{R) = 0), und die Last bis zum Bruch mono-
ton anwéchst. Unter der Annahme linear elastischen Materialverhaltens sowie einer tber
die Tragerlange konstanten Biegesteifigkeit ergibt sich das Moment beim Zwischenauf-
lager zu

2
M@© = % , (3.46)
Geht man davon aus, dass sich das erste plastische Gelenk beim Zwischenauflager bil-

det, so kann die Berechnung fiir Zustande nach dem Uberschreiten der Fliessgrenze der
L angsbewehrung (M, > M) auf der Grundlage des in Bild 3.18(b) dargestellten stati-
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Bild 3.18: Rechenbeispiel. (a) Geometrie und Belastung; (b) Idealisiertes System; (c)
Momentenverteilung bel Fliessbeginn der Langsbewehrung und in der elastisch-plasti-
schen Phase; (d) Durchbiegungen und plastischer Gelenkwinkel beim Zwischenauflager.

schen Systems vorgenommen werden. Die Verfestigung des Gelenks wird dabel durch
die im Bild gezeigte lineare M,-©P) -Beziehung idealisiert, wéhrend das Verformungs-
verhalten des Tragers weiterhin durch eine konstante Biegesteifigkeit ElI charakterisiert
werden soll. Bei dem hier betrachteten Zweifeldtrager findet man fr den plastischen Ge-
lenkwinkel die Beziehung

_ (g-q) O3

@ =
o 12E1 + 8kl '’ (347)
wobel die Last beim Erreichen der Fliessgrenze durch
8[M,
- y
ay = 2 (3.48)

gegeben ist. Fur einen gewahlten Wert & (€5 > €5) Uber dem Zwischenauflager und eine
geschatzte Last g (g > qy) kénnen einerseits das Biegemoment M, und andererseits die
Schnittkraftverteilung sowie der Zugkraftverlauf der Langsbewehrung berechnet wer-
den. Auf der Grundlage des in Kapitel 3.3.1 beschriebenen Modells kénnen sodann der
plastische Gelenkwinkel ©) und die Sekanten-Steifigkeit k = (M, - M)/ O des pla-
stischen Gelenks bestimmt werden; damit Iasst sich mit Hilfe von Gleichung (3.47) ein
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neuer Wert fur die Last g ermitteln. Durch Variation der Last findet man schliesslich
denjenigen Beanspruchungszustand, der mit den Verformungen des Systems kompatibel
ist. Die Biegesteifigkeit El des Tréagers muss hierzu bekannt sein. Setzt man El = El ,
ergibt sich der entsprechende Wert aus Gleichung (3.42), wobel der zu beriicksichtigen-
de mechanische Bewehrungsgehalt wy, (in den Feldern) aufgrund des durch die Last g,
hervorgerufenen maximalen Feldmoments berechnet werden kann; ¢, findet man fir
denjenigen Zustand, in dem Uber dem Zwischenauflager entweder die Bedingung €5 = £g,
(Zerreissen der Bewehrung) oder das Bruchkriterium (3.34) (Bruch der Biegedruckzone)
erfullt ist und die Bewehrung in den Feldern die Fliessgrenze erreicht.

Analog zu Bild 3.14 lassen sich auch in diesem Fall die berechneten Spannungs- und
Dehnungsverlaufe graphisch darstellen. Bild 3.19 zeigt entsprechende Rechenergebnisse
fr den Auflagerbereich eines Tragers mit einer Schlankheit | /d von 20, einer Druckfeld-
neigung & von 45°, einem mittleren Rissabstand s, von 150 mm sowie einem Stabdurch-
messer [1 von 20 mm. Der mechanische Bewehrungsgehalt betragt w, = 0.131. Anders
alsbei einem einfachen Balken verandert sich mit zunehmender Last nicht nur das Bean-
spruchungsniveau der Stahlspannungen, sondern auch deren Verlauf entlang des Tr&

0s[MPd] (@ 05 [MPd] (b)
600 : : : 600 : : :

400 F . Fliessbeginn - 400 £ Fliessbeginn -

200 200
Esm [%0] Esm [%0]
40 T T T 40 T T T

Bruch (Biegedruckzone) |
5 (Egmax = 50.9 %o0)

Bruch (Zuggurt)
# (Eqmax = €qy = 50 %0)
20

— [
(Egrax = 25 %o) (Earm = 25%)

0 0.125I 0 0.125I

IR EEL |/d =20 L
I Y | 9 =45 I Y |

C ' | | r‘ 0 =20mm C . ‘ | r‘
! | | _J Sy =150 mm ! | } _J

Bild 3.19: Stahlspannungen und mittlere Gurtdehnungen beim Zwischenauflager. Tréger
mit w, = 0.131; Stahl der Duktilitétsklasse A (a) resp. B (b).
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gers. Dies veranschaulicht den Einfluss der Schnittkraftumlagerung; die plastischen Ver-
formungen der Langsbewehrung bleiben dadurch auf einen engeren Bereich nahe der
Krafteinleitung begrenzt. Im Rechenbeispiel von Bild 3.19 ergeben sich fur die unter-
suchten Stahle ungefahr die gleichen Ausdehnungen der plastischen Gelenkbereiche, ob-
wohl fir den Stahl der Duktilitétsklasse A, wie der Verlauf der Stahlspannungen andeu-
tet, bis zum Bruch eine deutlich grdssere Schnittkraftumlagerung stattfindet. Da in
diesem Fall jedoch auch grissere maximale Stahlspannungen auftreten, wird der ausge-
préagtere Abbau der Zugkraft gerade etwa kompensiert. Das Beispiel wurde wiederum so
gewdhlt, dass fur den Stahl der Duktilitdtsklasse A der Bruch der Biegedruckzone und
fur den Stahl der Duktilitdtsklasse B das Zerreissen der Langsbewehrung massgebend
wird.

Fir den Bruchzustand konnen die berechneten plastischen Gelenkwinkel ©F) wie-
derum in Funktion des mechanischen Bewehrungsgehalts w, (beim Zwischenauflager)
dargestellt werden. Wie in Kapitel 3.4 noch gezeigt werden wird, sind bel entsprechen-
den Berechnungen eine Vielzahl von Parametern zu berticksichtigen. Insbesondere die
Geometrie der Trager (Schlankheit, Querschnittsabmessungen) spielt eine entscheidende
Rolle. In dem in Bild 3.20 behandelten Beispiel betrégt das Verhdltnis der Breiten der
oberen und unteren Flanschplatten 2:1. Die Plattenstdrken wurden den Erfordernissen
der maximalen Beanspruchungen angepasst, so dass sie jeweils grosser waren als die
Hohen der Biegedruckzonen im Bruchzustand. Auch die Breite der Stege richtete sich
nach den Beanspruchungen. Sie wurde so gewahlt, dass die nominelle Schubspannung
im Bemessungsquerschnitt (vgl. Kapitel 3.2.1) fur alle Bewehrungsgehalte den Wert
Thom = V/(by-d,) = 6 MPa erreichte; aufgrund dieser Annahme konnen Stegbriiche aus-
geschlossen werden. Die in Bild 3.20 gezeigten Versagenskurven gelten fur die hierfur
berechneten Schnittkraftumlagerungen, das heisst, dass damit digenigen Zusténde er-
fasst werden, in denen Uber dem Zwischenauflager der Bruch eintritt, wahrend die

P [rad]
0.06 T T T T T T T O O O O ¢
i T T

KA Q =

I I

Bruch der
Biegedruckzone

0.03 |- -
Grundlagen fur die Berechnungen:
) - f,= 500MPa  I/d= 20
~—der Bewehrung Es= 200 GPa 9= 45°
.............................................................. f= 30MPa O=  20mm
0 . ! . ! . I . €= 5 %o Sn= 150 mm
0 0.1 0.2 0.3 0.4

Bild 3.20: Berechnete plastische Gelenkwinkel fur einen Zweifeldtrdger unter einer
gleichmassig verteilten Last: Stahle der Duktilitétsklassen A, B und C.
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B, By [%0]
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Bild 3.21: Berechnete Schnittkraftumlagerungen fir das Beispiel von Bild 3.20: Stahle
der Duktilitétsklassen A, B und C.

Langsbewehrung in den Feldern die Fliessgrenze erreicht. Das Verformungsvermogen
der Gelenkbereiche entspricht somit jeweils gerade dem Verformungsbedarf, der aus den
Gesamtdeformationen des Systems resultiert. Einem auf diese Weise ermittelten plasti-
schen Gelenkwinkel ©P) sind demnach immer eine bestimmte Schnittkraftumlagerung
[3 sowie ein mechanischer Bewehrungsgehalt w (respektive die zugehorige Biegesteifig-
keit El ) fur den am starksten beanspruchten Feldguerschnitt zugeordnet. Die Annahme,
dass sich vor dem Erreichen des hier beschriebenen Versagenszustandes in den Feldern
ebenfalls plastische Verformungsbereiche aushilden, wirde zu geringeren Schnittkraft-
umlagerungen fihren, hétte aber etwas grossere plastische Gelenkwinkel zur Folge. Die
in Bild 3.20 aufgetragenen Rotationen konnen deshalb, fir das im Bild behandelte Trag-
system, als untere Grenzwerte betrachtet werden.

Im Diagramm in Bild 3.21 sind die fir das Beispiel von Bild 3.20 berechneten
Schnittkraftumlagerungen (3 dargestellt. Ebenfalls eingetragen sind die diesen Werten
entsprechenden Verhéltniszahlen

M®© —M, M

- y —q__&
By M 1 ME (3.49)

wobei im Unterschied zur Definition gemass Gleichung (3.45) als Bezugsgrosse fur die
Schnittkraftumlagerung das Moment M, verwendet wird. In der Praxis wird Gblicher-
weise von dieser Definition ausgegangen, da dann die Verfestigung des Gelenks nicht
ermittelt werden muss. Das Diagramm zeigt, dass bei Verwendung von Stéhlen der Duk-
tilitétsklassen A und B Uber weite Bereiche der untersuchten Bewehrungsgehalte sehr
grosse, fur Stahl der Duktilitétsklasse C hingegen relativ bescheidene Umlagerungen
moglich sind; die entsprechenden Werte fur den Stahl C liegen etwabei 3 =10 ... 13 %.
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3.4 Parameterstudie

3.4.1 System und Belastung

Anhand der in den vorhergehenden Kapiteln beschriebenen Rechenbeispiele ist ersicht-
lich, dass sowohl das statische System als auch die Art der Belastung die erreichbaren
plastischen Gelenkwinkel und die Schnittkraftumlagerungen beeinflussen.

Fir den einfachen Balken von Bild 3.16 findet man, dain diesem Fall keine Schnitt-
kréfte umgelagert werden, grossere Gelenkwinkel as fur den in Bild 3.20 behandelten
Zweifeldtréger. Dieser Sachverhalt wird auch durch diein Bild 3.22 gezeigten Rechener-
gebnisse illustriert. Im vorliegenden Beispiel wurde die Lénge des einfachen Balkens
(Fall (b)) so gewahlt, dass sie dem Abstand der Momentennullpunkte entspricht, der sich
fur den Fall (a) unter der Voraussetzung linear elastischen Materialverhaltens einstellt.
Die Querschnittsabmessungen und die tibrigen Rechenparameter wurden bel beiden Be-
rechnungen gleich gewahlt. Mit den Kurven (a) und (b) werden demnach, fur Stahl der
Duktilitatsklasse B und die im Bild angegebenen Kennwerte der Materialien, die Gros-
senordnungen der im Stiitzbereich moglichen plastischen Gelenkwinkel aufgezeigt. Fur
den Zweifeldiréger ergeben sich bei maximalen Schnittkraftumlagerungen 3 von etwa

o) [rad] B %]
003 T T T 80 T T T
0.02 -
0.01 -
O | | | 0 | | |
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0 0.1 0.2 0.3 0
(*)a['] wa[']
2 ) J e Grundlagen fir die Berechnungen:
E } } }
‘ f,= 500 MPa l/d= 20
(b) f f E.= 200GPa 9= 45°
ﬁ f.= 30MPa O= 20mm
#I/Z# €u= 5 %o Sn= 150 mm
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Bild 3.22: Plastische Gelenkwinkel und Schnittkraftumlagerungen fir unterschiedliche
statische Systeme und Arten der Belastung (Stahl der Duktilitétsklasse B).
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44 % zugehdrige Gelenkwinkel ©{) von ungefahr 0.02 rad; fir den einfachen Balken
hingegen findet man maximale plastische Gelenkwinkel von etwa 0.025 rad. Im Bereich
in dem der Bruch der Biegedruckzone das Versagen bestimmt, ergeben sich mit zuneh-
mendem Bewehrungsgehalt kleinere Unterschiede zwischen den fur die beiden Systeme
ermittelten Gelenkwinkeln. Dies verdeutlicht den Einfluss der Schnittkraftumlagerun-
gen, die fur grossere Bewehrungsgehalte geringer ausfalen (Fall (a)).

In den Diagrammen in Bild 3.22 ebenfalls eingetragen sind die Kurven fir einen
Zweifeldtrager mit zwei je in der Feldmitte angeordneten Einzellasten (Fall (c)); fur die
Berechnungen wurde der Trager as gewichtslos betrachtet. Die hierfur ermittelten pla-
stischen Gelenkwinkel unterscheiden sich nur wenig von den fur den Fall (a) gefundenen
Werten. Die dabei erzielten Schnittkraftumlagerungen (3 liegen aber deutlich Uber denje-
nigen des Falls (a). Diesrihrt daher, dass bei einem gleichen Wert 3 fir den Fall (c) eine
stérkere Langsbewehrung im Feld erforderlich ist; der aus den Deformationen des Sy-
stems resultierende Verformungsbedarf féllt dadurch geringer aus. Da die Zugkraft der
L angsbewehrung im Bereich des Zwischenauflagers jedoch schneller abgebaut wird, er-
geben sich beziglich des Verformungsvermégens (ausgedriickt durch den plastischen
Gelenkwinkel) kaum Unterschiede.

3.4.2 Materialkennwerte und Verbund

Die Eigenschaften der Materialien beeinflussen das Verformungsvermégen der Gelenk-
bereiche in verschiedener Hinsicht. Einerseits werden die erreichbaren Gelenkwinkel
durch die (nominellen) Bruchdehnungen begrenzt, und andererseits unterliegen die Ver-
formungen des Systems sehr stark den EinflUssen, die sich aus dem Verhalten des Zug-
gurts ergeben. Im folgenden werden die Auswirkungen einer Variation einiger der in
diesem Zusammenhang relevanten Parameter diskutiert; von besonderer Bedeutung sind
die in den Berechnungen angesetzte Bruchstauchung des Betons sowie das Verfesti-
gungs- und Verbundverhalten der Bewehrung.

Das Verformungsvermogen der Gelenkbereiche wird, fir den Fall des Bruchs der
Biegedruckzone, durch das Erreichen der nominellen Bruchstauchung g, am Quer-
schnittsrand limitiert; Gleichung (3.34) beschreibt die entsprechende Bruchbedingung.
In Kapitel 3.3.1 wurde bereits betont, dass es sich dabei um einen fiktiven Wert handelt,
der in erster Linie durch die in Versuchen gemachten Erfahrungen begriindet ist. Die
Ubertragung solcher Versuchsergebnisse auf beliebige Tragwerke sollte allerdings nicht
unbesehen erfolgen. Beispielsweise liegen zu dem hier behandelten Themaweltwelit kei-
ne Versuche an Tragern mit Querschnittshohen tber 800 mm vor. In Kapitel 2.1.3 wurde
jedoch gezeigt, dass das Entfestigungsverhalten von Beton unter Druckbeanspruchung
sowohl von der Grésse der untersuchten Prifkorper als auch von der Betonfestigkeit ab-
hangig ist. Bel der Festlegung der nominellen Bruchstauchung missten diese Parameter
deshalb beriicksichtigt werden.

Im Unterschied zu den bel den meisten Versuchtragern gewahlten Proportionen ist bei
in der Praxis Ublichen Hohlkastenquerschnitten die Breite der Flanschplatte des Druck-
gurts deutlich grosser as digienige der Stege. Bei den Auflagern ergeben sich in den un-
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Bild 3.23: Einfluss der nominellen Betonbruchstauchung €, fur das in Bild 3.20 behan-
delte Rechenbeispiel (Stahl der Duktilitétsklasse A).

mittelbar bei den Stegen liegenden Knotenbereichen mehrachsige Spannungszustande
(vgl. Kapitel 3.2.1); in den Druckplatten zwischen den Stegen wird es aber auch mit el-
ner sehr kraftigen Umschnurungsbewehrung kaum maoglich sein, eine vergleichbare
Querdehnungsbehinderung zu bewirken. Inwieweit dieser Einfluss den in den Berech-
nungen zu berticksichtigenden Wert €, beeinflusst, kann jedoch auf der Grundlage der
zur Zeit vorliegenden Versuchsergebnisse nicht zuverlassig beurteilt werden. In Anbe-
tracht dieser Unsicherheiten wurde im Rahmen dieser Arbeit, im Sinne einer Arbeitshy-
pothese, von einer Bruchstauchung von €., = 5 %o ausgegangen,; die grundsétzlichen Zu-
sammenhange, die sich mit Hilfe des hier besprochenen Rechenmodells aufzeigen
lassen, werden von der Wahl von g, nicht beeinflusst.

In Bild 3.23 sind die plastischen Gelenkwinkel und die zugehdrigen Schnittkraftumla-
gerungen aufgetragen, die sich aufgrund verschiedener Annahmen fur die nominelle
Bruchstauchung des Betons ergeben. Die gezeigten Resultate gelten fUr den bereits in
Bild 3.20 behandelten Zweifeldtrager und fir Stahl der Duktilitétsklasse A. Eine Erho-
hung von g, von 5 auf 8 %o fuhrt bei sehr grossen Bewehrungsgehalten nahezu zu einer
Verdoppelung der plastischen Gelenkwinkel. Damit wird Klar, dass durch das Einlegen
einer Umschnirungsbewehrung in die Biegedruckzone das Verhalten der plastischen
Gelenkbereiche entscheidend verbessert werden kann; wie in Kapitel 3.5.1 noch gezeigt
werden wird, erreicht man in Versuchen durch sehr enge Verbiigelungen nominelle
Randstauchungen von mehr als 8 %o.. Entsprechend ungunstigere Resultate findet man
fur €5, = 2%o; aus den Diagrammen in Bild 3.23 kann ersehen werden, dass hierfir be-
reits ab einem Bewehrungsgehalt von etwa w = 0.2 nur noch sehr geringe plastische Ver-
formungen der Léngsbewehrung auftreten. Wie bereits in Kapitel 3.3.3 erwahnt, liegt
alen hier gezeigten Berechnungen die Annahme zugrunde, dass die Abmessungen der
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Flanschplatten ausreichen, um die jeweils auftretenden Biegedruckkrafte aufzunehmen.
Wirden hierzu hingegen auch Bereiche des Steges benttigt, kdme dies einer Vergrosse-
rung des mechanischen Bewehrungsgehalts gleich und entsprechend kleinere plastische
Gelenkwinkel wéren die Folge.

In Bild 3.24 sind einige der die Bewehrung und den Verbund betreffenden Parameter
behandelt. Obwohl der Stabdurchmesser der Bewehrung kein eigentlicher Materialkenn-
wert ist, wird er in diese Zusammenstellung mit einbezogen, da er das V erbundverhalten,
respektive die Verformungen der Risselemente beeinflusst (vgl. Bild 2.27). Die Dia
gramme zeigen sehr schon, dass sich eine Vergrosserung des Stabdurchmessers [ von
20 auf 30 mm bezlglich der erreichbaren plastischen Gelenkwinkel etwa gleich aus-
wirkt, wie eine Reduktion der mittleren wirksamen V erbundspannungen 1,,; und t,,, um
33 %. In gleicher Weise entspricht einem kleineren Stabdurchmesser eine Erhéhung der
mittleren wirksamen V erbundspannungen.

Besonders augenfalig verandert sich das Verhalten der plastischen Gelenkbereiche
bei einer Variation der V efestigungsei genschaften des Stahls. Eine Erhéhung des Wertes
fi/fy, von 1.08 auf 1.15, was bei einer konstant gehaltenen Bruchdehnung &g, von 50 %o
einer Vergrosserung des Verfestigungsmoduls Eg, von 0.84 auf 1.58 GPa entspricht, be-
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Bild 3.24: Einfluss der Eigenschaften der Bewehrung und des V erbundes auf den plasti-
schen Gelenkwinkel.
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wirkt, im Bereich in dem das Zerreissen der Bewehrung das Versagen bestimmt, eine
Zunahme der plastischen Gelenkwinkel um mehr als einen Faktor 2. Auch fir den Bruch
der Biegedruckzone ergeben sich hohere Werte der plastischen Gelenkwinkel; die Unter-
schiede sind alerdings klein. Die Verwendung von Stadhlen mit schlechteren Verfesti-
gungseigenschaften hingegen fuhrt zu deutlich geringeren plastischen Verformungen.
Damit wird klar, dass in bezug auf das Verformungsvermdgen von Stahlbetontragwer-
ken sowohl die Dehnféhigkeit als auch die Verfestigung des Stahls eine wichtige Rolle
spielen.

3.4.3 Druckfeldneigung und Stegbr tiche

In Kapitel 3.2.2 wurde gezeigt, dass, falls sich im Tragersteg geneigte Risse bilden, in
der Regel von Druckfeldneigungen 9 < 45° ausgegangen werden kann; bei Fliessbeginn
der Bligelbewehrung liegen entsprechende Werte etwa zwischen 30 und 40°. Uber den
Neigungswinkel & wird in erster Linieder Verlauf der Zugkraft der Langsbewehrung be-
einflusst, das heisst, ein kleinerer Wert 9 hat eine flachere Zugkraftlinie zur Folge. Stel-
len sich zudem direkte Abstiitzungen oder Bogenwirkungen ein, wird der Verlauf der
Zugkraft zusétzlich veréndert (vgl. Bild 3.6). Diese kombinierte Art der Lastabtragung
kann ndherungsweise durch die Wahl eines flacheren Neigungswinkels 9, als er sich fir
die reine Fachwerkwirkung ergeben wirde, berticksichtigt werden.

Bild 3.25 zeigt den Einfluss einer Variation der Druckfeldneigung auf den plastischen
Gelenkwinkel. Die dargestellten Rechenergebnisse gelten fur Stahl der Duktilitatsklasse
B und den bereits in Bild 3.22 behandelten einfachen Balken. Die im Diagramm aufge-
tragenen Kurven illustrieren, dass sich durch die Beriicksichtigung einer flacheren
Druckfeldneigung nicht unwesentlich grossere plastische Gelenkwinkel ergeben. In der
Bemessung empfiehlt es sich alerdings, fir den Nachweis des Verformungsvermdgens
einen eher hohen Wert fir 9 (z.B. 45°) zu wahlen; der plastische Gelenkwinkel wird da-
durch unterschétzt. Bel der Kontrolle der Beanspruchungen des Steges ist hingegen den

0.04 —— 1 — ﬁ %
42k
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Grundlagen fur die Berechnungen:
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Bild 3.25: Einfluss der Druckfeldneigung auf den plastischen Gelenkwinkel (Stahl der
Duktilitétsklasse B).
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Bild 3.26: Begrenzung des Verformungsvermdgens durch den Bruch des Stegbetons
(Stahl der Duktilitatsklasse B).

tatséchlichen Gegebenheiten Rechnung zu tragen; diein Kapitel 3.2.2 zusammengestell-
ten Beziehungen liefern hierzu die notwendigen Grundlagen.

In den bisherigen Betrachtungen wurde davon ausgegangen, dass das Verformungs-
vermogen der Gelenkbereiche entweder durch den Bruch der Biegedruckzone oder das
Zerreissen der Langsbewehrung begrenzt ist. Als weitere mogliche Versagensursache
kommen Stegbriiche in Frage. Dabei ist wiederum zwischen Stahl- und Betonbriichen zu
unterscheiden. Das Zerreissen der Bigelbewehrung stellt, wie Bild 2.40 zu entnehmen
ist, bei sehr kleinen Bigelbewehrungsgehalten und insbesondere bel der Verwendung
von Stahl mit geringer Dehnféhigkeit eine echte Gefahrdung dar. Diese bezieht sich al-
lerdings nicht nur auf Féle, in denen durch das Auftreten plastischer Gelenke Schnitt-
krafte umgelagert werden, sondern besteht beziiglich des Bruchverhaltens von Tragerste-
gen ganz generell.

In Bild 3.26 sind fUr den Fall des Bruchs des Stegbetons die erreichbaren plastischen
Gelenkwinkel in Funktion des L angsbewehrungsgehalts aufgetragen. In den Berechnun-
gen wurden den beiden gewahlten Neigungswinkeln vereinfachend je konstante Werte
der effektiven Betondruckfestigkeit zugeordnet; diese entsprechen den durch die Glei-
chungen (2.77) und (3.31) festgelegten Grenzwerten. Unter Verwendung der in Bild 3.11
gezeigten Abhangigkeiten waren aber auch detailliertere Untersuchungen moglich. Das
Rechenbeispiel verdeutlicht, dass, abhdngig von der Stegbreite, ab einem bestimmten
Bewehrungsgehalt der Bruch des Stegbetons massgebend wird. Bel grésseren Beweh-
rungsgehalten treten kaum noch plastische Verformungen auf.

Stegbrtiche sind insbesondere auch bei der Darstellung von Versuchsergebnissen, die
haufig in der auch hier gewahlten Art erfolgt (plastische Gelenkwinkel in Funktion des
Bewehrungsgehalts), zu beachten [z.B. Siviero (1974)]. Eine angemessene Interpretation
der Versuchsergebnisse erfordert, dass zwischen den verschiedenen Brucharten unter-
schieden wird.
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3.4.4 Geometrieder Trager

In Kapitel 3.3.1 wurde bereits darauf hingewiesen, dass die Geometrie der Trager einen
massgeblichen Einfluss auf das Verformungsvermdgen der plastischen Gelenkbereiche
hat. Unter die geometrischen Aspekte fallen die Schlankheit (I/d) und die Grosse der
Trager sowie die Gliederung des Querschnitts. Fur den praktischen Fall ist eine strenge
Trennung dieser EinflUsse oft nicht moglich. Die Gliederung des Querschnitts beispiels-
weise richtet sich sehr stark nach der Grosse der Tréger; Platten weisen in der Regel ge-
ringe Querschnittshohen, im Vergleich zu profilierten Tragern aber eher grossere
Schlankheiten auf. Im folgenden werden deshalb die Abmessungen der Tragwerke nicht
beliebig variiert, sondern so gewahit, dass damit in der Praxis Ubliche Verhaltnisse er-
fasst werden. In der Diskussion werden drei Tragwerkstypen unterschieden: Trager
(Stabtragwerke mit profilierten resp. gegliederten Querschnitten), Balken (Stabtragwer-
ke mit rechteckigen Querschnitten) und Plattenstreifen (Rechteckquerschnitte mit gerin-
ger Querschnittshohe).

Die Schlankheit der Trager beeinflusst das Verformungsvermégen indirekt. Eine Va-
riation der Schlankheit wirkt sichin erster Linie auf den Verlauf der Zugkraft der Langs-
bewehrung aus; eine grossere Schlankheit hat einen flacheren Verlauf der Zugkraftlinie
(vgl. Bild 3.12(b)) zur Folge. Da sich dementsprechend die plastischen Verformungsbe-
reiche Uber langere Tragerabschnitte erstrecken, resultieren daraus fir schlankere Tréger
grossere plastische Gelenkwinkel. In Bild 3.27 ist dieser Einfluss fur den in Bild 3.20 be-
handelten Zweifeldtréger veranschaulicht. Die dargestellten Kurven beziehen sich auf
Stahl der Duktilitéatsklasse B und Schlankheiten I/d von 15, 20 und 25. Fur Stahle mit an-
dern Duktilitétseigenschaften findet man analoge Resultate. Alle Ubrigen Rechenpara-
meter wurden entsprechend den in Bild 3.20 angegebenen Werten beibehaten. Fur die
zugehorigen Schnittkraftumlagerungen 3 ergibt sich jedoch ein gegenteiliges Bild; ob-
wohl bei gedrungeneren Trégern kleinere plastische Gelenkwinkel erreicht werden, tre-
ten grossere Schnittkraftumlagerungen auf. Der Grund hierfir liegt wiederum im redu-
zierten Verformungsbedarf, der etwa proportional zur Schlankheit zu- oder abnimmt.
Dieser Sachverhalt verdeutlicht einma mehr, dass die Beurtellung der Duktilitét von
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Bild 3.27: Einfluss der Schlankheit des Tragers |/d fur das in Bild 3.20 behandelte
Rechenbeispiel (Stahl der Duktilitétsklasse B).

113



Verformungsvermdgen von Stahlbetontragern

Op) [rad] B (%]
0.03 T T T T 60 T T T
Platte (b T
Tréger () “M emb(ral)qwi rkung”) réger (c) \ Platte (b)
o R R A I S NS
- : 30 T RN
0.01 \ Platte (a) \ Platte (a) |
0 L | L | 0 | L |
0 0.1 0.2 0.3 0 0.1 0.2 0.3
Wy ['] Wy [']
T e e e Grundlagen fir die Berechnungen fir
T T ¥ die Falle (a) und (b):
fy: 500 MPa b= 1000 mm
(b) W R I TN 2 2 N SN NN N 2NN N NN AN A N 2N 2 M ES = 200 GPa |/d = 20
T T T f.= 30MPa 9= 80°/25
€= 5 %o 0= 14 mm
o (© ‘ii G S vl‘ d= 200 mm Sp= 150 mm
E‘ } T } Fall (c) geméass Bild 3.20.
—— @ ——

I I

Bild 3.28: Einfluss der Querschnittsgeometrie am Beispiel eines zweifeldrigen Platten-
streifens (Stahl der Duktilitatsklasse B).

Tragwerken sich nicht allein auf das Verformungsvermégen der Gelenkbereiche stiitzen
kann, sondern unter Berticksichtigung des Verhaltens des gesamten Tragsystems vorge-
nommen werden muss.

Bei der rechnerischen Behandlung von Platten sind einige Besonderheiten zu beach-
ten, die insbesondere den Verlauf der Zugkrafte und die konstruktive Durchbildung be-
treffen. Die nachfolgenden Betrachtungen bleiben zudem auf Plattenstreifen (Stabtrag-
werke) beschrankt, da sich das hier gezeigte Rechenmodell nicht ohne weiteres auf in
zwei Richtungen gespannte Platten Ubertragen lasst. Grundsétzlich erfolgen bei Flachen-
tragwerken die Schnittkraftumlagerungen immer beztiglich allen auftretenden Tragwir-
kungen; damit durfte der Verformungsbedarf geringer ausfallen, so dassim Vergleich zu
Stabtragwerken bei vergleichbaren Systemverformungen von deutlich grésseren Schnitt-
kraftumlagerungen ausgegangen werden kann.

Im Unterschied zu den teilweise betréchtlichen Stegbeanspruchungen bei profilierten
Stahlbetontrégern ergeben sich bei Platten eher geringe nominelle Schubspannungen;
dadurch wird insbesondere der Verlauf der Zugkraft der Langsbewehrung beeinflusst.
Mit dem Rechenmodell kann dies durch die Wahl eines grosseren Neigungswinkels 9
der Druckdiagonalen berticksichtigt werden; der Einfluss der Querkraft auf die Grosse
der Zugkraft wird damit reduziert. Falls die seitlichen Auslenkungen des untersuchten
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Plattenstreifens behindert sind, kann sich zusétzlich zur Biege- auch eine Membrantrag-
wirkung einstellen. In den Berechnungen kann die Auswirkung einer solchen kombinier-
ten Lastabtragung in grober Naherung durch die Wahl eines eher flachen Neigungswin-
kels 9 berilicksichtigt werden. Da damit der veranderte Zugkraftverlauf, nicht aber die
dabel auftretenden Membrankréfte erfasst werden, ergeben sich fir die plastischen Ge-
lenkwinkel, zumindest fir den Fall des Versagens des Zuggurts, eher zu kleine Werte.

In Bild 3.28 sind die Ergebnisse entsprechender Berechnungen fir einen zweifeldri-
gen Plattenstreifen zusammengestellt. Das mit (c) gekennzeichnete Rechenbeispiel ent-
spricht wiederum dem in Bild 3.20 behandelten Tréger. Im Unterschied dazu wurde bei
den Plattenstreifen der Durchmesser der Langsbewehrung reduziert (I = 14 mm); &hnli-
che Verhdtnisse durften auch in der Praxis vorliegen. Aus den oben erwahnten Griinden
wurde bei der Platte (a) von einer Druckfeldneigung 9 von 80° und bei der Platte (b) von
einer solchen von 25° ausgegangen. Im Bereich in dem das Zerreissen der Bewehrung
das Versagen bestimmt, bleiben fir beide Plattenstreifen sowohl die plastischen Gelenk-
winkel as auch die zugehdrigen Schnittkraftumlagerungen hinter denjenigen des Ver-
gleichstragers zurtick. Dabel spielen der kleinere Stabdurchmesser, die Druckfeldnei-
gung und, wie in Bild 3.29 noch gezeigt werden wird, das Verhdltnis des Rissabstands
zur Bauteilhohe eine Rolle. Bel einem Plattenstreifen mit 1/d =20 und ohne seitliche
Stitzung (Platte (@)) kann demzufolge, auch bel der Verwendung von Stahl der Duktili-
tétsklasse B, mit Schnittkraftumlagerungen 3 von kaum mehr als 25 % gerechnet wer-
den. Ubliche Schlankheiten von Platten liegen sogar etwabei |/d = 25, so dass eher noch
tiefere Werte erreicht werden.

Im folgenden wird noch auf das Verformungsvermdgen von relativ kleinen Tragern
eingegangen, bei denen sich bis zum Bruch, wie beispielsweise in den Versuchen von
Bosco und Debernardi (1992) sowie denjenigen von Biggj (1992) festgestellt wurde, ver-
gleichsweise grosse plastische Gelenkwinkel einstellen kdnnen. Es sollen hier aber nicht
die bruchmechanischen Aspekte (vgl. Kapitel 2.1.3) des Einflusses der Grosse, sondern
die durch die Risshildung und das Verbundverhalten hervorgerufenen Besonderheiten
behandelt werden.

In Bild 3.29 sind fur die drel geometrisch dhnlichen Balken (a), (b) und (c) die be-
rechneten plastischen Gelenkwinkel aufgetragen; die statischen Hohen d der Balken be-
tragen 200, 400 und 800 mm. In den Berechnungen wurde fur ale Balken ein Neigungs-
winkel 9 von 80° und ein Rissabstand s, von 150 mm gewahit. Die fir den Balken (a)
ermittelten Gelenkwinkel liegen etwa 40 % Uber denjenigen der Balken (b) und (c).
Beim Balken (@) treten einzig im Riss direkt unter der Last plastische Verformungen auf,
in den benachbarten Rissen liegen die Stahlspannungen bereits unterhalb der Fliessgren-
ze. Obwohl esbei den grosseren Balken mehrere Risse sind, die zum plastischen Gelenk-
winkel beitragen (drei beim Balken (b) und sieben beim Balken (c)), ergeben sich hierfir
kleinere Werte. Dies ruhrt daher, dass sich die maximalen Rissodffnungen fir die drel
Balken nur wenig unterscheiden. Gemass Gleichung (3.36) ergeben sich die Risswinkel
etwa umgekehrt proportional zu den Querschnittshéhen, weshalb die Beitrége einzelner
Risse an die plastischen Gelenkwinkel bei kleineren Trégern entsprechend grésser aus-
fallen. Mit zunehmender Balkenhthe nimmt dieser Einfluss jedoch schnell ab, da die
Anzahl der Risse, in denen plastische Stahldehnungen auftreten, ebenfalls zunimmt. Im
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Bild 3.29: Einfluss der Grésse und der Gliederung des Querschnitts am Beispiel eines
einfachen Balkens (Stahl der Duktilitétsklasse B).

vorliegenden Beispiel unterscheiden sich die Resultate fur die Balken (b) und (c) nur
noch wenig. Ebenso ergeben sich bel profilierten Trégern, die herstellungsbedingt ge-
wisse Mindestabmessungen aufweisen, fur verschiedene Tragergrossen kaum Unter-
schiede. Dabei ist zu beachten, dass sich nach der Bildung geneigter Risse im Steg fla-
chere Druckfeldneigungen einstellen, so dass grundsétzlich grossere Gelenkwinkel
erzielt werden. Dieser Sachverhalt wird in Bild 3.29 durch die Resultate fir die Trager
(d) und (e) veranschaulicht.

Ein Grosseneinfluss im Sinne der Bruchmechanik ergibt sich aufgrund der Entfesti-
gung der Materialien und der Lokalisierung der Verformungen in der Bruchzone. In
Kapitel 3.4.2 wurde darauf hingewiesen, dass diese Effekte bei der Festlegung der nomi-
nellen Bruchstauchung des Betons berticksichtigt werden missen. Die Entfestigung des
Betonstahls hingegen wird bei der Berechnung des plastischen Gelenkwinkels vernach-
lassigt. Wahrend der Entfestigungsphase des Stahls wéchst die Weite degenigen Risses
an, in dem die Einschnirung auftritt; dies, falls alle den Riss querenden Bewehrungssté-
be &hnliche Eigenschaften aufweisen. Daraus l&sst sich bezliglich des Verformungsver-
mogens, analog zum Vorgehen in Bild 3.29, ein Grosseneinfluss ableiten. Bel tblichen
Tréagerabmessungen ist aufgrund der eher unglnstigen Energiebilanz zudem damit zu
rechnen, dass die Entfestigung schlagartig erfolgt.
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3.5 Versuchsergebnisse

3.5.1 Nachrechnung von Ver suchen

Im Herbst 1992 wurden am Institut fir Baustatik und Konstruktion (IBK) der ETH ZU-
rich Versuche an vier schlaff bewehrten und zwel vorgespannten Tragern durchgefihrt.
Zu diesen Versuchen liegt ein ausfuhrlicher Bericht vor [Sigrist und Marti (1993)]. Im
folgenden soll gezeigt werden, wie die in dieser Arbeit entwickelten Modelle zur Nach-
rechnung von Versuchen verwendet werden kdnnen. Ein eingehender Vergleich von Re-
chenergebnissen und Messresultaten erfolgt fir den Tréager T3. Anschliessend wird kurz
auf die wichtigsten Ergebnisse der Versuche mit den Trégern T1 und T2 eingegangen;
die bel den Trager T4, T5 und T6 festgestellten plastischen Gelenkwinkel werden in
Kapitel 3.5.2 diskutiert.

Bild 3.30 zeigt das generelle Versuchskonzept sowie ein diskontinuierliches Span-
nungsfeld, das die Beanspruchungen der Gurte und des Steges fUr eine bestimmte Bela-
stung und Bewehrungskonfiguration beschreibt. Die Bemessung der Trager erfolgte
ebenfalls auf der Grundlage von Spannungsfeldern, wobel die zu erwartenden mittleren
Materia kennwerte als Bemessungsgrossen verwendet wurden. In den Versuchen wur-
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Bild 3.30: Versuche am IBK [Sigrist und Marti (1993)]. Versuchsaufbau und Anayse
des Spannungszustands mittels eines diskontinuierlichen Spannungsfelds.

Steg
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den die Lasten anfanglich in einem konstanten Verhdtnis gesteigert, bis die Langsbe-
wehrung im Bereich des negativen Biegemoments (Lager B) die Fliessgrenze erreichte.
Anschliessend wurden den Tréagern sukzessive weitere Verformungen aufgezwungen,
bis auch die Bewehrung im Feld die Fliessspannung erreichte und schliessich im Be-
reich des Lagers B der Bruch eintrat.

Die Abmessungen der Versuchtréger wurden so gewdahlt, dass Betonbrlche in den
Stegen oder in den Biegedruckzonen zu erwarten waren. Wie dasin Bild 3.30 dargestell-
te Spannungsfeld zeigt, liegen die kritischen Bereiche einerseits unmittelbar links des
Lagers B (Bruch der Biegedruckzone) und andererseits rechts des Lagers B, im Uber-
gang des Fachers zum benachbarten Druckband (Stegbruch). Ein Versagen des Zuggurts
oder der Bugelbewehrung konnte, zumindest fir die schlaff bewehrten Trager, aufgrund
der sehr guten Duktilitétseigenschaften des verwendeten Betonstahls (die entsprechen-
den Kenngrossen lagen fur alle Stabdurchmesser tber den fir den Stahl A geforderten
Werten) ausgeschlossen werden. Mit den Versuchen war die Moglichkeit gegeben, das
gewdahlte Bemessungskonzept an Tragern realistischer Grosse zu Uberprifen sowie die
Ausbildung plastischer Gelenke in Bereichen grosser negativer Biegemomente und
Querkrafte zu beobachten. Dabei konnte der Einfluss einiger wesentlicher Parameter auf
das Verformungsvermégen der Gelenkbereiche studiert werden. Mit dieser Versuchserie
sollte zudem eine Grundlage fir weitere Forschungsarbeiten geschaffen werden.

Beim Tréger T3 betrug der mechanische Bewehrungsgehalt w, Uber dem Lager B
0.132; der Bewehrungsgehalt im Feld lag bel 0.06. Der Bemessung des Tragers wurde
ein Spannungsfeld mit einer Druckdiagonalenneigung von 25° zugrunde gelegt, und der
Bugel bewehrungsgehalt w, wurde entlang des Tragers durch unterschiedliche Buigelab-
sténde variiert.

Mit dem in Kapitel 3.3 beschriebenen Rechenmodell steht ein Verfahren zur Verfi-
gung, mit dem insbesondere auch die Verformungen des Zuggurts untersucht werden
konnen. Die Resultate entsprechender Nachrechnungen der beim Trager T3 bei den Last-
stufen 9 und 11 gemessenen Gurtdehnungen sind in Bild 3.31 dargestellt. Die aufgetra-
genen Messresultate beziehen sich auf eine Messbasis von 300 mm und entsprechen den
etwa auf halber Flanschhdhe angeordneten Messreihen. Bezlglich der auf den Flansch-
ober- respektive -unterseiten gemessenen Werte ergaben sich kaum Unterschiede. In den
Berechnungen wurden die in den Versuchen festgestellten mittleren Rissabstande von
ungefahr 100 mm bertcksichtigt; die Abstande der Risse stimmten damit Uber weite Be-
reiche mit denjenigen der in den Flanschen eingelegten Bligel Uberein. Die den Berech-
nungen zugrunde gelegten Neigungen der Druckfelder wurden abschnittsweise mit der
aus der Gleichgewichtsbedingung (2.80) folgenden Gleichung

w,, LIf
tand =

(o3
(3.50)
Tyy

ermittelt; als grosste Neigung wurde & = 45° angenommen. Naherungsweise kann damit
der Neigungswinkel 8 in Abhangigkeit von den Beanspruchungen des Steges bestimmt
werden. Anhand der in Kapitel 3.2.2 zusammengestellten Beziehungen waren alerdings
auch detailliertere Untersuchungen moglich. Der in Bild 3.31 dargestellte Vergleich
zeigt, dass die Verformungen des Zuggurts mit dem Rechenmodell recht gut erfasst wer-
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Bild 3.31: Trager T3 [Sigrist und Marti (1993)]. Gemessene und berechnete mittlere
Gurtdehnungen fur die Laststufen 9 und 11.

den. Dabel sind nicht nur erreichte Hochstwerte von Bedeutung, sondern auch die Aus-
dehnung der plastischen Verformungsbereiche, respektive der Verlauf der Zugkraft und
der Gurtdehnung entlang des Trégers. Obwohl das Risshild im Feld des Trégers, wo die
Risse relativ steil verlaufen, auf grossere Neigungswinkel der Druckdiagonalen hinwel-
sen wirde, ergeben sich mit der gewéhlten V orgehensweise auch in diesem Bereich gute
Ubereinstimmungen zwischen Versuch und Berechnung. Dies deutet darauf hin, dass ge-
wisse Anteile der Last immer auch durch eine Neigung des Druckgurts abgetragen wer-
den. Auf diesen Sachverhalt wurde bereitsin Kapitel 3.2.1 hingewiesen.

Unter Verwendung der Beziehungen (3.38) und (3.20) kdnnen die Krimmungen und
die mittleren Schiebungen berechnet werden; daraus lassen sich ndherungsweise die
Durchbiegungen des Trégers ermitteln. Bei der Bestimmung der Schiebungen ist man al-
lerdings eher auf Schétzungen angewiesen. In Bereichen, in denen parallele Druckbén-
der vorlagen, konnte hierfir die kinematische Bedingung (3.22) verwendet werden; in
den Facherbereichen ergaben sich entsprechende Anhaltspunkte aus den gemessenen
Dehnungen, und in Feldmitte, wo nur sehr kleine nominelle Schubspannungen auftraten,
wurden die Schiebungen vernachléssigt. Beim Erreichen des Versagenszustands betrug
der aus den Schiebungen resultierende Anteil an den maximalen Durchbiegungen im
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Feld des Tréagers etwa 5 %. Bild 3.32 zeigt die gemessenen und berechneten Biegelinien
fur die Laststufen 9, 11 und 12.2. Im Bild ebenfalls aufgetragen sind die fiir die beiden
Kontrolldurchbiegungen w;q und w;g berechneten L ast-Durchbiegungs-Kurven. Im An-
schluss an die Laststufe 12.2 wurden die Durchbiegungen des Kragarms, bei konstant
gehaltener Felddurchbiegung, weiter vergrossert. In dieser Phase |6ste sich in der Biege-
druckzone links des Lagers B nahezu der gesamte Uberdeckungsbeton ab, wodurch die
Lasten geringflgig abfielen. Dain den Berechnungen eine solche Systemanderung nicht
explizit berticksichtigt wird, ergibt sich hier ein gegenteiliges Bild; die Unterschiede fal-
len allerdings klein aus. Der eigentliche Bruch erfolgte durch das Ausknicken der in der
Biegedruckzone eingelegten L angsbewehrungsstabe.

In den Berechnungen kdnnen die Beanspruchungen der Biegedruckzone laufend kon-
trolliert werden. Die Biegedruckkraft unmittelbar links des Knotens beim Lager B er-
reicht bei Laststufe 12.2 ungeféahr den Bruchwiderstand, der sich auf der Grundlage der
Gleichungen (2.65) und (2.69) ermitteln lasst. Dabei kann von der effektiv umschnirten
Querschnittsflache der Biegedruckzone ausgegangen werden; die Wirkung der Um-
schniirungs- (Bigel [0 10 mm, s. = 100 mm) und der Langsbewehrung kann in Analogie

0 T
-0 —==—0 =0 —©
Laststufe 9
125+ -
==
250 - -
Durchbiegung [mm]
P[MN] Q[MN]
0.6 . . . 2 : . . .
Berechnung\‘ 1 122
9 === Y
/
)
031 / [ 1 Versuch S
///’ Versuch
/! !
! i
i
0 L . | . 0 I . | . |
0 100 200 0 100 200
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Bild 3.32: Trager T3 [Sigrist und Marti (1993)]. Gemessene und berechnete Durchbie-
gungen und L ast-Durchbiegungs-Kurven.
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zu der in Kapitel 2.2.3 beschriebenen Vorgehensweise beriicksichtigt werden. Die fir
den Bruchzustand geméss Gleichung (3.33) berechnete nominelle Randstauchung des
Betons Uber dem Lager B betrégt €, = 9.2 %o; aufgrund der grossflachigen Beton-Ab-
platzungen in der Biegedruckzone waren in diesem Zustand keine Messungen mehr
moglich.

Bel der Berechnung der L ast-Durchbiegungs-K urven wurde davon ausgegangen, dass
sich das endguiltige Risshild bereits bel der Erstrissbildung einstellt. Obwohl damit die
tatséchlichen Gegebenheiten nur néherungswelise erfasst werden, ergeben sich auch in
der Phase vor dem Fliessbeginn der Langsbewehrung keine grésseren Abweichungen
von den gemessenen Werten. Die Rechenergebnisse werden im wesentlichen durch zwei
Annahmen beeinflusst; diese betreffen einerseits den Verlauf der Zugkraft, respektive
die Ermittlung der Druckfeldneigungen, und andererseits das Verbundverhalten der Be-
wehrung. Flachere Druckfeldneigungen wirden sich auf die Verformungen gleich aus-
wirken wie die Berticksichtigung von kleineren mittleren Verbundspannungen. Beide
Rechenparameter beruhen letztlich aber auf Abschéatzungen, fur die im vorliegenden Fall
offenbar einigermassen zutreffende Naherungen gefunden wurden. Dieser Sachverhalt
widerspiegelt ganz generell die Problematik bel nichtlinearen Tragwerksberechnungen,
mit der Komplexitét der verwendeten Modelle wéachst auch die Anzahl der zu bertick-
sichtigenden Parameter und somit der Freiheitsgrad beziiglich der Beeinflussung der Re-
chenergebnisse. Einfachere Modelle weisen demgegentiber den Vorteil auf, dass die
Berechnungen Ubersichtlich bleiben, und dass die Rechenparameter direkt das physikali-
sche Verhalten der Tragwerkskomponenten betreffen. Die experimentelle Forschung
spielt diesbeziiglich eine wichtige Rolle; zur Klarung der grundlegenden Aspekte des
Verhaltens von Stahlbeton sind weiterhin auf konkrete Fragestellungen ausgerichtete
Grossversuche nétig.

In Bild 3.33 sind die gemessenen und die berechneten L ast-Durchbiegungs-Diagram-
me fur die Tréger T1 und T2 dargestellt; die Kurven beziehen sich wiederum auf die
Durchbiegungen w; und w;g. Bei den Rechenergebnissen fur den Trager T1 féllt auf,
dass die Kragarmdurchbiegung bis zum Fliessbeginn der Langsbewehrung zu klein aus-
falt; in der Phase, in der die Bewehrung die Fliessgrenze Uberschritten hat, ergeben sich
hingegen befriedigende Ubereinstimmungen zwischen Versuch und Berechnung. Der
Grund hierfur durfte bel der gewéhlten Art der Ermittlung der Druckfeldneigung liegen.
Die beiden Tréger unterschieden sich einzig in ihrem Blgel bewehrungsgehalt und, ent-
sprechend dem Bemessungsmodell, in der Abstufung der Langsbewehrung. Die der Be-
messung zugrunde gelegten Neigungswinkel 9 betrugen beim Trager T1 43° und beim
Trager T2 25°. Die Druckfeldneigung wird demnach mit Gleichung (3.50) bei Tragern
mit relativ starken Bigelbewehrungen in der gerissen-elastischen Phase eher Uber-
schétzt. Eine detailliertere Analyse liefert bereits fir die Rissbildungsphase Druckfeld-
neigungen zwischen 35 und 40° (vgl. Bild 3.10); falls die Buigelbewehrung die Fliess-
grenze erreicht hat, stimmen die mit Gleichung (3.50) ermittelten Werte recht gut mit
den tatséchlichen Neigungen Uberein. Fur die Praxis l&sst sich daraus folgern, dass die
Beanspruchungen der Bligel und des Stegbetons unter Gebrauchslasten auf der Grundla-
ge von Druckfeldneigungen von etwa 35 bis 40° berechnet werden konnen, unabhangig
davon, ob bel der Bemessung der Biigel von grossern oder kleinern Neigungswinkeln
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Bild 3.33: Gemessene und berechnete Last-Durchbiegungs-Kurven fir (a) den Trager
T1und (b) den Tréager T2 [Sigrist und Marti (1993)].

ausgegangen wird. Dies ist beispielsweise fur den Nachweis der Ermiidungssicherheit
von Bedeutung.

Beim Trager T2 erfolgte das Versagen durch den Bruch des Stegbetons rechts des La-
gers B. Auch diese Bruchart kann anhand der Berechnungen nachvollzogen werden, in-
dem das in Bild 3.11 dargelegte Nachweisverfahren fir den nominellen Bemessungs-
guerschnitt verwendet wird. Die hierzu benttigte mittlere Langsdehnung des Steges s_x
kann aus den Dehnungen des Gurts im Ubergangsbereich vom Féacher zum benachbarten
Druckband bestimmt werden. In der Praxis wird man sich alerdings eher darauf be-
schréanken, den Nachweis auf der Grundlage eines vorsichtig gewéhlten unteren Grenz-
werts der effektiven Betondruckfestigkeit f. (z.B. Gleichung (3.31)) durchzufthren. Ein
solches Nachweiskonzept wird auch durch die meisten heutigen Bemessungsnormen
[z.B. SIA 162 (1993)] empfohlen.

3.5.2 Plastische Gelenkwinkel
Die Ermittlung der plastischen Gelenkwinkel aus vorliegenden Messergebnissen ist mit

einigen Schwierigkeiten verbunden. So ist esim allgemeinen nicht moglich, hierfur die
Gurtdehnungen heranzuziehen, da diese oft nicht bis zum Bruch aufgezeichnet werden
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koénnen; in einigen Fallen liegen gar keine detaillierten Messungen vor, oder die Messer-
gebnisse sind nur mangel haft dokumentiert. Im folgenden werden die Versuche deshab
auf der Grundlage von Gleichung (3.39) ausgewertet. Da die Durchbiegungen in der Re-
gel relativ genau gemessen werden und bei tiblichen Tragsystemen vergleichsweise klei-
ne Gelenkverfestigungen und Stegverzerrungen auftreten, findet man damit meist gute
Na&herungswerte fir die plastischen Gelenkwinkel. In der Form

om D.a.rﬂalx__év_ (3.51)

ef

kann die Beziehung auch bei Durchlauftrégern verwendet werden, wobei dann die Lange
l¢ eine zu wahlende Bezugsgrosse darstellt; hierzu eignet sich beispielsweise der jewei-
lige Abstand des Momentennullpunktes vom Auflager bei Fliessbeginn. Die Werte 3,
und &, bezeichnen die an dieser Stelle des Trégers gemessenen Durchbiegungen; sie
beziehen sich auf den Fliessbeginn der Léngsbewehrung respektive auf den Zustand
beim Erreichen der Hochstlast oder, falls grosse plastische Verformungen auftreten (lan-
ge Plateaus ohne wesentliche Entfestigung), beim Eintreten eines markanten Lastabfalls.
Von &, zu subtrahieren ist alenfals die durch das Anwachsen der Schiebungen her-
vorgerufene Durchbiegungszunahme. Eine geringfiigig andere Wahl der Bezugslénge |
beeinflusst die Grosse der plastischen Gelenkwinkel in der Regel nur wenig. In Anbe-
tracht der haufig auftretenden Schwierigkeiten bel der experimentellen Erfassung des
nominellen Versagenszustandes, lohnen sich genauere Auswertungen kaum.

In Bild 3.34 sind die aus den Durchbiegungen der Tréger T1 bis T6 [Sigrist und
Marti (1993)] ermittelten plastischen Gelenkwinkel zusammengestellt. Ein Vergleich
zwischen Versuch und Berechnung ist im allgemeinen, aufgrund der Vielzahl der zu be-
ricksichtigenden Parameter, nur fUr den Einzelfall, anhand einer detaillierten Nachrech-
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Bild 3.34: Qualitativer Vergleich experimentell ermittelter plastischer Gelenkwinkel
[Sigrist und Marti (1993)] mit Berechnungen am Ersatzsystem.
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nung, moglich. Bel den in Kapitel 3.5.1 behandelten Tragern T1 bis T3 ergaben sich
diesbezligliche Abweichungen von maximal 7 %. Fir einen qualitativen Vergleich der
Versuchsergebnisse ist es hingegen sinnvoll, diese den Resultaten von Berechnungen an
einem Ersatzsystem gegeniberzustellen. Mit dem Ersatzsystem sollten die wesentlich-
sten Parameter berticksichtigt werden konnen, so dass die Rechenergebnisse das tatsach-
liche Verhalten zumindest ndherungsweise widerspiegeln. Ein solcher Vergleich ist in
Bild 3.34 dargestellt. Als Ersatzsystem dient ein einfacher Balken mit einer Schlankheit
I/d von 8, und den Berechnungen liegen die im Bild angegebenen Kennwerte der Mate-
rialien zugrunde; als Bruchkriterium wurde das Erreichen einer nominellen Randstau-
chung von 8 %o gewahlt.

Im Bild ebenfalls eingetragen sind die bel den Trégern T5 und T6 beobachteten plasti-
schen Gelenkwinkel. Diese beiden Trager waren teilweise vorgespannt und miissten des-
halb eigentlich gesondert behandelt werden. Der Vergleich verdeutlicht aber, dass bel
vorgespannten Trégern, in bezug auf die plastischen Verformungsbereiche, kein grund-
sétzlich anderes Verhalten zu erwarten ist. Diese Feststellung gilt zumindest dann, wenn
zusétzlich zur Vorspannung eine schlaffe Bewehrung eingelegt wird; in den Versuchen
betrug der aus dem Spannstahl resultierende Antell am Biegewiderstand beim Lager B
ungefahr 50 %. Aufgrund einer Vorspannung ergeben sich insbesondere bel relativ klei-
nen Lasten (Gebrauchslasten) deutlich geringere Durchbiegungen, dadie Rissbildung im
Vergleich zu schlaff bewehrten Trégern verzogert erfolgt. Bis zum Fliessbeginn der
L &ngsbewehrung unterscheiden sich die Trager diesbeziiglich aber nur noch wenig. Wird
die Kabelgeometrie den Beanspruchungen angepasst (geneigte Spannglieder mit Umlen-
kungen), reduzieren sich hingegen die bis zum Bruch auftretenden Stegverzerrungen.
Dadurch wird die Gefahr eines Bruchs des Stegbetons vermindert. Beim Tréger T5 er-
folgte das Versagen durch den Bruch der Biegedruckzone, eingeleitet durch das Aus-
knicken der dusseren Bewehrungsstébe unmittelbar links des Lagers B. Das Versagen
trat allerdings schlagartig ein, was darauf hindeutet, dass im Vergleich zu den schlaff be-
wehrten Tragern bis zum Bruch weniger Energie dissipiert wurde. Tatsachlich weisen
Spannglieder nur gerade in den Bereichen maximaler Biegebeanspruchungen plastische
Verformungen auf; bedingt durch die Kabelgeometrie bleiben die Zusatzbeanspruchun-
gen der Spannglieder ausserhalb dieser Bereiche relativ klein.

Beim Bruch des Tragers T6 wurde das Spannglied im Bereich des negativen Biege-
moments (Lager B) zerrissen. Gleichzeitig war aber auch das Tragvermdgen der Biege-
druckzone erschopft; bei den infolge der Abplatzungen des Uberdeckungsbetons freige-
legten Bewehrungsstdben zeigten sich bereits kleinere Ausbauchungen. Die auf der
Flanschoberflache gemessenen mittleren Dehnungen des Zuggurts wiesen in diesem Be-
reich Werte von mehr als 40 %o auf; sie lagen somit in der Grdossenordnung der Bruch-
dehnung der verwendeten Litzen. Diese Tatsache weist darauf hin, dass sich das Ver-
bundverhalten von Spanngliedern (Hullrohr, Injektionsgut und Litzen) von demjenigen
der schlaffen Bewehrung unterscheidet. Zudem sind die Verformungen der Litzen nicht
direkt mit dem sich einstellenden Rissbild gekoppelt. Aufgrund dieser Beobachtungen
kann gefolgert werden, dass insbesondere in der Fliessphase nur noch geringe Verbunds-
pannungen zwischen Beton und Litzen wirksam sind; der Aufbau der Zusatzkréfte der
Spannglieder erfolgt deshalb mehrheitlich ausserhalb der lokal begrenzten Fliesszonen.
Diese Besonderheiten des Verbundverhaltens sind letztlich der Grund dafUr, dass Spann-

124



Versuchsergebnisse

oM [rad]

. . .
9 =45
\‘(a) O
i A
—_ \
_ \ «/8;8%0

0.09

Zerreissen der Bewehrunig< 4 m)
Bruch der Biegedruckzoné £ 4 m)
Zerreissen der Bewehrung= 6 m)
Bruch der Biegedruckzoné £ 6 m)

i

AN

o> oo

0.06

0.03

I ] Hb I= 6/4 m
b= 300/ 200 mm

0 ) | ) | ) d= 565/ 365 mm
d )

0 0.1 0.2 0.3 Bligel:
w[] 0 6; s, =150/ 200 mm

Kennwerte der in den Versuchen verwendeten Materialien:
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Bild 3.35: Vergleich experimentell ermittelter plastischer Gelenkwinkel [Bosco und
Debernardi (1992)] mit fur verschiedene Annahmen berechneten Kurven.

stéhle, trotz ihrer eher niedrigen Duktilitdtskennwerte, ein duktiles Tragwerksverhalten
ermdglichen. Das Verbundverhalten von Spannlitzen und -dréhten in verfillten Hallroh-
ren ist nur wenig erforscht [Marti (1994)], und zum Verbundverhalten bei grossen (pla-
stischen) Dehnungen liegen gar keine Untersuchungen vor. Da diese Grundlagen fehlen,
ist es zur Zeit noch nicht moglich, das in dieser Arbeit gezeigte Rechenmodell entspre-
chend zu erweitern. Aufgrund desin Bild 3.34 gezeigten qualitativen Vergleichs und der
hier angestelIten Uberlegungen lasst sich aber immerhin folgern, dass sich eine V orspan-
nung in bezug auf das Verformungsvermdgen nicht nachteilig auswirkt. Zum gleichen
Schluss gelangten auch Li und Eligehausen (1994).

Das Diagramm in Bild 3.35 enthdt die anhand der in den Versuchen von Bosco und
Debernardi (1992) gemessenen Durchbiegungen ermittelten plastischen Gelenkwinkel.
Bel den Versuchstrdgern handelte es sich um einfache Balken mit Rechteckquerschnit-
ten, wobei hier digenigen berticksichtigt wurden, die Querschnittshohen von 400 mm
und 600 mm aufwiesen und durch Einzellasten beansprucht waren. Kleinere Trager und
Versuche, bel denen sich Stegbriiche ergaben, wurden nicht einbezogen. Die Abmessun-
gen der Balken und die Kennwerte der verwendeten Materialien sind im Bild zusammen-
gestellt. Zu Vergleichszwecken sind im Diagramm auch die Ergebnisse entsprechender
Berechnungen aufgetragen. Diese beziehen sich auf die Kennwerte der verwendeten
Stahle (a) und (b) (vgl. Bild 3.35) und auf Druckfeldneigungen 9 von 45° und 65° sowie
auf nominelle Bruchstauchungen €., von 5 %o und 8 %o. Diese Variation der Rechenpa-
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rameter entspricht ungefahr den Unterschieden zwischen den einzelnen Versuchen; dies
obwohl innerhalb einer Serie (gleiche Querschnittsabmessungen und Spannweite) einzig
die Anzahl der Langsbewehrungsstébe variiert wurde.

Bel rechteckigen Balken mit relativ kleiner Schlankheit ist esim allgemeinen schwie-
rig, den Zugkraftverlauf der Bewehrung zuverlassig zu bestimmen, da davon ausgegan-
gen werden muss, dass ein gewisser Anteil der Last durch Streben- oder Bogenwirkung
abgetragen wird (vgl. Bild 3.5). Erst wenn deutlich geneigte Risse auftreten, liegen, falls
eine Biigelbewehrung vorhanden ist, klarere Verhatnisse vor, obwohl auch dann eine
kombinierte Tragwirkung nicht ausgeschlossen werden kann. Fur gleiche Querschnitts-
abmessungen und Langsbewehrungsgehalte werden bei gedrungenen Balken (1/d < 10)
tellweise grossere plastische Gelenkwinkel festgestellt, als bei solchen mit Ublichen
Schlankheiten. Falls hingegen die Breite der Stege den Beanspruchungen angepasst wird
(schlankere Tréger weisen bei gleichem Langsbewehrungsgehalt schmalere Stege auf),
ergibt sich ein gegenteiliges Bild, da sich dann die Druckfeldneigungen fir verschiedene
Schlankheiten weniger stark unterscheiden (vgl. Bild 3.27). Bei Balken mit gleichen Ab-
messungen (gleichen Schlankheiten) stellen sich mit zunehmendem L &ngsbewehrungs-
gehalt flachere Druckfeldneigungen ein, so dass auch die plastischen Gelenkwinkel an-
wachsen; mit dem Auftreten von geneigten Rissen kann diese Zunahme sogar sprunghaft
erfolgen (vgl. Bild 3.29). Andererseits dirften diese Unterschiede bel Schlankheiten |/d
von mehr a's etwa 20 (Plattenstreifen) eine eher untergeordnete Rolle spielen.

Bel der Nachrechnung von Versuchen bestehen diesbeziglich, wie bereits in
Kapitel 3.5.1 ausgefuhrt, immer Unsicherheiten, da die das Verbundverhalten betreffen-
den Annahmen ebenfalls nur Naherungen darstellen. Anhand der Ausdehnung der plasti-
schen Verformungsbereiche ergeben sich aber immerhin Anhaltspunkte, so dass der
theoretische Zugkraftverlauf, zumindest fur die Phase, in der die Bewehrung fliesst, den
tatséchlichen Gegebenheiten angepasst werden kann. In den Versuchsberichten sind aber
Dehnungsmessungen, falls tiberhaupt solche durchgefthrt wurden, haufig schlecht doku-
mentiert.

Die in Bild 3.35 eingetragenen Vergleichskurven verdeutlichen den angesprochenen
Problemkreis. Insbesondere bei Stéhlen mit htheren Duktilitétskennwerten kommt den
aus den Annahmen beziiglich des Zugkraftverlaufs resultierenden Unterschieden beson-
dere Bedeutung zu. Der Vergleich der Versuchspunkte mit den Rechenergebnissen zeigt
jedoch, dass mit den getroffenen Annahmen die grundsétzlichen Zusammenhénge zu-
treffend erfasst werden. Sowohl die Art des Bruchs (Zerreissen der Bewehrung, Bruch
der Biegedruckzone) als auch die absolute Grésse der plastischen Gelenkwinkel lassen
sich relativ zuverlassig ermitteln. Die Streuung der Materialkennwerte spielt bei einem
solchen Vergleich ebenfalls eine Rolle.

Eine weitere Besonderheit resultiert aus dem Umstand, dass sich bel einer Erhéhung
der Anzahl der Langsbewehrungsstabe auch das Verbundverhalten verandert. Da dann
bei einer konstant gehaltenen Querschnittsbreite die Bewehrungsstdbe enger nebenein-
ander liegen, nimmt die Wirkung des Verbundes ab, das heisst, die Ubertragenen Ver-
bundspannungen fallen kleiner aus. Dies fUhrt zu einer Zunahme der plastischen Verfor-
mungen der Risselemente und somit auch zu grosseren plastischen Gelenkwinkeln. In
den Versuchen von Bosco und Debernardi (1992) dirfte dieser Effekt insbesondere bel
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den Balken mit w 10,13 eine Rolle gespielt haben; die Bewehrung bestand aus 9 Staben
[0 12 mm bel den Balken mit b = 300 mm und aus 4 Staben [0 12 mm bei denjenigen mit
b =200 mm. Eine Erhéhung des Bewehrungsgehalts durch die Verwendung grosserer
Stabdurchmesser hétte allerdings ahnliche Auswirkungen auf die erreichbaren plasti-
schen Gelenkwinkel (vgl. Bild 3.24).

Im Sinne eines qualitativen Vergleichs sind in Bild 3.36 experimentell ermittelte pla-
stische Gelenkwinkel den Ergebnissen von Berechnungen an einem Ersatzsystem gegen-
Ubergestellt. Die dargestellten Kurven beziehen sich auf Stéhle der Duktilitdtsklassen A,
B und C und auf eine Trégerschlankheit |/d von 10; die Gbrigen Rechenparameter ent-
sprechen den bereits in den Bildern 3.16 und 3.20 verwendeten Werten. Bel denim Dia
gramm eingetragenen Punkten handelt es sich um Versuchsergebnisse von Trégern mit
profilierten Querschnitten [Gauvreau (1992), Sigrist und Marti (1993)] und solche von
Balken mit Rechteckquerschnitten [Mattock (1965), Bosco und Debernardi (1992)]; da-
bei wurden nur Baken mit Querschnittshohen =400 mm beriicksichtigt. Die von
Gauvreau (1992) getesteten Trager waren verbundlos vorgespannt, enthielten aber auch
eine kréftige schlaffe Bewehrung, deren Beitrag ungeféhr 50 % des Biegewiderstands
ausmachte. Die Trager versagten durch den Bruch der Biegedruckzonen, und bei einem
der Trager wurden gleichzeitig die Bugel zerrissen. In bezug auf das Verformungsver-
mogen ergeben sich daher keine grundlegenden Unterschiede zu den andern in dieser
Zusammenstellung enthaltenen Tragern.

O [rad]
01271 & Mattock (1964)
A Bosco, Debernardi (1992)
O Gauvreau (1992)
0 Sigrist, Marti (1993)
0.08 |- =
0.04 - .
0 | | |
0 0.1 0.2 0.3 0.
Wy [']
O I .
L : T ‘ Berechnung am Ersatzsystem mit:
‘ f,= 500 MPa €y = 5 %o 0= 20mm
o y cu
Es= 200 GPa 9= 45° Sp= 150 mm

4k fo= 30MPa  l/d= 10

Bild 3.36: Qualitativer Vergleich experimentell ermittelter plastischer Gelenkwinkel mit
Berechnungen am Ersatzsystem: Stahle der Duktilitatsklassen A, B und C.
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In den vorhergehenden Kapiteln wurde mehrfach darauf hingewiesen, dass sich Ver-
suchsergebnisse anhand der Beziehung zwischen Langsbewehrungsgehalt und plasti-
schem Gelenkwinkel (Bild 3.36) nur unzulanglich vergleichen lassen, da bei der Inter-
pretation eine sehr viel grossere Anzahl von Einflissen berlicksichtigt werden muss.
Trotzdem kann eine solche Darstellung sinnvoll sein, da damit die in den Versuchen er-
zielten plastischen Gelenkwinkel in einen gréssern Zusammenhang gestellt werden. Der
in Bild 3.36 gezeigte Vergleich veranschaulicht, dass es mit relativ einfachen Ver-
gleichsrechnungen gelingt, die Gréssenordnungen der plastischen Gelenkwinkel abzu-
schétzen. Auf diese Weise lassen sich, zumindest fir bestimmte Gruppen von Versuchs-
ergebnissen, untere Grenzwerte der zu erwartenden plastischen Gelenkwinkel angeben,
und die daraus gewonnenen Erkenntnisse konnen, fallsdie in den Vergleich mit einbezo-
genen Versuche reprasentativ sind, bei der Bemessung oder der nachtraglichen Beurtei-
lung von Stahlbetontrégern verwendet werden. Eine gewisse Sorgfalt bei der Auswahl
der Versuchsergebnisse ist somit angezeigt.

Das in dieser Arbeit vorgestellte Verfahren eignet sich fir eingehende Analysen des
Verformungsverhaltens von Stahlbetontragwerken. Auf der Grundlage des Rechenmo-
dells kénnen verschiedene Einflisse studiert werden, und es gelingt, die zu erwartenden
plastischen Verformungen relativ zuverlassig zu ermitteln; dies, obwohl einige der ver-
wendeten Annahmen weiterer experimenteller und theoretischer Abklarungen bedirfen.
Fur die Bemessungspraxis sind solch detaillierte Untersuchungen in der Regel zu auf-
wendig. Ziel der Bemessung ist es nicht, moglichst umfangreiche Berechnungen durch-
zuflhren, sondern durch eine umsichtige Dimensionierung und die Wahl geeigneter Ma-
terialien ein den Anforderungen angepasstes Tragwerksverhalten sicherzustellen. Hierzu
ist es allerdings erforderlich, das Verhalten hoch beanspruchter Tragwerksbereiche rich-
tig beurteilen zu kénnen, woflr im allgemeinen einige wenige, aber aussagekréftige Ab-
schétzungen herangezogen werden. Vor diesem Hintergrund kommt einem generellen
Vergleich, wie er beispielsweisein Bild 3.36 gezeigt ist, besondere Bedeutung zu. Allein
deshalb wird esimmer nétig sein, entsprechende V ersuche durchzuftihren; den Entwick-
lungen und Neuerungen beziiglich der Materialien und der Bemessungspraxis ist dabel
Rechnung zu tragen.
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4 Zur Bemessung von Stahlbetontragern

4.1 Ermittlung der Schnittkrafte

Die Berechnung und Bemessung mehrfeldriger Trager gehdrt zu den altéaglichen Arbel-
ten eines konstruktiv tétigen Bauingenieurs. Der Ermittlung der Schnittkréfte kommt
dabei besondere Bedeutung zu. In diesem Kapitel soll gezeigt werden, wie diese Auf-
gabe mit Hilfe der Methoden der Plastizitdtstheorie gelést werden kann. Das fir die
Umlagerung der Schnittkréfte erforderliche Verformungsvermdgen der Gelenkbereiche
kann anschliessend anhand einfacher Abschdtzungen Uberpruft werden. Das grundsétzli-
che Vorgehen wird fur das Beispiel des bereitsin Bild 3.18 behandelten Zweifeldtrégers
erlautert, 1&sst sich aber problemlos auch auf andere Systeme und Belastungskonfigura-
tionen Ubertragen [Thirlimann et al. (1983)]. Dabei wird nur die Biegetragwirkung
untersucht, da diese, falls Stegbriiche verhindert werden, sowohl die Traglast des
Systems als auch das Verformungsvermogen der Gelenkbereiche bestimmt. Um die
Erlauterungen Ubersichtlich zu halten, wird auf die Berlicksichtigung von Last- und
Widerstandsbeiwerten verzichtet.

Bild 4.1 zeigt einen symmetrischen Zweifeldtrager mit den zu untersuchenden Last-
fallen; g bezeichnet die sténdigen Lasten und g stellt eine feldweise angeordnete Ver-
kehrslast dar. Da nur zwei Lastfélle zu berlicksichtigen sind, ergeben sich die Momen-
tengrenzwertlinien direkt aus den Momentenlinien der Lasten g und g. Die Aufgabe des
Ingenieurs besteht nun im wesentlichen darin, das Verhdtnis Stitzmoment/Feldmoment
(Mgy/My,) festzulegen, was der Wahl eines statisch zuldssigen Spannungszustands ent-
spricht. Im Sinne der statischen Methode der Plastizitétstheorie gibt es hierfir unendlich
viele Moglichkeiten. Die Wahl erfolgt in der Regel aber nicht unbesehen; Uberlegungen
in bezug auf die konstruktive Durchbildung, das Tragwerksverhalten unter Gebrauchsla-
sten sowie die Wirtschaftlichkeit spielen hierbei eine Rolle. Mittels eines Verformungs-
nachweises fur die Gelenkbereiche kann die getroffene Annahme sodann Gberprift wer-
den. Bel der Wahl des statisch zulassigen Spannungszustands ist eine graphische
Vorgehensweise haufig hilfreich; dabel ist die Schlusslinie der Momente festzulegen
(Bild 4.1(c)). Verwendet man das Moment M, als Bezugsgrésse, ergibt sich im vorlie-
genden Fall fur die Schnittkraftumlagerung die Beziehung

T RE T e (41

Unter der Annahme einesinitial zwangungsfreien Zustands sowie einer tUber die Trager-
lange konstanten Biegesteifigkeit, findet man bei monotoner Laststeigerung fir die Last
py (Fliessbeginn der Langsbewehrung) den Ausdruck

8 M,
— y
Py = |2

(4.2)
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Bild 4.1: Statische Methode der Plastizitétstheorie. (8) Geometrie und Belastung; (b)
Idedlisiertes System; (c) statisch zul&ssiger Spannungszustand.

Im allgemeinen sollte davon ausgegangen werden, dass p, die standigen Lasten Uber-
steigt (p, > @), da sonst bereits im Gebrauchszustand mit relativ grossen Rissweiten
gerechnet werden muss; bel Fliessbeginn der Langsbewehrung betragen diese etwa
W, = 0.25...0.35 mm. Setzt man fir das Gelenk ideal plastisches Fliessen voraus (k = 0),
so kann zu jedem gewahlten Stiitzmoment M, respektive zu jedem Wert (3, das zuge-
hdrige Feldmoment My, berechnet werden. Fur das Beispiel von Bild 4.1 findet man die
Beziehung

Mby = (9+8CI)I2 EH:L96 +%(By+6)5 . (43)

Der statische Grenzwertsatz verlangt, dass die Fliessbedingung an keiner Stelle verletzt
wird, was durch eine den Beanspruchungen angepasste Bewehrungsfihrung gewahrlei-
stet werden kann; dabel sind insbesondere der Einfluss der Querkraft sowie die erforder-
lichen Verankerungsldngen der Bewehrungsstébe zu beachten.

Bel einem einfach statisch unbestimmten System sind zwei plastische Gelenke erfor-
derlich, damit sich ein Mechanismus aushildet. Die fur das vorliegende Beispiel zu un-
tersuchenden Biegemechanismen sind in Bild 4.2 dargestellt. Die kinematische Methode
der Plastizitétstheorie eignet sich zur Uberpriifung der Tragsicherheit in Situationen, in
denen die Bewehrungsfiihrung bereits vorliegt. Fir eine vorgegebene Belastungskonfi-
guration wird dabei jewells die kleinste Lastintensitét (A) gesucht, die zum Kollaps der
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Struktur fuhrt. Anhand der in den Bildern 4.2(b) und (c) gezeigten Mechanismen kann
bei spielsweise kontrolliert werden, ob die Lange der Bewehrung Uber dem Zwischenauf-
lager ausreichend gewahlt wurde (A = 1). Auf der Grundlage der kinematischen Methode
lasst sich aber auch die Schnittkraftverteilung Uberprifen; diesin all jenen Féllen, in de-
nen die vollsténdige Lésung bekannt ist. Unter Anwendung des Prinzips der virtuellen
Arbeiten ergibt sich fir den in Bild 4.2(a) dargestellten Mechanismus das Moment My,
zu

(g+ q)l 2 ay
Mp, = - (g+q)|2D , (4.4)
wobel die Lage des plastischen Gelenks (&) so bestimmt wurde, dass die Traglast des
Systems gerade der Belastung (g + q) entspricht; Gleichung (4.4) stimmt folglich mit der
Beziehung (4.3) Uberein. Verwendet man wiederum die Schnittkraftumlagerung B, als
Bezugsgrosse, so kann die Stelle, an der sich das plastische Gelenk im Feld ausbilden
wird, wie folgt berechnet werden:

0= |§(3+By) . (4.5)

Die Beziehungen (4.3) und (4.5) sind alerdings nur dann gultig, wenn die plastischen
Gelenkbereiche Uber ein ausreichendes Verformungsvermogen verfiigen und vorzeitige
Stegbriiche ausgeschlossen werden kénnen.

Anhand von Gleichung (4.3) kénnen die erforderlichen Hauptbewehrungen bestimmt
werden. In Bild 4.3 ist der fur verschiedene Schnittkraftumlagerungen 3, und Verhdltnis-
zahlen b/ by, ermittelte Bewehrungsgehalt wy, (im Feld) in Funktion des Bewehrungs-

@ 5 7 7 7 7 7 7 7 7 1M

O 5 7 7 7 7 7 7 1 1
C ¥ ¢ ¢ 7 7 7 T 7T ¥ ¥ ¥ ¥ ¥ 1 ¥ 1 § 7 § 39
N%fy:o = =

Mby
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Bild 4.2: Kinematische Methode der Plastizitétstheorie. (a) bis (¢) kinematisch zul&ssige
V erschiebungszusténde.
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Bild 4.3: Traglastberechnung fur den Zweifeldtréager von Bild 4.1. Erforderlicher Be-
wehrungsgehalt im Feld fr verschiedene Umlagerungen 3, und Werte by¢/ by,

gehalts w, (Uber dem Zwischenauflager) aufgetragen. Die Biegewiderstande M, wurden
dabel geméss Gleichung (3.41) berechnet, und es wurde angenommen, dass die Quer-
schnittsabmessungen entlang des Tragers nicht variieren und die statischen Hohen der
Querschnitte im Feld und Uber dem Zwischenauflager gleich sind (d, = d,). Die Anwen-
dung der Beziehung (3.41) setzt zudem voraus, dass die Hohe der jeweiligen Druckplatte
mindestens w-d betrégt. Die Diagramme in Bild 4.3 kénnen, ausgehend von einem vor-
gangig gewahlten Wert 3, direkt zur Dimensionierung der Hauptbewehrung verwendet
werden; die auf diese Weise gefundenen Werte w, und wy, entsprechen den fur das Errei-
chen der Traglast erforderlichen Bewehrungsgehalten. Die detaillierte Bemessung des
Trégers und die konstruktive Durchbildung kann sodann, in einem zweiten Schritt, vor-
genommen werden. Dies kann beispielsweise auf der Grundlage einfacher Spannungs-
felder erfolgen (Kapitel 3.2.1), wobei in erster Linie digenigen Tragerabschnitte
untersucht werden mussen, in denen grosse Beanspruchungen auftreten.

Bel der Bemessung ist zu beachten, dass mit fortschreitender Gelenkrotation eine
Verfestigung eintritt (vgl. Bild 3.17), ein Effekt, der mit der Idealisierung des Verfor-
mungsverhaltens der Gelenke gemass Bild 4.1(b) vernachlassigt wird. Im Vergleich zu
den auf der Grundlage ideal plastischen Fliessens des Stahls berechneten Werten resul-
tieren daraus fir die plastischen Verformungsbereiche bis zu 20 % héhere Beanspru-
chungen. Dies ist insbesondere bei der Wahl der Stegabmessungen zu berticksichtigen;
aber auch die konstruktive Durchbildung der Biegedruckzone ist unter Umstanden den
erhdhten Beanspruchungen anzupassen. Bel der Erdbebenbemessung von Stahlbeton
wird dieser Einfluss durch den sogenannten Uber festigkeitsfaktor des Bewehrungsstahls
beriicksichtigt [Paulay, Bachmann und Moser (1990)]. Darin enthalten ist einerseits der
Unterschied zwischen dem Rechenwert der Festigkeit und der mittleren (im Bauwerk zu
erwartenden) Fliessgrenze, andererseits der Einfluss der Stahlverfestigung bei grossen
plastischen Dehnungen. Der Bemessung der Trager (Riegel) sind die unter Berticksichti-
gung der Uberfestigkeit der Gelenke ermittelten Querkrafte zugrundezulegen. Durch ein
solches Vorgehen wird sichergestellt, dass die Energiedissipation in den plastischen
Gelenken erfolgen kann, die Ubrigen Tragwerksbereiche aber elastisch bleiben; darin
kommt der Grundgedanke der Kapaztatsbemessung zum Ausdruck.
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4.2 Naherungsverfahren fur den Verformungsnachweis

In Kapitel 3 wurde ein allgemeines Modell vorgestellt, mit dessen Hilfe die bis zum
Bruch auftretenden Verformungen der plastischen Gelenkbereiche ermittelt werden kon-
nen. Detaillierte Untersuchungen bedingen einen gewissen Rechenaufwand, der in der
Regel nur dann gerechtfertigt ist, wenn das Tragwerksverhalten nicht durch konzeptio-
nelle und konstruktive Massnahmen beeinflusst werden kann; dies entspricht der Situa-
tion bei der Beurteilung der Tragsicherheit bestehender Bauwerke. Bel der Bemessung
von Stahlbetontrdgern wird man dagegen nur in Ausnahmefélen eingehende Verfor-
mungsberechnungen vornehmen, und der eigentlichen Ingenieuraufgabe, dem Konstru-
ieren, kommt bedeutend mehr Gewicht zu. Fur die Beurteilung der Wirksamkeit der
angeordneten Massnahmen in bezug auf das Verformungsvermdégen wird man sich auf
die Erfahrung und auf einige grobe Abschédtzungen stitzen.

Im folgenden wird ein Naherungsverfahren fir den Verformungsnachwels plastischer
Gelenkbereiche vorgestellt. Damit kdnnen der Verformungsbedarf sowie das Verfor-
mungsvermogen von Stahlbetontragern abgeschétzt werden. Ziel eines solchen Nach-
weisesist es nicht, die tatséchlich auftretenden Verformungen zu ermitteln; aufgrund der
Vielzahl der Einfllsse, die dabel eine Rolle spielen, sind hierzu aufwendigere Berech-
nungen naétig (vgl. Kapitel 3.4). Der Nachweis soll den Ingenieur vielmehr in die Lage
versetzen, kritische Tragwerksbereiche oder Beanspruchungssituationen zu erkennen.
Anhand der Naherungsbeziehungen l&sst sich zudem der Einfluss einzelner Parameter
auf das Verformungsverhalten der Tréger aufzeigen.

Eine getrennte Behandlung des V erformungsvermégens und des Verformungsbedarfs
ist im allgemeinen nicht mdglich, da die erreichbaren plastischen Gelenkwinkel bel sta-
tisch unbestimmten Systemen von den Verformungen des Systems, respektive von den
Schnittkraftumlagerungen, abhéngig sind. Fur nicht alzu grosse Schnittkraftumlagerun-
gen (B, < 30 %) kann diese Wechselwirkung aber naherungsweise vernachlassigt wer-
den; dies entspricht auch der Betrachtungsweise, die den Bildern 3.34 und 3.36 zugrunde
liegt. Eine weitere Vereinfachung betrifft die Annahmen in bezug auf das Verformungs-
verhalten der Trager und der plastischen Gelenke. Im folgenden wird wiederum von den
in Bild 4.1(b) dargestellten Idealisierungen ausgegangen; diese umfassen eine konstante
Biegesteifigkeit El und eine starr-ideal plastische M-O®-Beziehung (k = 0). Fur das Bei-
spiel desin Kapitel 4.1 behandelten Zweifeldtrégers ergibt sich das erforderliche Verfor-
mungsvermogen des Gelenks beim Zwischenauflager anhand der Berechnung der
Auflagerdrehwinkel fur die beiden Tragerhélften, die fur Zusténde nach dem Erreichen
von M, als einfache Balken betrachtet werden konnen. Der Verformungsbedarf wird
maximal, falls auf der gesamten Tragerlange die Hochstlast (g + q) aufgebracht wird,
und man findet hierfir die Beziehungen

— 3 3
o) =2D((g+q) p)*  p,0 . By

req 24 [El - 2TE (1-B,) (46ab)

Dabel wird vorausgesetzt, dass beim Erreichen von M, keine Eigenspannungszustande
vorhanden sind (M{R) = 0). Setzt man in der Beziehung (4.6) fir die Biegesteifigkeit El
den Wert El, gemass Gleichung (3.42) ein und driickt man die Beanspruchung py, durch
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Zur Bemessung von Stahlbetontrégern

den entsprechenden mechanischen Bewehrungsgehalt w, aus, so ergibt sich nach kurzer
Umformung der Ausdruck

2 bi nf | O H1- W,/ 2) B
P = <= — [ [} y
ereq 3 b d ow M1 -w,/2)(1-w,) Etsmy (1—By) ’ (4.7)

sup

wobei angenommen wird, dass die statischen Héhen der Querschnitte im Feld und tber
dem Zwischenauflager gleich sind (d, = d, = d). Der mechanische Bewehrungsgehalt wy,
im Feld kann auf der Grundlage einer Traglastberechnung ermittelt oder direkt aus den
Diagrammen in Bild 4.3 herausgel esen werden. Anhand der Beziehung (4.7) konnen die
wesentlichen Parameter ersehen werden, die den Verformungsbedarf des Systems beein-
flussen. Es sind dies, neben den Bewehrungsgehalten w und der Schnittkraftumlagerung
By, die Querschnittsgeometrie (b/bg,,), die Schlankheit des Trégers (I/d) und die
Eigenschaften des Bewehrungsstahls (g4, = 0.9,/ Ey).

Die Bilder 4.4 und 4.5 zeigen die graphische Auswertung der Beziehung (4.7). In
Bild 4.4(a) sind zudem die entsprechenden Kurven aufgetragen, die sich einerseits fir
die Annahme eines ungerissenen Querschnitts (Ely,y), und andererseits fur ene
geschétzte mittlere Biegesteifigkeit (El«) ergeben. Der Vergleich verdeutlicht, dass mit
der Annahme der Biegesteifigkeit El, (Gleichung (3.42)), ausser bei sehr kleinen

o), [rad]

req

0.02 T T T B A 2 bsyp

-7 e | |
001F - : -

, 1/d =20
/ B,=30% |
binf/bsup =05
0 - | | |
0 0.1 0.2 0.3 0.4
Wy [']
o), [rad] o), [rad]
0.03 . . 0.03

T
0% (b)
' Byzso%\ '
0,
0.02F O N e 1 oosl

00l 0.01 —//’// .

[/d=20 [/d=20
binf/bsup =05 ] I binf/bsup =10 ]
0 | | | 0 | | |
0 0.1 0.2 0.3 0.4 0 0.1 0.2 0.3 0.4
Wy ['] Wy [']

Bild 4.4: Erforderliche plastische Gelenkwinkel. (a) Einfluss der angenommenen Biege-
steifigkeit; (b) und (c) Einfluss der Umlagerung (3, fur verschiedene Werte b ¢/ by,
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off), [rad] "
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Bild 4.5: Erforderliche plastische Gelenkwinkel fiir () verschiedene Schlankheiten und
(b) fir einen angenommenen Eigenspannungszustand.

Bewehrungsgehalten, verniinftige Naherungen fir @r(g)q gefunden werden. Dabei ist
auch zu beachten, dass bei der hier gewahlten V orgehensweise eine mogliche Abstufung
der Langsbewehrung vernachlassigt wird. Fur den praktischen Nachweis sollte im alge-
meinen von Gleichung (3.42) ausgegangen werden; der Verformungsbedarf wird damit

eher Uberschétzt.

In den Bildern 4.4(b) und (c) sind die Rechenergebnisse fur verschiedene Annahmen
far By und by/bg,, dargestellt. Fir gréssere Umlagerungen steigt der Verformungsbe-
darf des Systems; die Zunahme ist allerdings fur by/bg,, = 1 (z.B. Rechteckquerschnitt)
ausgepragter als fur entsprechend kleinere Werte (z.B. Hohlkastenquerschnitt). Beide
Parameter spielen sowohl bei der Traglastberechnung (wy,) als auch bei der Ermittlung
des erforderlichen Gelenkwinkels (er(g>q) eine Rolle und sind somit nicht in dem Sinn
unabhéngig voneinander, wie es die Beziehung (4.7) auf den ersten Blick vermuten
liesse.

Die Schlankheit des Trégers geht direkt in die Beziehung (4.7) ein; ein grosserer Wert
far 1/d bewirkt folglich eine proportionale Zunahme des erforderlichen plastischen
Gelenkwinkels. Dies geht auch aus dem Diagramm in Bild 4.5(a) hervor. In der gleichen
Art wiirde sich auch eine hohere Fliessgrenze des Bewehrungsstahls auf ©(g), auswir-
ken, da die mittlere Dehnung &4y, in erster Linie durch den Wert f,, beeinflusst wird; die
Elastizitdtsmoduli von Stdhlen verschiedener Festigkeitsklassen unterscheiden sich
kaum, und auch aus der Verbundwirkung ergeben sich bis zum Fliessbeginn nur geringe
Unterschiede. Eine Erhdhung der Fliessgrenze des Stahls von 500 auf 600 M Pahat dem-
zufolge eine Zunahme des V erformungsbedarfs von etwa 20 % zur Folge.

Bild 4.5(b) verdeutlicht, dass die plastischen Gelenkbereiche ganz grundsétzlich ein
gewisses Verformungsvermogen aufweisen sollten, selbst wenn die Bewehrung anhand
derjenigen Schnittkréfte festgelegt wird, die sich fir die Annahme linear elastischen
Materialverhaltens berechnen lassen. Das im Bild gezeigte Beispiel entspricht dem Fall
Mgy = M@ (B,=0). Den Berechnungen wurde aber ein angenommener Eigenspan-
nungszustand M) = 0.1:M,, zugrundegelegt, und aus dem Diagramm in Bild 4.5(b)
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koénnen somit digjenigen Gelenkrotationen herausgelesen werden, die nétig sind, um
diese Zwangungsbeanspruchung abzubauen. Jedes Tragwerk weist Eigenspannungszu-
sténde auf, die sich, wie das Beispiel zeigt, auf den Verformungsbedarf des Systems aus-
wirken; bei Durchlauftragern werden demnach die insgesamt erforderlichen Gelenkwin-
kel ©{f), an einigen Stellen vergrossert, an andern aber verkleinert. In Kapitel 2.3 wurde
bereits darauf hingewiesen, dass der Spannungszustand eines Tragwerks bis zum Auftre-
ten wesentlicher Plastifizierungen eigentlich nicht bestimmt werden kann. Die Grosse
der fur das Erreichen der Traglast erforderlichen plastischen Gelenkwinkel kann deshab
letztlich nie eindeutig quantifiziert werden; dies ist bei der Interpretation der in dieser
Arbeit gezeigten Rechenergebnisse zu berlicksichtigen.

Die ndherungsweise Ermittlung des Verformungsvermogens der Gelenkbereiche
erfolgt in Anlehnung an die klassische Biegelehre. Man findet den erreichbaren plasti-
schen Gelenkwinkel anhand der Multiplikation der maximalen Krimmungszunahme des
am starksten beanspruchten Gelenkquerschnitts mit der fiktiven Gelenklange 1®), Die
entsprechenden Beziehungen lauten:

| ()

OS%) = d(1-w) [(Ssmu - esmy) (4.8)
und
— |(P) €cnu 8smy O
off = d w 1-wi’ (49

wobel Gleichung (4.8) in den Falen massgebend wird, in denen das Zerreissen der
Langsbewehrung das Versagen bestimmt, wahrend fir den Bruch der Biegedruckzone
Gleichung (4.9) zu berticksichtigen ist. Zur Bestimmung der mittleren Dehnungen &gy,

P [rad]
0.08 . — & * !
0 = g ﬁ %
A —

0P (ecny = 3.5 %o)

0.04 - .
-- Grundlagen fur die Berechnungen:
- f,= 500 MPa O= 20mm
..................................................... Es = 200 GPa Sn= 150 mm
0 , , , f.=  30MPa
0 0.1 0.2 0.3

wa [

Bild 4.6: Naherungsweise Ermittlung des Verformungsvermogens der plastischen Ge-
lenkbereiche fur Stahle der Duktilitatsklassen A, B und C.
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und €4, kdnnen die in Kapitel 2.2.2 angegebenen Beziehungen verwendet werden. Der
Wert g, stellt die nominelle Grenzstauchung des Betons dar; diese kann beispielsweise
ZU €¢p, = 3.5 %0 [val. SIA 162 (1993)] gewahlt werden, ist aber, abhangig auch von der
Annahme beziglich der Gelenklange I®, von Fall zu Fall festzulegen. Anhaltspunkte
hierfur ergeben sich anhand der in Kapitel 3.4 gezeigten Rechenergebnisse.

Bel Trégern mit profilierten Querschnitten kann ndherungsweise von Druckfeldnei-
gungen & von 45° ausgegangen werden, und fir die Gelenklange findet man dann etwa
den Wert 1) = d. Bild 4.6 zeigt die fir diese Annahme berechneten plastischen Gelenk-
winkel O und O fur Stahle der Duktilitétsklassen A, B und C. Die im Diagramm
aufgetragenen Kurven verdeutlichen, dass mit den Gleichungen (4.8) und (4.9) die
Zusammenhange richtig erfasst werden. Fir nicht allzu grosse Schnittkraftumlagerungen
stimmen die auf diese Weise ermittelten plastischen Gelenkwinkel recht gut mit denjeni-
gen Uberein, die man mit Hilfe des in Kapitel 3.3 erlauterten Rechenmodells fur Ubliche
Trégerschlankheiten findet.

Die Bedingung fur den Nachweis des ausreichenden Verformungsvermogens der
Gelenkbereiche lasst sich wie folgt schreiben:

oL <o . (4.10)

Obwohl mit der Entkopplung des Verformungsvermégens vom Verformungsbedarf die
tatséchlichen Gegebenheiten stark vereinfacht werden, lassen sich mit dem hier gezeig-
ten Verfahren brauchbare Naherungen finden; dies zumindest fur tbliche Tragerabmes-
sungen und Bewehrungsanordnungen. Liegen hingegen deutlich andere Verhaltnisse
vor, muss die Wechselwirkung zwischen dem erreichbaren und dem erforderlichen
Gelenkwinkel angemessen berlicksichtigt werden. Die Gelenklange 1® ist dann als
Systemkenngrésse aufzufassen und ist unter Einbezug der in Kapitel 3.4 behandelten
Parameter zu bestimmen. Allgemeine Regeln lassen sich hierfur kaum angeben.

Anhand der vorangehenden Ausfihrungen kommt einmal mehr die Komplexitéat des
Problems zum Ausdruck. Die gezeigten Beispiele verdeutlichen zudem, dass berechnete
Verformungen mit erheblich grosseren Unsicherheiten behaftet sind, als dies beispiels-
weise fur den Tragwiderstand der Fall ist. Daran andert sich auch nichts, wenn aufwen-
dige Berechnungsverfahren verwendet werden. Gerade deshalb kommt der Wahl
geeigneter Materialien und der sorgféltigen konstruktiven Durchbildung besondere
Bedeutung zu.
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5 Zusammenfassung und Folgerungen

5.1 Zusammenfassung

Mit der vorliegenden Arbeit wird versucht, zu einem besseren Verstandnis des Trag- und
Verformungsverhaltens von Stahlbetontragwerken beizutragen. Es werden Methoden
und Modelle vorgestellt, die es ermdglichen, Verformungen, und speziell maximal mog-
liche Verformungen, abzuschétzen. Damit werden die primér auf die Ermittlung der
Traglast ausgerichteten Methoden der Plastizitétstheorie und die fir die Bemessung und
Nachrechnung von Stahlbetontragwerken insgesamt zur Verfligung stehenden Verfahren
und Hilfsmittel erganzt.

Im ersten Teil der Arbeit (Kapitel 2) werden das Verformungsverhalten von Stahl und
Beton sowie das Zusammenwirken dieser beiden Materialien behandelt. In bezug auf das
Verformungsvermogen von Tragwerken und Tragelementen spielen Bruchprozesse eine
entscheidende Rolle. Bei den Untersuchungen bezlglich des Verhatens von Beton
(Kapitel 2.1) stehen deshalb die Verformungslokalisierung und die Materialentfestigung
im Vordergrund. Anhand einfacher Beispiele (einachsige Zugbeanspruchung, einachsige
Druckbeanspruchung, Biegezugversuch) wird erlautert, wie sich diese Effekte auf das
Last-Verformungs-V erhalten auswirken. Fur den Biegezugversuch wird eine analytische
Losung vorgestellt; damit kann die Abhéngigkeit der Biegezugfestigkeit von der Grosse
der Prufkorper sowie ihre Beeinflussung, beispielsweise durch das Einbringen einer
Faserbewehrung, veranschaulicht werden. Die Modellrechnungen verdeutlichen, dass
die Sprodigkeit nicht eine reine Materialeigenschaft, sondern vielmehr eine Eigenschaft
des Systems, das heisst, des Prifkorpers im Zusammenwirken mit der Prifeinrichtung
ist. Zur Beschreibung des Entfestigungsverhaltens von Beton unter Druckbeanspruchung
wird ein Rechenmodell entwickelt, das es ermdglicht, die Steifigkeit des Systems zu
berticksichtigen. Fir Bruchzonen von bewehrten Druckgliedern wird das Modell in
geeigneter Weise erweitert (Kapitel 2.2.3); der Einfluss einer Langs- und einer
Umschnirungsbewehrung auf das Verhalten beim Bruch kann dabei zumindest néhe-
rungsweise berticksichtigt werden. Eine abschliessende Beurteilung der dargestellten
Zusammenhange ist jedoch nicht mdglich; hierfir bedarf es weiterer experimenteller
Untersuchungen.

Die Verformungen von Stahlbetonelementen resultieren hauptsachlich aus der Ver-
langerung der Bewehrung. Bei sehr grossen (plastischen) Verformungen kénnen alle
dbrigen Anteile in der Regel sogar génzlich vernachl&ssigt werden. Das Verformungs-
und Verbundverhalten von Bewehrungsstében wird deshalb relativ eingehend diskutiert.
In Kapitel 2.2.1 wird ein einfaches Modell zur rechnerischen Berticksichtigung der Ver-
bundwirkung vorgestellt. Es basiert auf der Annahme von mittleren wirksamen Ver-
bundspannungen und berticksichtigt die verminderte Verbundwirkung in den rissnahen
Zonen sowie die Abnahme der Ubertragenen Verbundspannungen infolge des Fliessens
der Bewehrung. Damit konnen die Verformungen von Stahlbetonelementen unter Zug-
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beanspruchung bis zum Erreichen der Bruchdehnung des Stahls berechnet werden. Zur
Zeit liegen allerdings noch kaum entsprechende Versuchsresultate vor, so dass die in
dieser Arbeit vorgeschlagenen Verbundkennwerte as provisorische Kenngrossen
betrachtet werden missen. Anhand der Modellrechnungen lassen sich die verschiedenen
Einflusse auf die maximal erreichbaren Verlangerungen von Zuggliedern aufzeigen.
Neben dem Stabdurchmesser, dem Abstand der Querbewehrung (Rissabstand), der
Betonfestigkeit und der Fliessgrenze der Bewehrung sind dies insbesondere die Verfesti-
gungseigenschaften und die Dehnfahigkeit (Bruchdehnung) des Stahls sowie die Grosse
der Ubertragenen V erbundspannungen (Rippung).

In Kapitel 2.2.4 wird das Verbundmodell (stellvertretende Zugstabe) bel der Berech-
nung des Tragwiderstands von Stahlbeton-Scheibenelementen verwendet. Obwohl sich
damit die tatsachlichen Gegebenheiten nur bedingt erfassen lassen, kann davon ausge-
gangen werden, dass die entsprechenden Rechenergebnisse das Tragverhalten der Schei-
ben zumindest qualitativ gut beschreiben. Anhand eines Vergleichs zeigt sich, dass fur
Stéhle mit ausreichenden Verfestigungs- und Dehneigenschaften der Tragwiderstand mit
den Methoden der Plastizitétstheorie nahezu im gesamten Bereich tiblicher Bewehrungs-
gehalte zuverlassig vorausgesagt werden kann. Deutliche Abweichungen ergeben sich
aber fur Stéhle mit geringen Duktilitétskennwerten. Das Zerreissen der Bewehrung
bestimmt dann fir kleine und mittlere Bewehrungsgehalte den Bruch; die Traglasten
gemass Plastizitatstheorie werden dabel zum Teil deutlich unterschritten.

Im zweiten Tell der Arbeit (Kapitel 3) wird das Verformungsvermogen von Stahlbe-
tontragern behandelt. Die Ausfihrungen beziehen sich mehrheitlich auf schlaff bewehrte
Tréger mit profilierten Querschnitten. Zur Analyse des Spannungszustands erweisen sich
Spannungsfelder als besonders geeignet. Die wichtigsten Grundelemente zur Beschrei-
bung des Kraftflusses werden dargestellt und anhand von Beispielen erlautert. Das
beschriebene Vorgehen baut auf der statischen Methode der Plastizitétstheorie auf, |asst
sich aber, durch den Einbezug kinematischer Uberlegungen, weitgehend verallgemei-
nern (Druckfeldtheorie). Somit ist man in der Lage, fur den gesamten Beanspruchungs-
bereich entsprechende L 6sungen zu entwickeln; diese stellen Naherungen dar, wobei die
klassische, auf den Tragerquerschnitt bezogene Betrachtungsweise der Balkentheorie
aber wesentlich erweitert wird. In Kapitel 3.2.2 werden die fir die Berechnung der
Druckfeldnei gung bendétigten Beziehungen hergeleitet und diskutiert. Dabei ergeben sich
einige wichtige Folgerungen fur die Bemessung von Stegen, respektive fur die bei der
Uberpriifung der Stegabmessungen anzusetzende effektive Betondruckfestigkeit.

Darauf aufbauend wird ein Rechenmodell entwickelt, das es ermdglicht, das Verfor-
mungsvermogen plastischer Gelenkbereiche zu ermitteln. Hierzu werden insbesondere
die zur Beschreibung des Verbundverhaltens hergeleiteten Beziehungen bendtigt. Auf
der Grundlage der Spannungsfeldanalyse und der damit verbundenen Bestimmung des
Zugkraftverlaufs der Langsbewehrung, konnen die Verformungen des Zuggurts und dar-
aus die plastischen Gelenkwinkel berechnet werden. Dabei werden nur digjenigen Berei-
che des Zuggurts berticksichtigt, in denen die Langsbewehrung plastisch verformt wird.
Die Berechnungen fur die plastischen Verformungsbereiche lassen sich mit denjenigen
zur Ermittlung der Schnittkréfte kombinieren. Hierzu werden die Gelenkbereiche as
Gelenke im Sinne der Stabstatik idealisiert; vereinfachend wird von einer linearen
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Gelenkverfestigung ausgegangen, und fur die zwischen den Gelenken liegenden Tréger-
abschnitte wird eine konstante Biegesteifigkeit vorausgesetzt. Mit diesem Modell 1&sst
sich der Einfluss der Schnittkraftumlagerung auf das V erformungsvermégen der Gelenk-
bereiche angemessen berticksichtigen. Den Berechnungen liegt die Ermittlung des Trag-
widerstands des Systems zugrunde; dadurch wird der Verformungsbedarf direkt Uber-
pruft. Einem berechneten plastischen Gelenkwinkel kann somit immer auch eine
bestimmte Schnittkraftumlagerung zugeordnet werden.

Das Modell eignet sich fir systematische Untersuchungen; a's mdgliche Versagens-
formen sind in erster Linie das Zerreissen der Langsbewehrung und der Bruch der Biege-
druckzone zu berticksichtigen. Der Versagenszustand wird dabei durch das Erreichen der
Bruchdehnung des Stahls, respektive durch das Erreichen einer nominellen Bruchstau-
chung des Betons festgelegt. Falls die Tragerabmessungen und die Bewehrungsfihrung
bereits vorliegen, lassen sich die Beanspruchungen der Biegedruckzone detailliert Uber-
prifen, und auch Stegbriiche kénnen erfasst werden.

Die berechneten plastischen Gelenkwinkel werden in Funktion des mechanischen
Bewehrungsgehalts w dargestellt. Fur den Fall des Versagens der Biegedruckzone ist w,
neben der Grosse der nominellen Bruchstauchung des Betons, der wesentlichste Parame-
ter des Problems; mit zunehmendem Bewehrungsgehalt nehmen die plastischen Gelenk-
winkel ab. Bestimmt hingegen das Zerreissen der L angsbewehrung den Bruch, was bei-
spielsweise bel Verwendung von Stahl der Duktilitétsklasse B (Tabelle 2.1, Seite 44)
und Bewehrungsgehalten bis etwa w=0.15 immer der Fal ist, so hehmen die plasti-
schen Gelenkwinkel mit zunehmendem Bewehrungsgehalt leicht zu.

Im Rahmen einer Parameterstudie (Kapitel 3.4) werden die wichtigsten Einflisse
behandelt, denen das Verformungsvermégen von Stahlbetontrégern unterliegt. Diese
betreffen einerseits das System und die Art der Belastung sowie die Eigenschaften der
verwendeten Materialien. Andererseits spielen auch die Geometrie der Trager und die
konstruktive Durchbildung eine wichtige Rolle; einige der Rechenparameter sind jedoch
gekoppelt, so dass sich die Ergebnisse oft nicht direkt vergleichen lassen. Die wichtig-
sten Ergebnisse dieser Untersuchungen sind nachfolgend zusammengestellt.

» Der erreichbare plastische Gelenkwinkel héngt sowohl von den lokalen Gegebenhei-
ten des Gelenkbereichs (konstruktiven Durchbildung, Materialeigenschaften) als auch
von der Schnittkraftumlagerung und damit vom Verformungsverhalten des gesamten
Tragsystems ab. Eine getrennte Behandlung des Verformungsvermégens und des
Verformungsbedarfs ist deshalb im allgemeinen nicht moglich.

» Bei Beanspruchungen durch Einzellasten ergeben sich im Vergleich zu gleichméssig
verteilten Lasten, bei gleichen plastischen Gelenkwinkeln, grossere Schnittkraftumla-
gerungen; der Grund hierfr liegt im geringeren Verformungsbedarf des Systems.

» Die Verwendung von Betonstahl mit relativ geringen Duktilitétskennwerten (Verfe-
stigung und Bruchdehnung) und guten V erbundeigenschaften wirkt sich auf das Ver-
formungsvermdgen besonders nachteilig aus.

» Durch das Einlegen einer Umschnirungs- und einer Langsbewehrung in die Biege-
druckzone kann das Verformungsvermoégen der Gelenkbereiche deutlich vergrossert
werden. Bei der Festlegung der in der Berechnung anzusetzenden nominellen Bruch-
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stauchung des Betons ist die konstruktive Durchbildung der Biegedruckzone und die
Grosse der Trager zu berticksichtigen.

* Der Verlauf der Zugkraft der Langsbewehrung im Gelenkbereich beeinflusst das Ver-
formungsvermogen massgeblich; ein flacherer Verlauf der Zugkraftlinie hat einen
grosseren plastischen Gelenkwinkel zur Folge. Der Verlauf der Zugkraft wird durch
die Art der Belastung, die Grosse der Querkraft und die Neigung der Druckfelder im
Trégersteg bestimmt.

Der plastische Gelenkwinkel kann demnach Uber die Tragerschlankheit, die Quer-
schnittsgeometrie (profilierter Querschnitt, Rechteckquerschnitt) und den Blgelbe-
wehrungsgehalt (Druckfeldneigung) beeinflusst werden.

Fur die Beurteilung des Tragwerkverhaltens ist allerdings nicht nur die Grosse der
plastischen Gelenkwinkel von Bedeutung, sondern auch die den Gelenkwinkeln ent-
sprechenden Umlagerungen der Schnittkréfte.

» Vorzeitige Stegbriiche (Zerreissen der Bligel, Bruch des Stegbetons) kdnnen durch
entsprechende Wahl der Stegabmessungen und des Bligel bewehrungsgehalts verhin-
dert werden. Bel der Bemessung sind die erhohten Beanspruchungen, die aufgrund
der Verfestigung der Gelenke auftreten, zu berticksichtigen.

Die grundsétzlichen Erkenntnisse werden durch Versuchsergebnisse bestétigt; mit
Hilfe der im Rahmen dieser Arbeit entwickelten Rechenmodelle kénnen entsprechende
Nachrechnungen vorgenommen werden (Kapitel 3.5). Wiederum zeigt sich aber die
Vielschichtigkeit des Problems; ein direkter Vergleich zwischen Versuch und Berech-
nung ist im allgemeinen nur fur den Einzelfall moglich.

In Kapitel 4 wird ein Naherungsverfahren fur den V erformungsnachweis beschrieben,
auf dessen Grundlage der Verformungsbedarf sowie das Verformungsvermdgen von
Stahlbetontrégern abgeschatzt werden konnen. Bei Tragern mit Ublicher Querschnitts-
geometrie und Schlankheit kbnnen damit kritische Tragwerksbereiche identifiziert wer-
den. Durch konstruktive oder konzeptionelle Massnahmen gelingt es meist, das Verfor-
mungsverhalten zu verbessern; auf detaillierte Berechnungen kann deshalb in der Regel
verzichtet werden.

5.2 Folgerungen und Ausblick

Aus den Ergebnissen der vorliegenden Untersuchungen lassen sich einige Folgerungen
fur die Bemessung und die Nachrechnung von Stahlbetontragwerken ableiten. Verschie-
dene der behandelten Problemkreise bedirfen aber weiterer Abklarungen. Die wichtig-
sten Folgerungen und Forschungsbeduirfnisse sind nachfolgend zusammengestelIt.

» Das Verformungsvermogen von Druckgliedern und Stahlbetontrégern unterliegt dem
Einfluss der Entfestigung des Betons. Verlassliche Versuche zur Erfassung des damit
verbundenen Massstabeffekts fehlen weitgehend.
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» Die Verformungen von Stahlbetontragwerken werden durch den Verbund zwischen
Stahl und Beton massgeblich beeinflusst. Das Verbundverhaten beim Auftreten pla-
stischer Verformungen ist bis anhin nur ungentigend erforscht.

» Bei Stahlbeton-Scheibenelementen (Stegscheiben) sind fir das Erreichen des Tragwi-
derstands in der Regel Umlagerungen der inneren Kréfte erforderlich. In zukinftigen
Versuchen sollten folgende Falle behandelt werden: kleine Bewehrungsgehalte
(wenig Bugel), kombinierte Beanspruchung (grosse Normalkréafte), grosse Verzerrun-
gen (plastische Verformungsbereiche) sowie die Verwendung von Stéhlen mit gerin-
gen Duktilitétselgenschaften.

» Die hier dargestellten Rechenmodelle konnen fir die Behandlung vorgespannter
Tragwerke erweitert werden. Hierzu sind Untersuchungen zum Verbundverhaten
von Spanngliedern erforderlich; dabei ist die Kabelgeometrie (kleine Umlenkradien)
sowie der Einfluss plastischer Verformungen zu berticksichtigen.

* Zur Anayse des Spannungszustands erweisen sich Spannungsfelder als besonders
geeignet. Die zugehorigen kinematischen Untersuchungen sind nicht gleich weit ent-
wickelt. Es ergeben sich zwar nitzliche Naherungen, zur adaquaten Berlicksichtigung
lokaler Steifigkeitsverhdltnisse in plastischen Verformungsbereichen und bei gedrun-
genen Tragern sind aber noch Fortschritte notwendig.

» Das Verformungsvermdgen plastischer Gelenkbereiche unterliegt einer Vielzahl von
Einflussen. Die rechnerische Uberpriifung ist im allgemeinen nur fur den Einzelfall
moglich. Auf der Grundlage der im Rahmen dieser Arbeit durchgefiihrten Untersu-
chungen lassen sich folgende V erallgemeinerungen vornehmen:

— Bel Verwendung von Stéhlen mit ausreichenden Duktilitatsei genschaften (Stahl B,
Tabelle 2.1, Seite 44) und Beton normaler Festigkeit konnen Schnittkraftumlagerun-
gen bis zu 20 % ohne speziellen Verformungsnachwels zugelassen werden, falls der
mechanische Bewehrungsgehalt einen Wert von etwa w = 0.3 nicht Ubersteigt, Steg-
briiche ausgeschlossen werden kénnen und die korrekte Verankerung der Bewehrung
gewdhrleistet ist.

— In vielen Féllen sind weitaus grossere Schnittkraftumlagerungen moglich. Auf-
grund der Ublicherweise vorliegenden Beanspruchungsverhdltnisse (Eigengewicht/
Nutzlast) und im Hinblick auf das Verhalten unter Gebrauchslasten sollten héhere
Werte aber nur in Ausnahmefdlen vorgesehen werden.

» Ein in jeder Hinsicht befriedigendes Tragwerksverhalten muss durch konstruktive
und konzeptionelle Massnahmen sichergestellt werden. Die Massnahmen umfassen:
Verbiigelung der Biegedruckzone, Optimierung der Querschnittsgeometrie, den Be-
anspruchungen angepasste Bewehrungsftihrung (Verhdtnis Bugel/L angsbewehrung,
Abstufung und Verankerung der Bewehrung) und Wahl geeigneter Materialien.
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Summary

The purpose of this thesis is to contribute to a better understanding of the load carrying
and deformation behaviour of concrete structures. Methods and models are presented to
estimate deformations and deformation capacities. These serve to supplement limit anal-
ysis methods, which are primarily oriented to calculate ultimate loads, and the body of
methods for design and check calculations for concrete structures.

The present study consists of two parts. In the first part (Chapter 2) the deformation
behaviour of steel and concrete, and the interaction of these two materials is discussed.
The second part (Chapters 3 and 4) focuses mainly on the deformation capacity of plastic
hinge regionsin structural concrete girders.

In examining the behaviour of concrete, special attention is given to localization of
strain and material softening. The effect of these factors on the |oad-deformation behav-
iour is explained with examples of basic loading situations (uniaxial tension, uniaxial
compression and three point bending). For the three point bending test, an analytical
solution is given and the relation between bending strength and specimen size is dis-
cussed. It is illustrated how strength and ductility of the specimen are increased for
instance by adding steel fibres. The results show that brittleness is a property not of
materials but rather of systems, i.e. of the specimen interacting with the testing equip-
ment. For the softening behaviour of concrete in compression, an analytical model is
devel oped which takes the stiffness of the system into account. The model is adapted to
failure zones of reinforced compression members where the effect of longitudinal and
confining reinforcement on the behaviour at failure is approximately considered. Further
experiments in this field are needed, however, to reach a conclusive assessment of these
relations.

The bond behaviour of steel and concreteistreated in detail. After an overview on the
basic aspects of bond, arelatively smple model is presented that enables the effects of
bond to be taken into account. This model can be used to calcul ate deformations of rein-
forced concrete tension elements up to rupture of reinforcement. The parameters to be
considered are discussed with help of example calculations. Although few experimental
results are currently available, it can be assumed that this model provides a qualitatively
correct representation of the deformation behaviour of tension members. The bond
model is used to determine the load carrying capacity of wall elements. It appears that
for steel with satisfactory hardening and elongation properties, ultimate load can be pre-
dicted using limit analysis methods. However, for reinforcement with relatively poor
ductility, failure is governed by rupture of the steel for low and medium reinforcement
ratios. In such cases, the ultimate load calculated according to limit analysis is not
reached.

In the second part of the study, a general method is developed to evaluate rotation
capacity of plastic hinge regions of structural concrete girders. The method includes a
discontinuous stress field approach to analyse the state of stressin girders and uses the
bond model as well as simplified stress-strain characteristics for the materials. On this
basis, deformations of the girder and in particular deformations of the plastic hinge
regions can be computed. The calculation of plastic rotations can be combined with the
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calculation of sectional forces. In this way, the moment redistribution corresponding to a
given plastic rotation can be determined.

Within the framework of a parametric study and a comparison with experimental
results, the most important factors affecting deformation capacity are discussed. The
investigations show that, for calculations of ductility, each individual case has to be
treated separately. Because of the multitude of interdependent parameters to be consid-
ered, the results cannot be generalised. It can be seen from the results, however, that for
steel with good ductility characteristics and normal strength concrete, moment redistri-
butions of up to 20 % can be permitted without an explicit check of deformation as long
as the compression chord occupies less than approximately one third of the effective
depth, failures of the web do not occur, and proper anchorage of the reinforcing bars has
been provided.

Finally, a simplified design procedure is presented that compares demand and supply
of plastic rotation of continuous girders. Because ductility of structural concrete mem-
bers can be improved by a proper choice of concept as well as by dimensioning and
detailing measures, detailed cal culations can often be omitted.
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Résumeé

Le but de cette these est de contribuer a une meilleure compréhension du comportement
des structures en béton face aux charges et de leur mode de déformation. Différents
modeles et méthodes sont présentés pour estimer les déformations et les capacités de
déformation. I1s complétent les méthodes d'analyse limite, qui sont avant tout dédiées au
calcul des charges limites, et le corps des méthodes de calcul pour la conception et le
contréle des structures en béton.

Le présent travail se compose de deux parties. Dans la premiere (Chapitre 2), le mode
de déformation de I'acier et du béton ainsi que leur interaction sont discutés. Dans la
seconde (Chapitre 3 et 4), I'accent est mis principalement sur la capacité de déformation
des rotules plastiques dans les poutres en béton armé.

Dans I'étude du comportement du béton, une attention particuliere est réservée a la
localisation des déformations et al'adouci ssement du matériau. L'effet de ces facteurs sur
le comportement charge-déformation est expliqué par des exemples de cas de charge €l é-
mentaires (tension et compression uniaxiales, flexion). Pour le test en flexion, une solu-
tion analytique est donnée et larelation entre la résistance a la traction par flexion et la
taille du spécimen est discutée. L 'étude démontre comment la résistance et la ductilité du
Spécimen peuvent étre augmentées en utilisant des fibres d'acier. Les résultats établissent
gue lafragilité est une propriété non du matériau mais du systéme, c.ad. de l'interaction
spécimen-équipement de test. Pour le comportement d'adouci ssement du béton en com-
pression, un model e analytique tenant compte de larigidité du systéme est développé. Le
model e est adapté a l'étude des zones de ruine d'é éments armeés soumis ala compression,
I'effet de I'armature longitudinale et de confinement sur le comportement a la ruine
n'étant toutefois qu'approximativement considéré. De plus amples recherches seraient
nécessaires pour fournir en ce domaine des conclusions plus définitives.

Le comportement solidaire de l'acier et du béton est traité en détail. Apres une présen-
tation sommaire des aspects élémentaires de la liaison acier-béton, un modele relative-
ment simple permettant de décrire cette adhérence est proposé. Ce modéle peut étre uti-
lisé pour calculer la déformation d'é éments en béton armé soumis alatraction jusquala
rupture de I'armature. Les parametres a prendre en compte sont discutés en sappuyant
sur des exemples de calculs. Bien que peu de résultats expérimentaux soient disponibles
a ce jour, on peut affirmer que ce modéle offre une représentation qualitativement cor-
recte du mode de déformation des éléments en tension. Le modele d'adhérence est utilisé
pour calculer la charge ultime d'éléments de mur. |l apparait que pour un acier ayant des
propriétés d'écrouissage et d'éongation importantes, la charge ultime peut étre prédite
par les méthodes d'analyse limite. Toutefois, pour des armatures ayant une ductilité rela-
tivement faible, et i le taux d'armature des éléments est faible a moyen, laruine est gou-
vernée par la rupture des aciers. Dans de tels cas, la charge ultime calculée selon les
méthodes d'analyse limite n'est pas atteinte.

Dans la seconde partie de I'étude, une méthode générale pour I'évaluation de la capa-
cité de rotation des rotules plastiques dans les poutres en béton armé est développée.
Cette méthode introduit une approche discontinue du champ des contraintes pour analy-
ser I'état des contraintes dans les poutres et utilise le modéle d'adhérence ainsi que des
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caractéristiques simplifiées de la relation contraintes-déformations pour les matériaux.
Sur ces bases, |es déformations des poutres, et en particulier celles des rotul es plastiques,
peuvent étre calculées. Les efforts dans les sections peuvent étre combinés aux rotations
plastiques. Ainsi, la redistribution des moments correspondant & ces rotations plastiques
peut étre déterminé.

Dans le cadre d'une étude paramétrique, et en Sappuyant sur les résultats expérimen-
taux, les facteurs les plus importants affectant |a capacité de déformation sont discutés.
L es recherches montrérent que, pour les calculs de ductilité, chaque casindividuel devait
étre traité séparément. Par la multitudes des paramétres interdépendants a considérer, les
résultats ne peuvent étre généralisés. On peut toutefois observer que, pour un acier a
haute ductilité et un béton de résistance normale, une redistribution du moment jusqu'a
20% de celui-ci peut étre permise sans devoir explicitement contréler la déformation,
ceci aussi longtemps que le centre de compression se trouve amoins d'environ un tiers de
la hauteur effective, qu'une ruine de I'ame n'intervient pas et qu'un ancrage approprié des
barres d'armature est assuré.

Finalement, une méthode simplifiée de conception qui compare la capacité de défor-
mation des rotules plastiques et |a demande dans les poutres continues est présentée. La
ductilité des ééments de structures en béton pouvant étre améliorée par un choix de con-
cept approprié ains que par des mesures de dimensionnement et de détails, les calculs
fastidieux et approfondis peuvent souvent étre délaissés.
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Riassunto

Il presente lavoro vuole contribuire ad una migliore comprensione del comportamento
delle strutture in cemento armato in relazione a carichi e ala loro deformazione. Sono
presentati metodi e modelli che permettono di stimare le deformazioni e in particolare la
capacita di deformazione. | metodi della teoria della plasticita, anzitutto orientati alla
determinazione del carico limite ultimo, el’insieme dei metodi per il dimensionamento e
laverificaaposteriori di strutture in cemento armato vengono in tal modo completati.

Il lavoro e suddiviso in due parti. Nella prima (Capitolo 2) sono discussi il comporta-
mento di deformazione di acciaio e calcestruzzo come pure la loro interazione; nella
seconda parte (Capitoli 3 e 4) é trattata la capacita di deformazione delle cerniere plasti-
che.

Nell’indagine sul comportamento del calcestruzzo € messain risalto lalocalizzazione
delle deformazioni e il “softening”. L’influsso di tali effetti sul comportamento carico-
deformazione e spiegato sulla base di semplici esempi (trazione monoassiale, compres-
sione uniassiale, provadi flessione atre punti). Per laprovadi flessione atre punti e pre-
sentata una soluzione analitica con cui s illustrala dipendenza dellaresistenza alafles-
sione dalla grandezza del provino e la sua influenzabilita, per esempio utilizzando fibre
d acciaio quale armatura. | risultati mostrano che la fragilita e una proprieta non gia del
materiale, quanto piuttosto del sistema, vale adire dell’ interazione tra provino e apparec-
chiatura di prova. Per descrivere il comportamento di “softening” del calcestruzzo solle-
citato a compressione si sviluppa un modello di calcolo che permette di tener conto della
rigidita del sistema. || modello viene esteso allo studio delle zone di rottura di elementi
compressi, ove I'influsso dell’ armatura longitudinal e sul comportamento alla rottura puo
essere considerato quantomeno approssimativamente. Un giudizio finale delle relazioni
descritte non é tuttavia possibile e richiede il sostegno di ulteriori prove sperimentali.

Il comportamento solidale di acciaio e calcestruzzo e trattato approfonditamente.
Dopo aver passato in rassegna gli aspetti fondamentali dell’ aderenza, € mostrato un sem-
plice modello che permette con il calcolo di prenderne in considerazione gli effetti. Il
modello viene utilizzato per il calcolo delle deformazioni di tiranti in cemento armato
fino al raggiungimento della dilatazione ultima a rottura nell’ armatura. | parametri ivi
considerati sono discussi sulla scorta di esempi di calcolo. Nonostante non sussistano a
tutt’ oggi che pochi risultati sperimentali a riguardo, si puo affermare che il comporta
mento di deformazione dei tiranti e descritto in modo qualitativamente corretto. Il
modello d’ aderenza € altresi impiegato nella trattazione di elementi di pareti in cemento
armato. Si rileva che, per acciai aventi sufficienti proprieta d’incrudimento e di dilata-
zione, il carico limite ultimo puo essere pronosticato attendibilmente con i metodi della
teoria della plasticita. Per acciai di limitata duttilita e rapporti d’armatura da deboli a
medi lo stato limite ultimo €& determinato dallo strappo dell’armatura; il carico limite
ultimo € a volte manifestamente inferiore a quello calcolato secondo la teoria della pla-
sticita.

Nella seconda parte del lavoro e sviluppato un modello di calcolo per la determina-
zione della capacita di deformazione delle cerniere plastiche di travi in cemento armato.
Partendo dall’ analisi dello stato di tensione tramite campi di tensione discontinui e utiliz-
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zando sia le relazioni espresse dal modello d’ aderenza, sia semplificate leggi costitutive
dei materiali, & possibile accertare le deformazioni delle travi e, in particolare, quelle
delle cerniere plastiche. Il calcolo delle rotazioni plastiche viene correlato con la deter-
minazione delle sollecitazioni sulle sezioni: ad una rotazione plastica e pertanto sempre
associata una precisa ridistribuzione delle sollecitazioni.

Gli influssi pit importanti ai quali soggiace il comportamento di deformazione delle
travi in cemento armato sono trattati nell’ ambito di uno studio parametrico e di una com-
parazione con risultati sperimentali. L’indagine mostra che il calcolo della capacita di
deformazione necessita per ogni singolo caso di una trattazione specifica. A causa della
molteplicita di parametri interdipendenti di cui va tenuto conto, una generalizzazione
risulta pressoché impossibile. Si noti tuttavia che impiegando acciai sufficientemente
duttili e calcestruzzo di resistenza normale, unaridistribuzione delle sollecitazioni fino a
20% puo essere ammessa senza una esplicita verifica delle deformazioni, qualorala zona
compressa non sia superiore acircaun terzo dell’ altezza utile, cedimenti dell’ anima ven-
gano esclusi e si garantiscail corretto ancoraggio delle armature.

Infine & presentato un procedimento semplificato per la verifica delle deformazioni
per mezzo della comparazione tra deformazione richiesta e capacita di deformazione
delle travi in cemento armato. La capacita di deformazione degli elementi strutturali in
cemento armato e migliorabile il piu delle volte grazie a misure costruttive e concetti
appropriati; un calcolo dettagliato € di conseguenza spesso reso superfluo.
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Begriffe

Bauwerk
Ein Bauwerk besteht aus dem Tragwerk, den nichttragenden Bauelementen sowie den
Ausbauten und Installationen.

Bemessung
Festlegen der Betonabmessungen, der Bewehrungsguerschnitte und der Bewehrungs-
fihrung mit dem Ziel, die Tragsicherheit und die Gebrauchstauglichkeit des Trag-
werks sicherzustellen.

Biegezugfestigkeit
Fiktiver Festigkeitswert, der anhand eines Biegezugversuchs, unter der Annahme li-
near elastischen Materialverhatens, ermittelt wird.

Bruch
Zerstorung des Material gefliges nach dem Erreichen der Hochstlast.

Bruchdehnung
Dehnung eines Stahlstabes beim Erreichen der Zugfestigkeit, respektive bei Beginn
der Einschniirungsphase.

Bruchenergie (spezifische)
In der Riss- oder Bruchzone bis zur vollsténdigen Trennung oder Zerstérung des Ge-
flges dissipierte (auf die Rissflache oder das Volumen der Bruchzone bezogene) En-
ergie.

Dehnfahigkeit
Eigenschaft eines Materials, sich unter einachsiger Beanspruchung nach dem Uber-
schreiten der Fliessgrenze weiter zu verformen.

Diskontinuitéat
Unstetigkeit im Spannungs- resp. im Verschiebungszustand; Ort im Tragwerk, wo
Zustandsgréssen sprunghaft andern.

Dissipation
Ubergang mechanischer Energie in Warmeenergie.

Druckband
Paralleles Spannungsfeld einachsiger Druckbeanspruchung mit konstanter Span-
nungsi ntensitat.

Duktilitat
Eigenschaft eines Baustoffs oder eines Tragwerks, bis zum Versagen durch plastische
Verformungen Energie zu dissipieren.

Effektive Betondruckfestigkeit
Reduzierte einachsige Betondruckfestigkeit bei gleichzeitiger Querzugbeanspru-
chung.

Eladtizitatstheorie
Theorie des mechanischen Verhaltens el astisch deformierbarer Korper.

Entfestigung
Bruchvorgang; das Material entzieht sich sukzessive den Beanspruchungen und die
Verformungen lokalisieren sich in der Bruchzone.

149



Begriffe

Facher
Facherformiges Spannungsfeld einachsiger Beanspruchungen mit variabler Span-
nungsintensitat.
Fachwerkmodell
Modell zur Beschreibung des Kraftflusses in einem Stahlbetontragwerk, wobei die
Tragwerkskomponenten als Stébe idealisiert werden.
Fliessbedingung
Begriff aus der Plastizitéistheorie: mathematische Beschreibung aller Beanspru-
chungskombinationen, die plastische Verformungen hervorrufen.
Gebrauchstauglichkeit
Qualitatsmerkmal eines Tragwerks in bezug auf das Verhalten unter den Nutzungszu-
sténden.
Knoten
M ehrachsig beanspruchte Zone innerhalb eines diskontinuierlichen Spannungsfelds.
Plastischer Gelenkbereich
Tréagerabschnitt in dem plastische Verformungen der Langsbewehrung auftreten.
Plastisches Gelenk
Idealisierung eines plastischen Gelenkbereichs zu einem Gelenk im Sinne der Stab-
statik.
Plastische Verformung
Irreversible Verformung, bei deren Auftreten Energie dissipiert wird.
Plastischer Verformungsbereich
Bereich eines Tragwerks in dem plastische Verformungen der Bewehrung auftreten.
Plastizitatstheorie
Theorie des mechanischen Verhaltens deformierbarer Koérper unter der Annahme pla-
stischen Materialverhaltens.
Schnittkor per
Unter Berticksichtigung aller angreifenden Kréfte herausgeschnitten gedachter Trag-
werksbereich.
Schnittkraftumlagerung
Veranderung der unter der Annahme linear elastischen Materialverhaltens ermittelten
Schnittkraftverteilung durch Uberlagerung eines Eigenspannungszustands.
Spannungsfeld
Kontinuumsmodell zur Beschreibung des Spannungszustands eines Tragwerks.
Sorodigkeit
Eigenschaft eines Tragsystems, die sich durch eine besonders prononcierte Entfesti-
gung manifestiert.
Traglast
Belastung eines ideal plastischen Tragsystems, fur die sich sowohl ein statisch zul&s-
siger Spannungszustand als auch ein damit vertraglicher, kinematisch zulassiger Ver-
schiebungszustand angeben |&sst.
Tragsicherheit
Sicherheit eines Tragel ements oder eines Tragwerks gegeniiber dem Einsturz.
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Tragwerk
System von Tragelementen; Tragsystem.
Tragwiderstand
Maximaler Widerstand eines Tragelements oder eines Tragwerks gegen Beanspru-
chungen.
Verfestigung
Eigenschaft von Materialien, sich nach dem Uberschreiten der Fliessgrenze unter
Kraftzunahme weiter zu verformen.
Verformungsbedarf
Fur das Erreichen der Traglast erforderliches Verformungsvermdgen.
Verformungslokalisierung
Ubergang zu einer ausgepragt inhomogenen Verteilung der Verformungen.
Verformungsvermogen
Das Verformungsvermdgen umfasst die gesamten bis zum Versagen eines Tragwerks
(oder Baustoffs) auftretenden Verformungen; die nicht linearen Verformungsanteile
bewirken Umlagerungen der Schnittkréfte.
Versagen
Unbrauchbarwerden eines Tragwerks, eines Tragelements oder einer Tragwerkskom-
ponente durch Bruch.
Zugband
Paralleles Spannungsfeld einachsiger Zugbeanspruchung mit konstanter Spannungs-
intensitét.
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Bezeichnungen

L ateinische Grossbuchstaben

A
B

@ T m O O

S <cO 7Tz X

Flache, Duktilitéatsklasse

Sprodigkeitszahl, Duktilitéts-
klasse

Duktilitatsklasse
Entfestighungscharakteristik
El astizitétsmodul

Kraft

Bruchenergie pro Fléche
Tréagheitsmoment
Entfestigungsmodul, Konstante
Biegemoment

Normalkraft, Konstante
Einzellast

verteilte Last

Bruchenergie pro Volumen
Querkraft

Arbeit, Energie

Lateinische Kleinbuchstaben

o 9

X oo«
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Lange, Abstand
Breite, Abstand

Federkonstante, Hohe der Biege-
druckzone

statische Hohe, Hebelarm, Durch-
messer

Baustoffestigkeit
Eigengewicht

Hohe

Steifigkeit, Konstante
Lange

6M

bezogenes Moment m =
bh2f

~+ 0 O T

c

Verhdltnis der Elastizitdtsmoduli
von Stahl und Beton, Koordina-
tenachse

verteilte Last

verteilte Verkehrslast
Abstand
Koordinatenachse, Dicke

Komponente des V erschiebungs-
vektors

Komponente des V erschiebungs-
vektors

Rissweite, Verschiebung
horizontal e K oordinatenachse
vertikale K oordinatenachse

Griechische Buchstaben

S5 o o0 D < ™ Q

- Q © > o

>

Winkel

Schnittkraftumlagerung
Schiebung

V erschiebungsvektor, Differenz
Schlupf, Durchbiegung
Dehnung

bezogene Risstiefe, bezogener
Wert, |okale Koordinatenachse

|okal e K oordinatenachse, bezo-
gene Lange

(plastischer) Gelenkwinkel, (pla-
stische) Rotation

Druckfeldneigung
Lastintensitét
geometrischer Bewehrungsgehalt

Spannung

V erbundspannung, nominelle
Schubspannung

Krdmmung
mechani scher Bewehrungsgehalt



4 bezogene Spannung, bezogener
Wert

0  Stabdurchmesser

Fusszeiger

A bezlglich der Flache

D  Entfestigung

F  Bruchprozess

R  Widerstand

a  Auflager, Ort

b Verbund, Baken, Ort, Biegezug-
versuch

c Beton, Druck, Umschnlrung

f Feder, Facher

g  Gleichmassdehnung

i i-tes Element

I langs, links

m  Mittelwert

n nominell, Nennwert

0 Grundwert, null

q quer

r rechts

S Entfestigung, Storung, Stahl

t Zug, Zugfestigkeit

u Bruch, Versagenszustand

v Hebelarm der Gurtkréfte, Verfe-
stigung

w  Steg

X Koordinate

y Fliessen, Fliessgrenze, Koordi-
nate

cr  kritisch, Riss

ef  effektiv

hom homogen

inf  unten

max maximal

min - minimal

Bezeichnungen

req erforderlich

sup oben

1,2,3 Kennwerte, Hauptrichtungen

50 bei 50 % gemessen

Kopfzeiger

(R) Zwangung, Eigenspannungszu-
stand

(e) dadtisch

(1) links

(o) Entlastung

(p) plastisch

(r) rechts

(s Entfestigung
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