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Fir Joélle und Inez



Diese Forschungsarbeit wurde durch das Schweizer Bundesamt fir Strassen ASTRA unter-
stutzt.



Vorwort

Larésistance a I'effort tranchant des poutres en béton armé avec étriers compte parmi les sujets
les plus étudiés dans le domaine des structures en béton armé. Plusieurs modéles basés surtout
sur des bielles inclinées comprimées et des efforts de traction dans les armatures verticales et
longitudinales ont été développés.

La recherche effectuée par M. Hars sous ma direction a comme but I'étude de la résistance
des poutres en béton armé en cas d’ames minces traversées par des cables de précontraintes.
Ce probléme est actuel en vue de la vérification des structures construites surtout dans les
années '60 et '70. En effet, les normes de I'époque ne tenaient pas compte de I'effet négatif des
gaines de précontrainte qui peuvent affaiblir les bielles comprimées. Les normes actuelles pré-
conisent par contre une réduction assez importante de la résistance, de sorte que les structures
précontraintes anciennes a &me mince sont souvent classées comme problématiques selon les
nouvelles méthodes de vérification.

Pour résoudre le probléme décrit, M. Hars a d'abord effectué une importante recherche expéri-
mentale sur des poutres en béton armé précontraint qui ont pu étre récupérées lors du rem-
placement du tablier d’'un viaduc sur I'autoroute du St. Gothard. Les résultats ainsi obtenus
sont de grande importance compte tenu du fait que le phénoméne est mal documenté dans la
littérature scientifique et que les essais connus ont été effectués sur des poutres beaucoup plus
petites. La recherche expérimentale a été complétée par une série d'essais sur des éléments
d’ame spécialement confectionnés ou extraits par sciage des poutres testées. Cette série avait
pour but d’étudier en détail le comportement des bielles comprimées a proximité des cables de
précontrainte et de quantifier l'influence du type de gaine (métallique ou synthétique, injectée
ou non) sur la résistance des bielles traversées.

L'interprétation des essais et le travail théorique qui 'accompagne montrent que la diminu-
tion de résistance préconisée par les nouvelles normes est justifiée. Ces travaux ont en outre
montré qu’une partie importante de I'effort tranchant peut étre reprise par les membrures (dal-
le inférieure et dalle de roulement des ponts). Cet effet, souvent négligé, peut compenser la
diminution de résistance due a la présence des cables dans les dmes.

Lausanne, juin 2006 Prof. Dr Aurelio Muttoni
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Zusammenfassung

Die Bemessung von Stahl- und Spannbetontragern sollte zum Ziel haben, einen Sprédbruch
zu vermeiden. Dabei ist besonders der Stegdruckbruch gefahrlich. Um diesen zu beherrschen,
muss daher die effektive Druckfestigkeit des Stegbetons genau bekannt sein.

Sie wird durch den Verzerrungszustand im Steg, der durch die Schubverformungen hervorge-
rufen wird, beeintrachtigt. Bei PrAdsenz von Spanngliedern im Steg kommt es darlUber hinaus
auf Spanngliedhthe zur Spaltrissbildung im Steginnern, was den Stegbeton ebenfalls schwacht.

In der Vergangenheit sind zahlreiche Briicken aus profilierten Tragern entstanden, die in dem
dinnen Steg nur wenig Blgelbewehrung haben, sowie Vorspannglieder, die einen Grossteil
der Stegdicke einnehmen. Beide oben genannten Phdnomene spielen hier eine Rolle. Dies ist
bei Hochleistungsbetonen noch starker der Fall.

Die beiden genannten Phanomene sind nur teilweise verstanden. Ein physikalisches Modell
zur Beschreibung des Schubtragverhaltens sowie ein Bruchkriterium sind unabdingbar zur
Garantierung gleichmassiger Sicherheit bei der Bemessung neuer Tragwerke sowie bei der
Beurteilung bestehender Bauten.

Laborschubversuche an Spannbetontrdgern im Massstab 1:1 haben ein besseres Verstandnis
und die detaillierte Untersuchung beider Phanomene ermdglicht. Fur alle Trager wurde
Stegdruckbruch entlang der Spannglieder erreicht. Zusatzlich wurden Prismenversuche
unternommen, um den Effekt der Spanngliedprasenz isoliert zu untersuchen.

Zum Schubtragverhalten von Stahl- und Spannbetontragern ist ein physikalisches Modell
entwickelt worden, das den Verformungszustand bertcksichtigt. Das Modell beriicksichtigt
die Anderung der Einwirkungen, Spannungen und Dehnungen entlang der Balkenachse.
Die Schubtragwirkung des Druckgurts wird mit Gleichgewichts- und Vertraglichkeitsbe-
trachtungen bericksichtigt. Der Spannungszuwachs in den Vorspanngliedern wird tber eine
Verbundbedingung bestimmit.

Fur den Effekt der Spanngliedprasenz ist ein physikalisches Bruchkriterium entwickelt
worden. Eigene Prismenversuche und die aus der Literatur konnten fur unterschiedliche
Hullrohrtypen und Betonglten mit guter Genauigkeit nachgerechnet werden. Fir den Einfluss
des Verzerrungszustands ist ein Bruchkriterium auf Grundlage der physikalischen Zusammen-
hange entwickelt worden.

Beide Kriterien tragen der Sprodheit bei hdherer Zylinderdruckfestigkeit Rechnung.

Gemeinsam mit dem entwickelten Modell und den Bruchkriterien konnte eine Grosszahl an

Stahl- und Spannbetontragern (eigene und aus der Literatur) mit guter Genauigkeit nachge-
rechnet werden. Dabei wurde die Interaktion zwischen dem Effekt der Spanngliedprasenz und
des Verzerrungszustands fiir ein kombiniertes Bruchkriterium beriicksichtigt. Sein Format ist

mit dem moderner Normen kompatibel.

Stichworter: Stahlbeton, Spannbeton, Schub, Querkraft, Grossversuch, Schubtragfahigkeit,
Steg, Riss, Stegdruckbruch, Vorspannung, Hullrohr, Spannungsfelder, Vertraglichkeit, Ver-
bund, physikalisches Modell, Bruchkriterium.



Summary

The design of reinforced and prestressed concrete girders is usually performed so as to avoid
any non ductile failure mode. Amongst these failure modes, one of the most undesirable occurs
by crushing of concrete in the web. To avoid this brittle type of failure, it is of paramount
importance to know precisely the effective compressive strength of concrete in the web.

It is reduced by cracking (transverse strains), which is due to the shear deformations. In the
presence of post-tensioning cables in the web, cracks may form along the cables inside the
web, which also weakens the concrete of the web.

Numerous bridges have been built in Switzerland by using profiled girders with thin webs
containing only a minimal amount of stirrups but large post-tensioning ducts, which occupy a
considerable part of the web width. Both phenomena mentioned above play a role for these
bridges, especially for more brittle high performance concrete.

The two phenomena are only partly understood. A sound physical model for the shear
behaviour as well as a failure criterion are necessary to achieve a uniform safety level for new
structures and to evaluate the strength of existing structures.

Large-scale laboratory tests on prestressed concrete girders have been conducted in order
to improve understanding and to investigate both phenomena in detail. Web crushing along
the post-tensioning cables was the mode of failure of all girders. In addition, laboratory tests
have been conducted on prismatic specimens to investigate the effect of the presence of a
post-tensioning cable in an isolated manner.

A physical model has been developed for the shear behaviour of reinforced and prestressed
concrete girders. The variation of loading, stresses and strains along the girder axis is taken
into account. The shear capacity of the compression flange is considered on the basis of
equilibrium and compatibility. The load increase in the post-tensioning cables is calculated
with a bond condition.

A physical failure criterion has been developed for the effect of the presence of a post-
tensioning cable. The failure load of the conducted prism tests and a large humber available in
the literature has been estimated with a good precision for various post-tensioning duct types
and concrete cylinder strengths. Based on physical considerations a failure criterion has been
developped that takes into account the effect of transverse strains.

Both effects are more pronounced for a higher cylinder strength.

With the developed physical model and the failure criteria, the failure load of a large number of
reinforced and prestressed concrete girders (laboratory and from the literature) has been esti-
mated with good precision. The interaction of the effects of the presence of a post-tensioning
cable and of transverse strains has been taken into account for the development of a combined
failure criterion. Its format is compatible with the current design codes.

Keywords: Reinforced concrete, prestressed concrete, shear, test, large scale, shear strength,
web, crack, web crushing, prestressing, post-tensioning duct, stress fields, compatibility, bond,
physical model, failure criterion.



Résumé

Le dimensionnement des poutres en béton armé et précontraint est généralement effectué
de maniére a éviter une rupture fragile. Parmi les modes de rupture fragile, I'un des plus
indésirables est celui qui se produit par écrasement des bielles de béton comprimées dans
'ame. Pour maitriser ce phénomene, il importe de connaitre la résistance effective a la
compression du béton de I'ame.

Elle est réduite par la fissuration (déformation transversale) induite par la flexion. Dans une
poutre précontrainte, la présence de cables dans I'ame peut en outre conduire a une fissuration
interne de celle-ci le long des cables, ce qui réduit également la résistance effective.

De nombreux ponts ont été construits en Suisse par des poutres profilées, dont 'ame mince
contient peu d’armature d’étriers et dans lesquelles les cébles de précontrainte occupent une
partie considérable de la largeur. Les deux phénoménes mentionnés ci-dessus peuvent jouer
ici un role considérable, qui est encore plus prononcé dans les bétons a hautes performances.
Ces deux effets sont compris en partie seulement. Un modéle physique pour décrire le
comportement a I'effort tranchant et un critére de rupture sont donc nécessaires pour garantir
une sécurité uniforme des nouvelles structures et pour I'évaluation des structures existantes.

Une série d’essais en laboratoire a I'échelle 1:1 sur des poutres précontraintes a permis de

mieux comprendre et d'investiguer en détail les deux phénomenes. Pour toutes les poutres,

la rupture a eu lieu par écrasement de I'ame le long des céables de précontrainte. Grace a des
essais en laboratoire sur des prismes, I'effet de la présence des cébles de précontrainte a pu
étre examiné de maniére isolée.

Un modéle physique pour décrire le comportement a I'effort tranchant des poutres en béton
armé et précontraint a été développé. Le modéle prend en compte la variation des efforts,
des contraintes et des déformations le long de I'axe de la poutre. La contribution de I'aile
comprimeée est considérée sur la base de I'équilibre et de la compatibilité. Laugmentation de
la force dans les cables de précontrainte est déterminée par une condition d’adhérence.

Un critere de rupture physique a été développé pour tenir compte de la présence des cables
de précontrainte. La charge de rupture des essais sur prismes et d’'un grand nombre d’essais
similaires de la littérature a été estimée avec une bonne précision pour des types de gaine de
précontrainte variables et une résistance a la compression sur cylindre variable. Un critére de

rupture a été développé pour 'effet de la déformation transversale sur la base du comportement
physique.

Les deux critéres tiennent compte de la fragilité liée aux bétons a hautes performances.

En appliquant le modéle et les critéres développés, la charge ultime d’'un grand nombre de
poutres en béton armé et précontraint (du laboratoire et de la littérature) a été estimée avec
une bonne précision. Linteraction des effets de la présence des cables et de la déformation
transversale a été prise en compte pour I'établissement d’un critére de rupture combiné. Son
format est compatible avec des normes actuelles.

Mots-clés :Béton armé, béton précontraint, effort tranchant, essai, grande échelle, résistance
a l'effort tranchant, ame, fissure, écrasement de I'ame, précontrainte, gaine de précontrainte,
champs de contrainte, compatibilité, adhérence, modéle physique, critére de rupture.



Riassunto

Il dimensionamento delle travi in cemento armato e cemento armato precompresso € ge-
neralmente effettuato in modo da evitare una rottura fragile. Tra i possibili modi di rottura
fragile, uno tra i piu pericolosi &€ quello che si produce per schiacciamento in compressione
del calcestruzzo nelle bielle inclinate d’anima. Per controllare questo fenomeno e importante
conoscere la resistenza alla compressione effettiva del calcestruzzo nell’anima. Tale resistenza
e ridotta a causa della fessurazione (stato di deformazione trasversale alla biella) indotta
dalla flessione. In una trave precompressa, inoltre, la presenza di cavi nell’anima puo portare
alla formazione di fessure localizzate lungo i cavi, che riducono ulteriormente la resistenza
effettiva.

Numerosi ponti sono stati costruiti in passato con travi profilate la cui anima sottile & provvista
di una modesta armatura a taglio e nelle quali i cavi di precompressione occupano una parte
considerevole della larghezza dell'anima. Per ponti di questo tipo, i due fenomeni descritti
in precedenza possono giocare un ruolo importante, in particolare nel caso dei piu fragili
calcestruzzi ad alte prestazioni.

La comprensione di questi due fenomeni é ancora parziale. Un modello fisico che descriva il
comportamento a taglio ed un criterio di rottura sono necessari per garantire una sicurezza
adeguata delle nuove strutture e per permettere la valutazione di quelle esistenti.

Una serie di esperienze di laboratorio su travi precompresse in scala 1.1 ha permesso una
migliore comprensione ed un’analisi dettagliata dei due fenomeni. Per tutte le travi testate,
la rottura si é verificata per schiacciamento del calcestruzzo d’anima in corrispondenza dei
cavi di precompressione. Un’ulteriore serie di test su prismi ha inoltre permesso di studiare in
modo indipendente I'effetto della presenza dei cavi di precompressione.

E stato sviluppato un modello fisico per descrivere il comportamento al taglio di travi
in cemento armato e cemento armato precompresso. || modello considera stati di sforzo,
tensione e deformazione variabili lungo I'asse della trave. Il contributo dell'ala compressa é
introdotto grazie a condizioni di equilibrio e di compatibilita. L'aumento della forza nei cavi

di precompressione é considerata tramite una legge di aderenza.

E stato sviluppato un criterio fisico di rottura che considera I'effetto legato alla presenza dei
cavi di precompressione. Il modello permette di stimare con buona precisione il carico ultimo
per i test su prismi e per un gran numero di test similari, reperiti in letteratura. Sono stati
considerati test con diversi tipi di guaina di precompressione e con calcestruzzi di diversa
resistenza alla compressione su cilindro. Sulla base del comportamento fisico, € stato inoltre
sviluppato un criterio di rottura che considera lo stato di deformazione trasversale. | due criteri
possono considerare anche la maggior fragilita associata ai calcestruzzi ad alte prestazioni.

Il modello ed i criteri sviluppati sono stati applicati all’analisi di un gran numero di test su
travi in cemento armato e cemento armato precompresso, svolti in laboratorio o reperiti in
letteratura. Il carico ultimo & stato stimato con buona precisione. Linterazione degli effetti
dovuti alla presenza dei cavi ed allo stato di deformazione trasversale é stata considerata nella
definizione di un criterio di rottura combinato. La formulazione di tale criterio € compatibile
con le vigenti norme di costruzione.

Parole chiave:cemento armato, cemento armato precompresso, sforzo di taglio, test, grande

scala, resistenza allo sforzo di taglio, anima, fessura, compressione dell'anima, precompres-
sione, guaina di precompressione, campi di sforzo, compatibilita, aderenza, modello fisico,

criterio di rottura.

Vi
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Kopfzeiger

! gedriickte Bewehrung; alternativ; Ableitung nach Langsrichtung
" 1 Zoll = 25.4mm; zweifache Ableitung nach Langsrichtung
Ableitung nach der Zeit
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1 Einleitung

1.1 Problemstellung

Schubversagen tritt bei Stahlbeton- und Spannbetontragern durch Versagen des Stegbetons
oder durch Reissen der senkrechten Bewehrung (Bligelbewehrung) ein. Bei der Schubbemes-
sung wird generell die Bugelbewehrung bemessen und der Stegbeton nachgewiesen. Das Ver-
sagen des Stegbetons auf Druck (Stegdruckbruch) ist von spréder Natur und muss daher unbe-
dingt vermieden werden. Zwecks ausreichender Sicherheit muss dessen Festigkeit daher genau
bekannt sein. Diese wird jedoch von den sich einstellenden Verformungen beeinflusst.

b
A//MS\“\\\

(a) Bruch entlang Rissbildung infolge Dehnung der Bewehrung

Vo

|

=

—t[-/—1
7 7

(b) Bruch entlang des Spannglieds

Bild 1.1: Schubtragféahigkeit: Beeinflussung der Festigkeit des Stegbetons von
Stahlbeton- und Spannbetontragern

Bei der Belastung bilden sich im Stegbeton durch die Balkenverformungen Risse, die die
Aktivierung der Bewehrung erst ermoglichen (Bild 1.1 (a)). Allerdings beeintrachtigen sie die
Festigkeit des Stegbetons (Effeft), was schliesslich zum Bruch entlang dieser Risse flihrt,
bei einer Betondruckspannung vég.

In Spannbetontragern kommt ein weiterer Aspekt hinzu (Bild 1.1 (b)). Die Prasenz des
Spannglieds im Steg stellt ein Hindernis fur den Spannungsfluss dar, was zu Spaltrissen im
Steginnern und bei schlanken Stegen zum Bruch fuhren kann (Ejifgkt

Die Interaktion beider Effekte ist nur sehr wenig erforscht. Die aktuelle Schweizer Norm
SIA 262 verwendet einen multiplikativen Ansatz. Dessen Gultigkeit muss Uberprift werden.



1.2

1.3

1.4

1 EINLEITUNG

Das Schubtragverhalten ist eines der am meisten erforschten Gebiete des Stahl- und Spannbe-
tonbaus. Trotzdem bedurfen wichtige Aspekte noch der Klarung. Die zur Verfiigung stehenden
Modelle mit Berticksichtigung der Verformungen sind fiir Scheibenversuche von beschranktem
Massstab entwickelt worden. Das Verhalten von Tragern realer Ausmasse weicht davon wahr-
scheinlich ab. Das Schubtragverhalten der Gurte und der Spannungszuwachs im Spannglied
unter Belastung sind noch nicht ausreichend erforscht.

Bestehende Bruchkriterien fir die Abschwéachung durch den Verzerrungszustand im Steg
(Schubrisshbildung) sind an solchen Scheibenversuchen kalibriert worden. Fir den Einfluss der
Spanngliedprasenz existieren lediglich empirische Ansatze.

Die vereinfachenden oder empirischen Ansétze der einschldagigen Normen reichen zur sicheren
Bemessung generell aus. Zur Konzeption leistungsfahigerer konstruktiver Losungen und zur
Beurteilung bestehender Bauwerke braucht es aber ein genaues Verstandnis der physikalischen
Zusammenhénge. Die Einfuhrung von hochfesten Betonen verlangt es, die etablierten Modelle
auf ihre Glltigkeit hin zu Uberprifen, um ein gleichbleibendes Sicherheitsniveau garantieren
zu kbnnen.

Zielsetzung

Das Ziel dieser Arbeit ist es, zum Verstandnis bezuglich der Schubtragféahigkeit von Stahl- und
Spannbetontrédgern mit Bligelbewehrung beizutragen, und eine theoretische Lésung zu diesem
Problem zu erbringen. Es soll ein einheitliches, physikalisches Bruchkriterium fir den Steg-
beton entwickelt werden, unter Beriicksichtigung der wichtigsten Phdnomene und deren Inter-
aktion. Zur genauen Kenntnis des Spannungs- und Veformungszustands werden physikalische
Modelle fur das Schubtragverhalten von Stahl- und Spannbetontréagern entwickelt. Versuche
an Prismen und Grossversuche an Spannbetontragern im Massstab 1:1 dienen der Absicherung
der entwickelten Modelle und des Bruchkriteriums.

Abgrenzung

In dieser Arbeit werden keine Massstabseffekte beriicksichtigt. Allerdings wird versucht, die
entwickelten Modelle und Bruchkriterien mdglichst mit Grossversuchen (eigene und aus der
Literatur) abzusichern.

Fur die theoretische Betrachtung werden nur Balken mit ausreichender Bigelbewehrung her-
angezogen. Ausreichend heisst, dass eine Lokalisierung der Stegverformungen in einem Kkriti-
schen Riss vermieden werden kann.

Ansatz

Fur die Modellbildung werden generell Spannungsfelder nach dem unteren Grenzwertsatz der
Plastizitatstheorie verwendet. Rissuferverzahnung wird stets als ausreichend betrachtet. Die
Vertraglichkeit von Spannungen und Dehnungen wird daher unter der Annahme frei rotie-
render, verschmierter Risse berlcksichtigt. Es werden nichtlineare Materialgesetze verwendet.
Die Mitwirkung des Betons auf Zug wird generell als versteifende Wirkung und im Fall der
Spanngliedprasenz als effektive Zugfestigkeit behandelt.



2 Materialverhalten

2.1 Einleitung

In diesem Kapitel wird das Verhalten der Werkstoffe Beton und Stahl, deren Zusammenwir-
ken sowie das Aufbringen einer Vorspannung phanomenologisch beschrieben und dann quan-
tifiziert. Die gefundenen Beziehungen dienen als Grundlage fur die weiteren Kapitel dieser
Arbeit.

2.2 Beton

Beton unter Zug

Beton kann nur geringe Zugspannungen aufnehmen. Die Zugfestigkeit wachst weniger als li-
near mit der Zylinderdruckfestigkeit an. Sie kann angegeben werden mit:

fq=0.2..0.3- f%/3 (2.1)

Wird ein Betonkérper gezogen, dann verhalt er sich bis nahe an das Erreichen der Zugfestig-
keit elastisch (Bild 2.1 (a)), was durch den Elastizitatsm&gudeschrieben werden kann. Dies
konnten Cedolin, Dei Poli und lori 1981 und 1983 experimentell nachweisen [19, 20]. Danach
kommt es zur verstarkten Rissbildung in einer kleinen Zone der L&ngé vergleichsweise
geringerer Festigkeit (Lokalisierung). Hier nehmen die Verformungen bei abnehmenden Span-
nungen stark zu (Entfestigung), ausgedriickt durch den Entfestigungseggdwihrend der
restliche Teil elastisch entlastet, was Hillerborg und Reinhardt gezeigt haben [68, 131]. Die
Verlangerung des gesamten Stabes fir das Entfestigungsregime in Abhangigkeit von der Zug-
spannung. ergibt nach Bild 2.1 (b), wenn fiir die elastische Entlastung der MBguerwen-

det wird:
11 ¢ 11
Wo=ls for (= 4= )+ 00 | = — s [ = +=— 2.2
=t ta (E g ) toe [t (g e 22)

oder

W Oc ls by (fa—0c | fo
SC—?—EC (l £>+€ < Eee +EC> (2.3)

Insgesamt wird sich der Betonkdrper verlangern, wenn die Bruchzone im Vergleich zur Ge-
samtlange gross ist, oder sogar verkurzen, wenn der Kérper sehr lang ist. In diesem Fall kommt
es zum sogenannten 'Snap-Back’, der versuchsmechanisch schwierig zu kontrollieren ist. Die
Langenanderung ist null, wenn die Gesamtlahg&ich der kritischen Langé., wird. Diese
betragt:
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lor = Ls- <1+E°> (2.4)
ECS

Generell wurde die experimentelle Untersuchung der Entfestigung erst durch Einfiihrung sehr

steifer Versuchsmaschinen mdéglich, da sich auch die Maschine bei abnehmender Last elastisch

verkirzt, was als eine Vergrésserung der Gesamtlange verstanden werden kann.

Infolge behinderter Schwinddehnungen kann die Zugfestigkeit gering ausfallen und zudem

stark schwanken.

—.
—.

ls 1 ls
0 F=mem 7-1

(b) Gesamtverlangerung w, des Stabes fiir verschiedene Verhéltnisse ¢s/¢

0

Bild 2.1: Spannungs-Dehnungs- und Verlangerungs-Beziehung fur einen Betonzugstab
nach Muttoni [115]

Die gespeicherte elastische Energie pro Querschnittsflicheneinheit entspricht der Flache unter
dem ansteigenden Teil der Beziehung- w.. Die dissipierte Energie pro Querschnittsflachen-
einheit, d.h. die Flache unter dem ansteigenden und absteigenden Ast der Bezighimg

far ¢s/¢ = 1, wird alsGg bezeichnet und kann berechnet werden zu:

1 1 1
Ge = =.f2.4.. + 2.
FTo fs (EC Ecs) (2:5)

Die Langels und die Bruchenergi&g werden durch die Gesteinskdrnung beeinflusst, da diese

die Lange des kirzesten Risses bestimmt. Damit besteht ein Massstabseffekt, da bei grossen
Ingenieurstrukturen das Grosstkorn der Gesteinskoriypg nicht proportional gesteigert

wird.

Im "Fiktiven Rissmodell” ("Fictitious Crack Model”) von Hillerborg wird die Entfestigung
(Rissoffnung) in einem Abschnitt von verschwindender L&nge konzentriert [68]. Auf der Lan-
ge ¢ kommt es dann zur elastischen Entlastung. Bruch tritt ein, wenn die Risséffnung den
Maximalwertwmax erreicht, welcher betragt:

4
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Ce (2.6)
fet

Die mittlere Dehnung und der durchschnittliche EntfestigungsmBgl betragen dann (bei
Einsetzen von Gl. (2.6):

Wmax= 2"

W Oc  Wmax Oc
=— == l1--= 2.7
=R T < fct> 2.7)
GC GF
G
Ecsmzz.iz (2.9
- 15

Fur einen Beton mit der Zylinderdruckfestigkeit, = 35 MPa, fi; = 3.2 MPa und
Ec. =31000MPa sowie einem Grosstkorn der Gesteinskornubgax=16mm st
Gr ~ 100J/n? oder N/m. Wenn der WerGr bekannt ist, kann mit Gl. (2.5) der Entfe-

stigungsmoduE.s bestimmt werden. In bewehrtem Beton bilden sich mehrere Rissen aus.
Dann entspricht die Langedem mittleren Rissabstand.

Beton unter einaxialem Druck

Im Gegensatz zu Zug vertragt Beton Druckspannungen gut. Die Festfgkaid generell an

Zylindern bestimmt (Bild 2.2), die bei einer Grésse Wid = 320/200mm eine Schlankheit
von 2 aufweisen. Die Zylinderfestigkeit kann v@® bis 200MPa reichen.

d

03

_~— 0Op

& v lEC _~— 0y 83:A€/£

2

& Eb

Bild 2.2: Einaxiale Druckbelastung eines Zylinders; Spannung sowie Langs- und
Querdehnung

Bei Druckbelastung von Zylindern ist die Beziehung zwischen Langssparayumgd Langs-

dehnunges bis 80% der Festigkeit anndhernd linear. Ein Elastizitatsmodul wird daher haufig
als Sekantenmodul fiir diesen Bereich definiert:

EC:

04— Op 1
=—-05MP =——-f 2.10
68 O a Op=-3T (2.10)
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Die hier als Beispiel angegebenen Wagteay, sind betragsmassig generell deutlich kleiner als
die Druckfestigkeit, da die Probekorper zur Bestimmung der Festigkeit meist dieselben sind
wie die fur den Elastizitdtsmodul. Der Elastizitatsmodul kann ndherungsweise in Abhangigkeit
von der Betonfestigkeit definiert werden:

E.=ke- f&3, ke =6000.12000 (2.11)

Der Koeffizient ke richtet sich nach den verwendeten Zuschlégen, aber auch nach der
Belastungsgeschwindigkeit und nach dem Vorhandensein von Schwindrissen (Wasser-
Zementwert). Der Elastizitatsmodul ist daher uneinheitlich.

Gleichzeitig zur Druckdehnung stellt sich in diesem Spannungsbereich eine positive Querdeh-
nung ein, die durch die Querdehn- oder Poissonzahl ausgedrickt werden kann:

g=-v-g, v=0.17.0.20 (2.12)

In einem einaxialen Druckversuch ist der Beton quer zur Druckspannung der Beton auch Zug-
spannungen ausgesetzt, da die Druckspannungstrajektorien durch die steiferen Zuschlagskor-
ner verlaufen und dabei teilweise durch Zugspannungen umgelenkt werden. Fir héhere Span-
nungen ¢0.8- f. > 03 > —f¢) wird dabei nach und nach die Zugfestigkeit tiberschritten. Die

so entstehenden Lamellen parallel zur Belastungsrichtung versagen, wenn sie auf unginstig
liegende Zuschlagskorner treffen. Es kommt zu Steifigkeitsverlusten. Bei Erreichen der Druck-
festigkeit fc kommt es lokal zu einer Spaltrisshbildung in den tUberbelasteten Bereichen und
zum Instabilwerden der Lamellen. Die Verformungen lokalisieren sich, und der Entfestigungs-
bereich beginnt. Der Lokalisierungsbereich erstreckt sich in etwa tiber das doppelte des Durch-
messsers bzw. der Dicke bei Prismen. Dies wies Sigrist experimentell nach [149]. Dieser Wert
ergibt sich, anders als bei der Zugbelastung, nicht aus der Gesteinskérnung, sondern aus dem
Bruchmechanismus und dem inneren Reibungswinkel, der flr Betondetw&7° betragt

(Bild 4.6). Damit ergibt sich eine Abhangigkeit von der Bauteildicke, so dass Massstabseffekte
bei proportionaler Gréssenanderung gering ausfallen, verglichen mit der Zugbelastung.

Die Querdehnungen nehmen im Bruchbereich Uberproportional zu, und es kommt zu einer Vo-
lumenzunahme. Bei Erreichen der Zylinderdruckfestigkeit betragt die Druckstauchung in etwa
&9 = —2%o.

Nach dem Ansatz von Wang, Shah und Naaman kann das Druckspannungs-Dehnungs-
Diagramm flr verschiedene Betondruckfestigkeiten allein durch die Druckfestigkeit beschrie-
ben werden [169]. Hier wird allerdings der Ansatz von Thorenfeldt, Tomaszewicz und Jensen
benutzt, der fur den Verfestigungs- und Entfestigungsbereich jeweils die gleiche Beziehung
verwendet [159]. Sie lautet in der urspriinglichen Form:

n-(&/€)

= —f.. 2.13
9 =Tl T (ea/20)K (2.13)
n—08+-S E,—3320 1¥21+6000 = —°. (2.14)
17 Ec n_1
f
g3/60<1:k=1, 83/80>1:k:0.67+6—cz (2.15)

Ferndndez Ruiz und Muttoni [54] haben gezeigt, dass diese Beziehung unter Verwendung leicht
veranderter Koeffizienten und k sowie Vereinheitlichung vok in folgende Form gebracht
werden kann:

6
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03 = LEC (2.16)
&
1+(2)

fC fc fc n- k
Nn=08+_-2, k=067+—, &=——"- — 2.17
22 R S (e17)

Die Bruchspannung- f; wird fir die Dehnunge erreicht:

g & _ T nk (2.18)

(n-k—1)nk CE. nk—1

Damit kann schliesslich die Spannungs-Dehnungs-Beziehung auch mittels der Defausyg
gedrickt werden:

&-Ec¢
1 £ n-k
1+ nk—1" <?0>

Das Bild 2.3 zeigt die Berechnung nach Gl. (2.19) fir verschiedene Betongiten. Der Elastizi-
tatsmodul wurde nach Gl. (2.11) nki¢ = 8000bestimmit.

(2.19)

03 =

-120 | -
f =30..120 [MP4] |

/S

Bild 2.3: Einaxiale Druckbelastung eines Zylinders bei unterschiedlicher
Zylinderdruckfestigkeit nach Thorenfeldt et al. [159], angepasst hach [54]

Es zeigt sich, dass bei Erhdhung der Festigkeit der entfestigende Bereich immer spréder wird.
Insbesondere bleibt die dissipierte Energie, die der Flache unter der Kurve entspricht (abzig-
lich der elastischen Antwort des Bereiches ohne Entfestigung, dér-b&i d verschwindet),

in etwa gleich. Einschrankend muss bemerkt werden, dass bei Versuchen mit Zylindern unter-
schiedlicher Betongite in derselben Versuchsmaschine das Verhaltnis Steifigkeit Maschine -
Zylinderprobe abnimmt, was das sprode Verhalten zu einem Teil erklaren kann.

Bei Zunahme der Lange des Probekdrpers nimmt das Verhéaltnis Bruchzonenlange / Gesamtlan-
gels/¢ ab, und das Verhalten wird wie bei Zugbelastung sproder (Bild 2.4 (a)). Nach Erreichen
der Festigkeitf; beschreibt der Beton im Entfestigungsbereich der Ldgge2d den abstei-
genden Ast der Spannungs-Dehnungs-Beziehung nach Gl. (2.19) (Bild 2.4 (b)).

Im restlichen Bereich findet eine elastische Entlastung statt (Bild 2.4 (c)). Zur Beschreibung
soll dafiir der Elastizitdtsmodul nach Gl. (2.11) verwendet werden. Im Bereich der Bruchzone
sind die Querdehnungen entsprechend der Entfestigung deutlich grésser.



2 MATERIALVERHALTEN

d
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(a) Schlanker Probekdrper (b) In der Bruchzone ¢ (c) Ausserhalb von £

Bild 2.4: Einaxiale Druckbelastung eines schlanken Zylinders

Bild 2.5 (a) zeigt furf. = 35MPa die Druckspannung und die Uber die Gesamtlange gemittelte
Druckdehnungen fiir verschiedene Probekdrperlangen:

JAYS

l £
£3=— =&3/," ZS + €30 45 (1— S> (2.20)

14 l
Der Elastizitatsmodul wurde hierflr ebenfalls nach Gl. (2.11) bestimmt. Bild 2.5 (b) zeigt die
gleiche Beziehung fir unterschiedliche Betonfestigkeiten und ein Verhéljffis= 1/4. Die
Bereiche mit positiver mittlerer Dehnungsénderung stellen wieder das Snap-Back-Phanomen
dar und sind schwierig zu erzielen.

S
>
T T

-0,/ f_[-]

(a) Variation der Lange ¢

0.10=0 - f =30MPa
(0=01 60MPa —7 1
0.10=025 -] I 100MPa —] gg
1.10=05 -] _ '
0 10=1 —] B 1 06
fo=35MPa J - 0.10=0251 04
. 1 0.2
~~~~~~ N L | . L 1 L 0
-6 -8 -10 O -2 -4 -6 -8 -10

4

£,= A | £ [%o]

£,= A | £ [%o]

(b) Variation der Betongiite

Bild 2.5: Mittleres Spannungs-Dehnungs-Diagramm fuir den Zylinder unter einaxialem

Druck
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Querdehnung bei einaxialem Druck

Die Querdehnunges, & sind bei Betonzylindern unter einachsiger Druckbelastung gleich
(Bild 2.6). Sie kdnnen durch die Querdehn- oder Poissonzahlsgedriickt werden. Die vo-
lumetrische Dehnungy, die Ubrigens eine Invarianz des Verzerrungstensors ist, kann dann
berechnet werden. Man erhalt:

§1=&&=—-V- & (2.21)

& =€&+&+& (2.22)

=& =(1-2-v)g (2.23)
1

=& = (2— ;) -& (2.24)

Bild 2.6: Querdehnung und Volumendehnung bei einachsiger Druckbelastung

Ein konstantes Volumen ergibt sich demnachvii 0.5. Im elastischen Bereich ist die Quer-
dehnzahlv = vg; = 0.17..0.20 etwa konstant (Bild 2.7). Fir gréssere Spannungen steigt sie
rasch an, bis bei Spannungen nahe der Zylinderdruckfestigkeit das Ausgangsvolumen erreicht
wird. Danach steigt die Poissonzahl weiter, wahrend der Beton entfestigt. Physikalisch ent-
spricht die Querdehnzahl dann der Aufspaltung des Betons in viele Lamellen.

V = Vg = 0.17..0.20, o3> —0.6..0.8- f;
v =0.5, & =&
v > 0.5, &3 < &

€308 €0

Bild 2.7: Poissonzahl bei einachsiger Druckbelastung

Pantazopoulou und Mills entwickelten 1995 eine nichtlineare Beziehiungg [123], wahrend
Fernandez Ruiz und Muttoni abschnittsweise eine Gerade vorschlugen [54]. Die Bilder 2.8 und
2.9 zeigen jeweils die Ansétze und den Vergleich mit Zylinderversuchen (Quelle der Versuche:
Imran und Pantazopoulou [74] fir Pantazopoulou und Mills, und von Fernandez Ruiz und
Muttoni selbst durchgefiihrte Versuche [54]). Die Zylinder waren bei [74] aus Betonbltcken
gebohrt worden. Die Querdehnung wurde dort anhand der Umfangszunahme bestimmt, wéh-
rend sie bei [54] sowohl Uber Risstffnungsmessungen als auch tUber die Umfangszunahme
ermittelt wurde.

Beide Modelle zeigen gute Ubereinstimmung mit den Versuchen. Der Ansatz von Pantazo-
poulou und Mills ergibt praktisch eine bilineare Beziehung. Diese wird durch den Ansatz von
Ferndndez Ruiz und Muttoni deutlich einfacher und mit weniger Parametern beschrieben. Aus-
serdem kommt den von ihnen verwendeten Parametern ausnahmslos eine physikalische Bedeu-
tung zu.
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f
€3el = —Vel- &1y, E1r= Eict (2.25)
C
€3> €3¢l -
V=V =0.20 (2.26)
&3 < &3¢l -
b &0s

V=\ 1-2-vg): - ——-

el + ( el) 2 &
. ( 53—53,el )C (2 27)

€308 €3¢l '

Bild 2.8: Poissonzahl nach Pantazopoulou und Mills [123] und Vergleich mit
Zylinderversuchen (h/d = 0.115/0.054m); es wird & statt £39g verwendet; £3 ¢ ist

geschatzt
4 T
f.n =30 MPa
s g €;05 = -0.8 %o
3 = €308 gz();-l.? %o
V=V =020 (2.28)
&3 < &308: >
Vp — V
= P el (g €308) + Vel (2.29)
€ —&308

O 83 [%O] '6

Bild 2.9: Poissonzahl nach Fernandez Ruiz und Muttoni und Vergleich mit
Zylinderversuchen (h/d = 0.32/0.16m) [54]

Beton unter Druck-Zug-Belastung

Da unter Druckbeanspruchung lokale Querzugspannungen entstehen, wird die Zugfestigkeit in
einem Betonkorper mit LAngsdruck- und Querzugbelastung geringer ausfallen als bei reinem
Zug. Kupfer fihrte 1973 Versuche an Betonscheiben mit ebener, biaxialer Belastung mit unter-
schiedlichen Kombinationen und Spannungsvorzeichen dhrehQ(20m, £ =0.20m, by, =

0.05m, fc =20..50MPa; Bild 2.10) [90]. Fur Druck-Zug-Belastung ergab sich, dass die Ele-
mente erst auf Zug versagten, dann aber noch die einaxiale Druckfestigkeit erreicht werden
konnte, da die Elemente nur einen Riss aufwiesen und noch nicht in feine Lamellen aufgespal-
ten waren. Fir hohe Druckbelastungen war die Zugfestigkeit stark abgemindert, vor allem bei
hdherer Betonfestigkeit.

Curbach et al. [33] fuhrten 2002 Versuche an Betonscheiben gleicher Abmessung wie die von
Kupfer [90] durch, jedoch aus hochfesten Betonén= 60..90MPa, Bild 2.10). Es zeigte

sich, dass die Abminderung der Zugfestigkeit bei gleichzeitiger Druckbelastung deutlich gros-
ser war, als dies bei Normalbeton der Fall war. Allerdings war der Versuchsapparat im Gegen-
satz zu dem von Kupfer nicht zweiteilig und damit nicht zwangungsfrei. Generell sind solche
Versuche sehr aufwendig und daher fir vergleichbare Probekérperformen rar.

10
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.=20MPa —=—
. =30 MPa —e—
.=50MPa —»—
.=60MPa —o—
.=/0MPa —o—
.=90MPa —~—

60..90 M P‘a_' Curbach

-1 -0.8 -0.6 -04 -0.2 0
o3/ f,

Bild 2.10: Abminderung der Zugfestigkeit von Beton unter Querdruck fiir verschiedene
Betonfestigkeiten nach [90] und [33]

Beton unter biaxialer Druckbelastung

Bei biaxialer Druckbelastung im ebenen Spannungszustand kann der Bruch bei erhdhter, ef-
fektiver Festigkeitfee > f; erfolgen, wenro, < —1/3- f.. Fur Beton normaler Gte ist eine
Steigerung der Festigkeit uB®% maoglich; fir Beton hoher Gite kann es sogar zu einer Festig-
keitsminderung kommen. Dies ergaben Versuche von Kupfer [90], van Mier [161] und Nimura
[120].

Beton unter triaxialem Druck

Durch Aufbringung einer Querdruckspannung kann die Entfestigung von Beton stark redu-
Ziert werden. So sind grossere Druckdehnungen ohne Instabilwerden mdglich, bei noch starker
wachsender Druckfestigkeit. Die erreichbare, effektive Festigkeikann mit guter Genau-

igkeit als Funktion der grossten Hauptspannunglargestellt werden. Folgende Beziehung
wurde von Richart et al. gefunden [133]:

fee=fc—4-01, 01=02<0 (2.30)

Querdruck kann auch durch Behinderung der Verformungen mobilisiert werden. Dies wird
etwa bei Stiitzen durch die Umschniirungsbewehrung erreicht, die aus der Quer- und Langsbe-
wehrung besteht. Hier sind besonders Spiralen sehr effektiv. Zur Aktivierung des Querdrucks
ist aber zunachst eine Querdehnung des Betons notwendig. Bei Balken spielt dies fir die
Druckzone eine Rolle. Im Steg ist aber generell keine Bewehrung senkrecht zur Stegebene
vorhanden, so dass dort keine Erhéhung der Druckfestigkeit zu erwarten ist.

Eine andere Form der Querdehnungsbehinderung tritt durch Reibung auf (Bild 2.11 (a)). Wer-
den bei Zylinderversuchen Stahlplatten zur Lasteinleitung verwendet, so wird die Querdehnung
in diesem Bereich durch Reibung und Steifigkeit der Platten behindert. Ist die Schlankheit des
Probekorpers gering, kann eine erhdhte Festigkeit beobachtet werden gegentiber Versuchen mit
Lasteinleitung durch Stahlbirsten. In einem Balken sind die Verhéltnisse am Ansatzpunkt des
Stegs an den Flanschen mit dieser Situation vergleichbar (Bild 2.11 (b)). Eventuell ist hier eine
hohere Festigkeit vorhanden als auf halber Steghdhe.
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N,

fe=fc—4-01

. /
i

(a) Einleitungsplatte (a) Stegwurzel

Bild 2.11: Erh6hung der Druckfestigkeit durch triaxiale Dehnungsbehinderung

Stabilitdtsversagen

Dilger und Sherif untersuchten 2003 das Stabilitatsversagen von Briickenstegen [39]. Bei Hohl-
kastenbriicken mit geneigten Stegen, konstanter Plattenbreite des Untergurts und variabler
Querschnittshohe ergibt sich ein gewolbter Steg. Die Wolbung fuhrt zu einer planméassigen
Ausmitte der Druckstreben, die sie in einer Handrechnung an den Flanschen als gelenkig gela-
gert annahmen. Das Nachrechnen der Beispielbriicke ergab dann, dass Umlenkkréfte der Quer-
und Langsbewehrung, die sich der Bewegung aus der Ebene entgegenstemmen, das Stabilitats-
versagen verhindern konnten. Kriecheffekte waren bertcksichtigt worden. Auf die zentrierende
Wirkung der unter Zug stehenden Bligel hatte schon Leonhardt hingewiesen [94].
Schlankheitseffekte treten demnach in verbiigelten Balkenstegen nicht auf.

2.3 Stahl

Betonstahl

Auf Zug belastete Stébe aus Betonstahl besitzen zunacht ein ausgepragt linear elastisches Ver-
halten (Bild 2.12). Wahrend dieser Phase kommt es zu reversiblen Verformungen im Stahl-
kristallgitter. Der Elastizitatsmoduts beruht auf der Atomgitterstruktur und der wirkenden
Anziehungskréafte. Er ist damit fur alle Stahl- und Eisenarten gleich:

Es =205000MPa, v =0.3 (2.31)

Gl. (2.31) gibt auch die Querdehnzabhl fir diesen Bereich an. Die Variation des gemessenen Ela-
stizitdtsmoduls bei Bewehrgungsstaben beruht meist auf ungenauen Querschnittswerten und
auf der idealisierten Berlcksichtigung der Rippen.

Bei Erreichen der Fliessgrenzg(Bild 2.12, Kurve (i)) kommt es an Storstellen zu irreversiblen
Versetzungen im Kristallgitter. Da das Verhalten ohne Verfestigung erfolgt (ideal plastisch), ge-
schieht dies lokal in Form sogenannter Ludersbander, wahrend der Rest des Stabes ohne zusaz-
liche Verformungen bleibt. Der Fliessvorgang ist abgeschlossen, wenn sich die Lidersbander
Uber die gesamte Stabléange erstrecken. Erst dann kommt es wieder zu einer Spannungszunah-
me, bei etwa konstantem Volumewn £ vy, = 0.5). Infolge Querkontraktion nimmt daher die
effektive Querschnittsflach®s ¢+ ab. Die effektive Spannungs e+ nimmt daher schneller zu

als die nominellegs. Bis zum Erreichen der Zugfestigkeig nimmt die effektive Spannung
schneller zu, als der effektive Querschnitt abnimmt; danach kehrt sich das Verhaltnis um. Es

12
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75 f 800 ——————————————
—————— t :
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(a) Schematische Darstellung (b) Versuchsergebnisse

Bild 2.12: Spannungs-Dehnungs-Diagramm von Bewehrungsstahl: (i) naturharter Stahl;
(ii) kaltverformter, tordierter Stahl; (iii) abgerollter Stahl

kommt zur Entfestigung und zu einer starken Einschniirung (starke Querschnittsabnahme) ei-
ner kleinen Bruchzone, und schliesslich zum Trennbruch.

Fur Bewehrungsstébe finden naturharte Stéhle mit ausgepragtem Fliessplateau (Bild 2.12, Kur-
ve (i)) oder kaltverformte Stahle mit kontinuierlichem Ubergang in den Verfestigungsbereich
Verwendung (Bild 2.12, Kurve (ii)). Letztere werden durch Tordieren (Tor-Stahl; veraltet) oder
Ziehen durch immer kleiner werdende Offnungen (iber den Fliessbereich hinaus vorverformt.
Der Stahl entlastet elastisch mit dem Mody) so dass plastische Dehnungen verbleiben. Flr

die kaltverformten Stahle wird die Fliessgrenze als Proportionalitatsgrenze defiggertSie

ergibt sich, wenn man in einem Spannungs-Dehnungs-Diagramm eine Gerade mit SEigung
einzeichnet, die die Dehnungsachse®2o schneidet, und dann den Schnittpunkt dieser Ge-
raden mit der Kurve des Bewehrungsstahls bestimmt. Die Zugfestigkeit kaltverformter Stabe
erscheint grésser als die naturharter Stahle, da sie auf den residuellen Querschnitt nach Vorver-
formung bezogen wird.

Stébe geringen Durchmessers aus naturhartem Stahl werden oft aufgerollt gelagert. Das Ab-
rollen fihrt neben der teilweisen Beschadigung der Staboberflache auch zu plastischen Ver-
formungen, so dass sich bei diesem Typ das Fliessplateau abschwécht oder ganz verschwindet
Bild 2.12 (b), Kurve (iii)). Bugel werden haufig so hergestellt oder bewusst kaltverformt und
besitzen daher meist kein Fliessplateau.

Die charakteristischen Werte der Fliessgrenze und der Zugfestigkeit liegt bei heute verwende-
ten Stahlen bei etwa:

s~500MPa, f/fs=1.05.1.20 (2.32)

Die Fliessdehnung betrégt damit bei naturharten Stédgler 500/205~ 2.5%.. Die Bruch-
dehnungeg, betragt etwd 0..15% fur naturharte Stahle urksso fur kaltverformte Stahle. Dank

der Verfestigung ist Stahl ein sehr duktiler Werkstoff. Die Verfestigung muss aber ausreichend
sein, um Storstellen mit reduziertem Querschiittq entlang der Stabachse kompensieren zu
konnen. Damit das Fliessplateau erreicht werden kann, muss gelten:

ft>As

— 2.33
fs o As,red ( )

Das Verhaltnisf;/ fs, auch Duktilitatsreserve genannt, ist bei kaltverformten Stéhlen generell
kleiner als bei naturharten Stahlen. Da aber die Bruchdehnung meist deutlich kleiner ist, ergibt
sich fur kaltverformte Stahle normalerweise ein steiferes Verfestigungsverhalten.
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Da sich die grossen Verformungen, die zum Erreichen der Zugfestigkeit nétig sind, in
Stahlbetonbalken meist nicht einstellen, wird nur mit der Fliessgrenze bemessen.

Stahl reagiert auf Druck ungefahr gleich wie auf Zug, solange Stabilitatsversagen der schlan-
ken Bewehrungsstabe verhindert wird, etwa durch Umschnirungsbewehrung. Interessanter-
weise fuhrt hier die Volumenkonstanz im Verfestigungsbereich zu einer Zunahme des effekti-
ven Querschnitts, so dass die nominellen Spannungsngar grésser werden als die effekti-
venosett. Der Verfestigungsbereich wird aber kaum erreicht, da der umgebende Beton diese
grossen Verformungen nicht zerstérungsfrei ertragen kann.

Fur den Werkstoff Stahlbeton erweist es sich als giinstig, dass Beton und moderne Bewehrungs-
stahle unter Druck bei etwa der gleichen Dehnung ihre Festigkeit (Fliessgrenze) erreichen:

80 ~ _2%0, SSy% _25%0

Dies bedeutet, das hochfeste Materialien wie nicht vorgespannter Spannstahl oder Karbonfa-
serwerkstoffe als schlaffe Druckbewehrung flr gewdhnliche Betongtiten ungeeignet sind.
Bewehrungsstabe wurden friher glatt eingesetzt. Zur Verbesserung des Verbunds wurden ge-
rippte Stabe eingefihrt.

Spannstahl

2.4

Spannstahl ist stark kaltverformter Stahl. Die Kaltverformung findet meist durch Kaltziehen
durch immer enger werdende Locher statt. Dieses Verfahren ist vor allem bei geringen Stab-
durchmessern effizient.

Die Proportionalitatsgrenze betragt etwa das Dreifache derjenigen des Betonstahls. Sie wird
hier mit einer bleibenden Verformung voril % definiert fp0.1).

Die zum Erreichen dieser Spannung notigen Verformungen kann der Beton nicht zerstérungs-
frei ertragen. Daher wird Spannstahl verbundfrei vorgespannt und dann der Verbund mit dem
Beton hergestellt. Damit dieser Vorgang moglichst reibungsfrei geschieht, sind Spannstahlsta-
be meistens glatt; Ausnahmen gibt es bei der Spannbettvorspannung.

Spannstahlstdbe werden heute generell zu siebendrahtigen Litzen zusammengefasst. Dadurch
sind die Stabe um die Langsachse verwunden. Litzen reagieren daher weicher auf eine Langs-
kraft. Der scheinbare Elastizitdtsmodul, das Verhaltnis zwischen Proportionalitatsgrenze und
Zugfestigkeit und die Bruchdehnung betragen:

Ep=195000MPa  fp/fp01=1.15 &pu=50%o0 (2.34)

Verbund und Risshildung

Der Bewehrungsverbund ist ein lokales Lasteinleitungsproblem, das von der Beschaffenheit der
Bewehrung, ihrer Oberflache und des umgebenden Betons abhangt. Es wurden bis in die flinfzi-
ger Jahre vornehmlich glatte Rundeisen verwendet, deren Haftverbund von einem Reibverbund
mit konstanter, geringer Schubspannung abgel6st wird (Bild 2.13). Wegen der geringen Ver-
bundqualitat wurde die Verankerung durch Haken, Stabkopfverbreiterungen oder Aufbiegun-
gen vorgenommen. Gleichzeitig hatten die verwendeten Stéhle damals geringe Fliessgrenzen
und eine grosse Duktilitdtsreserve, weswegen Verbundprobleme héaufig bis in den plastischen
Bereich untersucht wurden.
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(a) Kurzer Ausziehkorper (b) Verhalten und Bruchmechanismen
- 3 O
(c) Bruch durch "Pull-out’

Bild 2.13: Versuchskorper und mittlere Verbundspannungty, als Funktion des Schlupfs
d am lastfreien Ende, dargestellt fir glatte Stabe durch Kurve (i)) und gerippte Stabe
durch die Kurven (ii) (ungenigende Betondeckung) und (iii); Brucharten

Erste Verbundversuche zielten auf die Bestimmung der Haftfestigkeit, was vor allem mittels
Durchdriick- ("push-in”, Coignet und De Tedesco 1894, Morsch 1906, [23, 113]) und Aus-
ziehversuchen ("pull-out”, [113]) geschah (Bild 2.14 (a,b)).

by by 2-Sm
¢t ¢ t t
-« — QS
—»—::E:::__::h 4—;::__523:: A::::::E::E:z:g:::——»
Tb :;_ E T T
(a) Durchdriickkorper (b) Ausziehkorper (c) Zugelement

Bild 2.14: Versuchskorper zur Bestimmung von Verbundverhalten

Morsch erkannte, dass bei langen Ausziehkorpern der grosstmoégliche Verbundwiderstand
erreicht wird, wenn der Stab auf einem Teil der Verbundlange schon zu gleiten begonnen hatte,
so dass die mittlere Verbundspannung geringer sein musste als die Haftspagndiegbei

kurzen Ausziehkdrpern naherungsweise Uber die Verbundiégngreeicht wurde.

Bei Durchdriickkdrpern beobachtete er, dass die Plastifizierung und damit einhergehende
Querschnittszunahme zu einer Verbesserung des Verbunds fiihrt. Dies untersuchten Fernandez
Ruiz et al. [56, 57]. Morsch berichtete auch, dass eine spiralférmige Bewehrung um den
Bewehrungsstab die Verbundfestigkeit erhoht.
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1903 stellte Considére fest, dass in prismatischen Stahlbetonzuggliedern ("Zugelement”,
Bild 2.14 (c)) die Dehnungen geringer sind als bei Verwendung der blossen Bewehrung, auch
nach Rissbhildung [31]. Er stellte fest, dass der zwischen den Rissen auf Zug beanspruchte
Beton eine Versteifung des Zuggliedes zu Folge hatte, die auch bei hohen Lastniveaus nicht
verloren ging und sogar konstant blieb. Dies wurde spater als "Tension Stiffening” bekannt.
Dass bei Dehnungen, die Uber die Rissdehnung weit hinausgehen, der Beton gleichbleibend
viel Zug ubertragen sollte, stiess damals auf so viel Widerstand, dass er sich gezwungen sah,
erneut Versuche zu unternehmen, diesmal Biegeversuche mit Plastifizierung der Bewehrung
[32], mit dem gleichen Ergebnis.

Die Einfihrung gerippter Bewehrungsstabe hatte die Verbesserung der Verankerung und die
Verringerung der Rissoffnungen zum Ziel. Dies veranderte den Verbundmechanismus ent-
scheidend, er wurde sehr viel fester, aber auch sproder, da bei geringer Betondeakuaing
geringer Querbewehrung Langsrisse die Betonoberflache erreichen und den Beton zerstdren
(Bild 2.13 (b); auch "Splitting” genannt). Bei korrekter Bewehrungsanordnung kann dieser
Mechanismus vermieden werden, und folgende Mechanismen (nach Cairns [16] und Andrea-
sen [4]) werden unter Erreichen deutlich héherer mittlerer Verbundspannungessgebend

(Bild 2.13 (c)):

a) Scherversagen des Betons in der Rippenfuge,

b) Aufweitung des Betons durch Rissbildung erméglicht das Abgleiten des Stabes entlang
flacher Rippen,

c) Scherversagen des Betons vor steilen Rippen erzeugt flachere "Betonrippen”; Versagen
dann wie bei b).

Alle drei Mechanismen werden als Bruch durch 'Pull-out’ bezeichnet.

Fir die Blgel wurden erst deutlich spater gerippte Stédbe verwendet, da diese in den Gurten
geschlossen sind und sich wie Aufbiegungen verankern, was haufig ausreichend war.

Als Materialgesetz wird meist die mittlere Verbundspannuggvon Ausziehkdrpern mit
kurzer Verbundlangé, bestimmt, da sie in etwa der maximalen Verbundspannung entspricht.
Das Verhéltnis vorr, zur Relativverschiebung (Schlugd)zwischen gerippter Bewehrung und
umgebenden Beton lautet nach dem Model Code CEB-FIP 90 fur den aufsteigenden Ast [30]:

5 0.21

Die Zahlenwerte stellen eine eher vorsichtige Abschatzung dar. Bei grosseren Verbundlangen
variiert die Verbundspannung stark tber die Lange.

Rehm hat 1958 die Differentialgleichung fiir den verschieblichen Verbund fir ein lineares
Verbund-Schlupf-Gesetz gel6st [127, 128]. Das Gesetz wurde an kurzen Ausziehkdrpern kali-
briert. Zur Bestimmung der Differentialgleichung wird ein infinitesimales Stahlbetonelement
betrachtet und das Gleichgewicht am Bewehrungsstab sowie am rechten Elementrand bestimmt
(Bild 2.15):

@ n dos _ 4

rb-Q-n-dx:dos-T@W_rb-a

(2.36)
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dac.1;p+dcrs:o 2.37)
dx dx
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(a) Gleichgewicht (b) Kinematik

Bild 2.15: Differentielles Element des verschieblichen Verbunds fir das Zugelement

Die Anderung der Relativverschiebung (Schlupf) zwischen Bewehrung und Beton ist gleich
der Dehnungsdifferenz:

dd =dx- (&— &) < (;i =&—& (2.38)
Einmaliges Ableiten von Gl. (2.38) und Benutzung linear elastischer Materialgesetze sowie
Substitution mit den Gln. (2.36, 2.37) fiihrt zur Differentialgleichung, die fir den Schlupf geldst
werden kann, wenn die Beziehung d) bekannt ist:

d’6  4-1,(0) < o )
— = 1+-——-n 2.39
dx D-Es - 1-p ( )
Os Oc Es
&E=—, &=—, h=—=— 2.40
s=g &7 E E. (2.40)

Die Funktionsweise des Mechanismus im Beton konnte erst 1971 von Goto nachgewiesen
werden (Bild 2.16 (a)) [61]. In einem Zugelement bilden sich zwischen den durch Langszug
erzeugten Primarrissen geneigte Risse, die von den Rippen des Bewehrungsstabes ausgehen.
Am Rand von Primérrissen erreichen die Schragrisse eben diese, so dass dort der Verbund
sehr gering oder gar null ist. Die entstehenden Druckdiagonalen werden durch einen Zugring
ins Gleichgewicht gebracht (Bild 2.16 (b)). Dies erkannte Tepfers 1973 [158]. Querbewehrung
kann ebenfalls diese Funktion erfllen.

)

N
A
e
;7

/(f

V2

. (@) Rissbildung nach Goto [GIj (b) Zugring nach Tepfers [158]

Bild 2.16: Verbundtragwirkung

Shima et al. stellten 1987 fest [146], dass der Verbund nicht nur vom Schlupf, sondern auch von
der Stahldehnung abh&angt und insbesondere bei Fliessen der Bewehrung sprunghaft abnimmit.
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Das 1995 und 1998 von Marti, Alvarez, Kaufmann und Sigrist entwickelte Zuggurtmodell

("Tension Chord Model” oder TCM) verwendete daher einen abgetreppten Verlauf fur die
Verbund-Stahldehnungs-Beziehung, mit einem Abfall der Verbundspannung auf die Halfte,
sobald die Stahldehnung die Fliessdehnung erreicht (Bild 2.17 (a)) [149, 2, 107]. Die verwen-
deten Werte waren:

Tor = 0.6- f¥/3, T, =0.3- 23 (2.41)

Das Modell soll im folgenden vorgestellt werden, da es die versteifende Wirkung der Zugzone
durch einfache Materialgesetze wirklichkeitsnah beschreiben kann. Fiir den Stahl kann ein bi-
lineares Materialverhalten angenommen werden, flr den Beton unter Zug ein lineares Gesetz
(Bild 2.17 (b,c)).

Die Losung der Differentialgleichung fur verschieblichen Verbund war mit diesem Verlauf ana-
Iytisch méglich. Fir einen Zuggurt kann damit die Lange, auf der die Betonspannung bis zur
Zugfestigkeit ansteigt, analog zu Gl. (2.36) bestimmt werden & — fe, AX = fp):

T
‘b S1 S2
t t t g
Tph1 /
T + — - E:E: :::__: :E: = :g__: = —
. 2 T
O(esr = &)
(a) Verbund
Os
. ~ fi
s E. .
1 h () M Esy
A Es (ii) ] Es minl
1 >
£y
% — DXy i AXp pl
(b) Stahl (e) Dehnungen
4 4
Tol " 7= B Th2 - = D
Oct g ' @ 1 @ 1
_____ Ost
f
fot S 05
A E. Osminl
1 Ect fet - 5% Oc
> > X
(c) Beton (f) Spannungen
Bild 2.17: Zuggurtmodell 'Tension Chord Model’ nach [149, 2, 107]
fa-@ 1-p
O — =R 2.42
b= e P (2.42)
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Fur den Rissabstarsl in einem Zugelement und den mittleren Rissabstand ergibt sich damit
(Bild 2.17 (d)):

e (2.43)
So kann Uber den Bewehrungsgehalt der mittlere Rissabstand und damit die Riss6ffnung kon-
trolliert werden. Tatséchlich spielt aber auch die Position der Querbewehrung eine Rolle, da
sie die Zugzone abschwacht, besonders bei Zuggurten in Balken. Darauf wies Fernandez Ruiz
2005 hin [54]. Die hier hergeleiteten Beziehungen sind fur hohe Bewehrungggra®s0 %,
wie sie in der Zugzone von profilierten Stahlbetonbalken auftreten kénnen, beschrankt giltig,
da die Gruppenwirkung von mehreren Bewehrungsstaben (Uberlagerung der Zugringe) nicht
beriicksichtigt wird. Das Modell liefert dafiir zu kleine Rissabstande.
Aufgrund der abschnittsweise konstanten Verbundspannung und der linear elastischen Mate-
rialgesetze ergibt sich bei einem Zuggurtelement eine abschnittsweise lineare Verteilung der
Spannungen und der Dehnungen im Beton und im Stahl (Bild 2.17 (e,f)). Die versteifende
Mitwirkung des Betons auf Zug kann als das Verhaltnis der Flachen (i) und (ii) ausgedriickt
werden, was dem Verhéltnis mittlerer Dehnung zu Rissdehnungs; entspricht. Im elasti-
schen Bereich erhalt man:

o1 Sm/2-TD _ Sm-To

- = 2.44
2 Es-&-m/4 EsOD (249

A&se| = Esr — Esm=

Bei Fliessen der Bewehrung nimmt die versteifende Wirkung rapide zu. Daher reissen Zug-
gurte bei deutlich kleineren mittleren Dehnungen als nackte Bewehrungsstahle. Je grésser die
Duktilitatsreservefy / fs, desto langer wird der plastische Bereitky p, so dass die verstei-

fende Wirkung bei grossen plastischen Dehnungen verhaltnismassig (Flache (i) zu (ii)) wieder
kleiner und der Zuggurt duktiler wird.

Beginnt die Bewehrung zu fliessen und ist die Spanrapg- fs bekannt, dann kann tber das
Gleichgewicht am Stab die Landex, ) bestimmt werden:

Os—fs _ Sm
My =D < = 2.45
b, pl 41, =2 (2.45)
Die kleinste Stahlspannura min zwischen den Rissen wird:
4 s
Osmin = fs— To1- g <7m — AXb,pl) (2.46)

Die versteifende Wirkung bei plastifizierender Bewehrung lasst sich unter Anwendung der
Materialgesetze berechnen zu:

A&s p| = Esr — Esm= Esr — i DXp pl - (Esr+ Esy) + <ﬁ —AXb,pI> - (Esy+ Es,min)] (2.47)
Sm 2

Das Zuggurtmodell oder Tension Chord Model ist ein konsistenter Ansatz zur Beschreibung
der versteifenden Mitwirkung des Betons auf Zug. Versagen durch Splitting wird allerdings
ausgeschlossen, so dass der Bewehrungsgehalt nicht zu gross sein dgof {eBix4). Ab-
schliessend soll bemerkt werden, dass die Verbundspannung demnach neben Material- und
geometrischen Parametern vor allem vom Schlupf und von der Stahldehnung abh&ngt, wegen
Randeffekten aber auch von der Position entlang des Stabes. Dies hatte auch Moérsch schon
erkannt [113].
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Bei Modellbetrachtungen werden die Risse im Stahlbeton haufig als "verschmiert” betrach-
tet. Bezlglich Verbund bedeutet dies, dass die Risséffnungen als Langsdehnung auf den Beton
verteilt werden. Dann gilt aber aus kinematischen Grirgen & (perfekter Verbund). Das
Verhalten in der Verbundfuge muss dann entweder dem Beton zugeschlagen werden [162] oder
der Bewehrung [52].

2.5 Vorspannung

Bei der Vorspannung wird zwischen der Vorspannung mit sofortigem Verbund und der Vor-
spannung mit nachtraglichem Verbund unterschieden.

Vorspannen mit nachtraglichem Verbund hat gegentiber der Vorspannung mit sofortigem Ver-
bund den Vorteil, dass auf massive Ankerblocke verzichtet werden kann, da der Beton des
Tragwerks schon erhértet ist, so dass das Tragwerk gegen sich selbst gespannt werden kann.
Dies macht erst die Vorspannung in-situ moglich.

So kann auch die Durchlaufwirkung bei Mehrfeldbalken erzielt werden. Zum Spannungsauf-
bau ohne Zerstdérung des Betons missen die Spannglieder aber vom Beton getrennt bleiben.
Sie werden daher in Hillrohren geflhrt, die bei der internen Vorspannung innerhalb des Be-
tonquerschnitts verlaufen.

Die Hullrohre werden spater mit Injektionsmortel zur Herstellung des Verbunds oder mit Wachs
oder Fett zwecks Korrosionsschutz verfullt. Fir den letzteren Fall spricht man von der Vorspan-
nung ohne Verbund.

Vorspannung mit Verbund

Die Spannkraft, die der Spannglieddehnuggntspricht, wird an den Enden eingeleitet. Der
Kraftzuwachs wird durch Verbund an jeder Stelle entlang des Kabels ermdglicht. Wenn per-
fekter Verbund angenommen wird (verschmierte Risse), so gilt folgende Vertraglichkeitsbezie-
hung fur die Dehnung des Betons entlang der Spannbewehrung:

&c(S) = &p(s) — Agp (2.48)

Die Variablesist die Ordinate entlang der kurvenférmigen Achse des Spannglieds.

Vorspannung ohne Verbund

Die Spannkraft und der Kraftzuwachs wird an den Enden eingeleitet, und die Dehnung in der
Spannbewehrung ist konstant tber die Balkenlange. Die Vertraglichkeitsbeziehung kann nur
integral entlang der Spannbewehrung formuliert werden:

/é g(s)ds= (gp—Agp) - £y (2.49)

Bei ¢, handelt es sich um die abgerollte Spanngliedlange.

Verbundwirkung bei Spannstahlbewehrung

Spannstahlbewehrung ist meist glatt, so dass zum Aufbau der grossen Spannungen bei der
Vorspannung mit nachtraglichem Verbund spezielle Ankervorrichtungen an den Spannglieden-
den angebracht werden. Entlang des Spannglieds wird die Verbundfestigkeit durch das System
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2.6

2 MATERIALVERHALTEN

Spannstahl-Injektionsmortel-Hullrohr-Umgebungsbeton bestimmt. Da das Hullrohr einen Zu-
gringeffekt entwickeln kann (zumindest bei Stahlhillrohren), spielt die Mortelfestigkeit még-

licherweise eine geringe Rolle. Die Verbundspannung wird auf dem idealisierten Verbund-
umfangr- @ g des Spanngliedbiindels aktiviert, der bei Litzenspanngliedern nach [106] die
kleinste konvexe Hille um die Gesamtheit der Litzen darstellt:

. [ A
Litzen: 1-@pjg = 6- (7‘[—3+ Vv12- n—3> . 7'77_?“ (2.50)

Bei Ap handelt es sich um den Stahlquerschnitt des Spanngledsdie Anzahl der Litzen

pro Spannglied. Bei Spanngliedern aus Einzeldrahten dirften diese dagegen enger zusammen-
liegen, da sie nicht um die Ladngsachse verwunden sind. Dies wurde auch bei den eigenen
Versuchen festgestellt [65]). FUr Spannglieder aus Einzeldrahten wird der wirksame Verbund-
umfang wohl besser durch eine von Trost et al. vorgeschlagene Beziehung beschrieben, die den
Umfang eines Ersatzstabes mit gleichem Querschnitt darstellt [160]:

Drahte:mm-@pjg = /4-T-Ap (2.51)

Die Verwendung von Litzen gegenuber Einzeldréhten in den Spanngliedern erhoht die
mittlere Verbundfestigkeit, da erstere verwunden sind. Die Untersuchungen von Trost et al.
[160] zeigen dies und dartber hinaus, dass die Verbundfestigkeit bei zentrisch im Hullrohr
liegenden Spanngliedern hoher ist als bei am Hillrohr anliegenden. Fir gréssere Spannglieder
(Fp = 2.5 MN) nimmt die Verbundfestigkeit von Litzenspanngliedern ab.

Zur Berechnung der Einleitungslangg, fur die Vorspannungop, kann vereinfachend

Thp = Tppr = KONst. angenommen werden, wolmg; die mittlere Verbundfestigkeit ist. Die
Einleitungslange berechnet sich dann mittels Gleichgewicht entlang der Spannbewehrung mit
dem Durchmesser g}. Dieser entspricht beim Einzeldraht dem tatsachlichen Durchmesser.

Op
b =

Bpid (2.52)

Bei Vorspannung mit sofortigem Verbund betragt sie je nach Durchmesser, Beton und Vor-
spannung00— 1000mm, und ist damit zu lang fir direkten Kraftaufbau. Beim Auflager muss
daher immer auch schlaffe Langsbewehrung vorhanden sein, da es sonst zum Verankerungs-
bruch kommt. Allerdings wird die Einleitungslange durch Querpressung reduziert.

Zusammenfassung und Folgerungen

Das Materialverhalten von Stahl und Beton kann quantifiziert werden. Fir deren Interaktion
durch Verbund sowie die Anwendung der Vorspannung gelingt dies ebenfalls.

Beton besitzt zu einem gewissen Masse sprodes Verhalten, das mit der Betongite zunimmt.
Damit lasst sich die weniger als lineare Abhangigkeit der Verbundfestigkeit von der Zylinder-
druckfestigkeit erklaren.

Die Druckfestigkeit des Betons wird vom Spannungs- und Dehnungszustand beeinflusst.

Schlankheitseffekte treten in verbligelten Balkenstegen nicht auf, da die unter Zug stehende
Bewehrung stabilisierend wirkt.
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3 Untersuchung des
Querkraftwiderstands

3.1 Einleitung

Bei der Bemessung von Stahl- und Spannbetontradgern muss der Querkraftwiderstand bekannt
sein, um insbesondere den sproden Stegdruckbruch durch Versagen des Stegbetons vermei-
den zu kénnen. Dieses Thema wurde in der Vergangenheit intensiv experimentell untersucht,
was im folgenden dargestellt wird; siehe dazu auch die Berichte zum Stand der Forschung
[27, 28, 3, 71, 5]).

In letzter Zeit konzentriert sich die experimentelle Forschung auf die effektive Druckfestigkeit
des Stegbetons, und auf die Phanomene, die diese beeinflussen. Diese werden im Anschluss
behandelt, wobei auch der Vergleich mit empirisch ermittelten Bruchkriterien und Normvor-
schriften einbezogen wird.

3.2 Versuche an Stahl- und Spannbetontragern

Generell werden nur Balken mit Biigelbewehrung behandelt. Bei der Beschreibung von Versu-
chen werden die Bezeichnungen aus Bild 3.1 verwendet.
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Bild 3.1: Typischer Aufbau von Versuchen an Balken mit Schubbewehrung

Dabei gilt:
2
Tt
Asw
= 0 3.2
Pw= (3.2)

Bei f; handelt es sich um die Zylinderdruckfestigkeit und fgum die Wurfeldruckfestigkeit
des Stegbetons. Der Wink&lbeschreibt sowohl die Neigung der Risse als auch der sich nach



3 UNTERSUCHUNG DES QUERKRAFTWIDERSTANDS

Modellvorstellung entwickelnden Druckstreben. Bei den im folgenden beschriebenen Versu-
chen war die etwaig vorhandene Vorspannung generell mit Verbund erfolgt. Bei Vorspannung
ohne Verbund wird dies explizit erwahnt.

Mdrsch untersuchte zu Beginn des 20. Jahrhunderts das Schubtragverhalten von einfachen
Balken unter verteilter Last mit T-Querschnitt mit und ohne Schubbewehrung [113]. Die
gesamte Bewehrung bestand aus glatten Rundeisen. Beim verbuigelten Balken ergab sich eine
deutlich héhere Bruchlast und Verankerungsbruch. In der mit schragen Bugeln versehenen
Balkenhalfte konnte Mdrsch Betonabplatzungen entlang dieser Blgel feststellen.

Er kam zu dem Schluss, dass allein geneigte Schubbewehrung die schiefen Hauptzug-
spannungen nach Rissbildung aufzunehmen vermdgen, wéahrend entgegengesetzt geneigte
Betondruckstreben die Hauptdruckspannungen aufnehmen mussten. Die Neigung der
Druckstreben berechnete er @u= 45°.

Es sei angemerkt, dass damals aufgrund der verwendeten glatten Rundeisen die Verbundspan-
nungen entlang der Langsbewehrung gering waren, was die Schubtragfahigkeit einschrankte
(¢/h = 5.36/0.37). Die Bugel waren entweder geschlossen oder besassen Haken, was fur die
Verankerung ausreichend war.

Robinson unternahm 1961 Versuche an stark profilierten, einfachen Balken mit ausmittiger
Einzellast [135]. Blugel und L&ngsbewehrung waren glatt. Er erzielte Stegdruckbriiche
(Versagen des Stegbetons auf Druck).

b =5cm

Bild 3.2: Anderung des Schubdruckbruchs bei Variation der Stegdicke
(byw = 150.50mm); Versuche ET2, ET3 und ET4 nach Leonhardt und Walther [94]
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3 UNTERSUCHUNG DES QUERKRAFTWIDERSTANDS

Zu Beginn der sechziger Jahre unternahmen Leonhardt und Walther eine ausgedehnte Reihe
an Schubversuchen ('Stuttgarter Schubversuche’, [94, 95, 96, 97]). Ziel war es, die damals
sehr konservativen deutschen Vorschriften hinsichtlich Bigelbemessung zu Uberprifen. Diese
verlangten gemass den Arbeiten von Mérsch die Abdeckung der schiefen Hauptzugspannun-
gen, die an der neutralen Faser im (ungerissenen) Gebrauchszustand auftreten. Der Einfluss
der Neigung der Bigel auf die Bruchlast sollte ebenfalls untersucht werden.

In einer Versuchsserie wurde die Stegbreite variieg=@1.050m, d=0.300m,

by = 0.050.0.300m, ¢ ~ 0.010m, f,. = 25..29MPa p, = 0.2..1.0 %) [94]. Bei gros-

ser Stegdicke stellte sich ein Stegdruckbruch mit Lokalisierung in einem Schréagriss ein,
kombiniert mit Versagen der Biegedruckzone, wahrend bei abnehmender Stegdicke die Bruch-
zone grosser wurde und sich durch Betonabplatzungen im Steg charakterisierte (Bild 3.2).

Bei zwei profilierten Balken mit sehr starker Schubbewehruag 2.500m, d = 0.825m,

by =0.200m, ¢=0.010m, f..=27.30MPa p,=2.8%) trat der Stegdruckbruch bei
geneigten Blgeln fir eine deutlich héhere Bruchlast ein [94, 95]. Etwa auf halber Steghthe
platzte der Beton ab und legte die Stegbewehrung frei. Die Autoren wiesen darauf hin,
dass die schlanken Stege nicht ausknicken konnten, da sie von der unter Zug stehenden
Bigelbewehrung gehalten wurden.

Die Bugeldehnungen waren beim Balken mit geneigten Blgeln deutlich grésser. Es ergaben
sich steile Schragrisse im Steg vBn= 45°.

In  einer weiteren Serie untersuchten Leonhardt und Walther den Ein-
fluss des Bulgelbewehrungsgrades, der Betondruckfestigkeit und der Pra-
senz von Langsbewehrung im Steg bei T-Balken mit kraftigen Stegen
(a=1125.1.250m, d=0.375m, b,=0.160m, c¢=0.010m, f,=19.34MPg
pw=0.3..1.3%) (Bild 3.3) [96]. Stegdruckbruch trat fir hohe Bligelbewehrungsgehalte
durch Abplatzungen des Stegbetons auf gesamter Hohe entlang der Bligel ein. Bei mittlerem
Bigelbewehrungsgehalt trat der Stegdruckbruch am Zug- und Druckgurt ein, durch Versagen
entlang geneigter Risse mit geringen Abplatzungen. Bei geringem Bligelbewehrungsgehalt
trat der Stegdruckbruch entlang des Druckgurts auf und lokalisierte sich auf wenige Risse.

Die Schubrisse wurden bei héherem Schubbewehrungsgrad steiler. Bei Fliessen der BU-
gelbewehrung kam es zur Bildung flacherer Neurisse im Steg. Bei Balken mit erhohter
Betondruckfestigkeit konnte kein Stegdruckbruch mehr erzielt werden. Das Einlegen einer
Langsbewehrung im Steg hatte zu einer geringeren Bruchlast gefuhrt.

W

Bild 3.3: Rissbhild und Stegdruckbruch fur den Balken TA15 nach Leonhardt und
Walther [96]
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3 UNTERSUCHUNG DES QUERKRAFTWIDERSTANDS

Bild 3.3 zeigt das Rissbild des Balkens TA15 mjt = 0.6 % nach Bruch. Da es sich um T-
Balken handelte, entwickelten sich die Schragrisse im Steg generell aus Biegerissen am Zug-
gurt und waren daher gekrimmter Form. Unter der Einzellast waren sie praktisch senkrecht.
Am Zuggurt selbst kam es zur Sammelrissbildung, da der Bewehrungsgehalt am Zuggurt deut-
lich héher war als im Steg (Konzentration der Langsbewehrung). Die Schragrisse schmiegten
sich flach an den Druckgurt an.

In der Schweiz war die Normsituation anders als in Deutschland. Die Normi&Aus dem

Jahr 1968 erlaubte das Anbringen einer lediglich konstruktiven Schubbewehrung, wenn die
Hauptzugspannungen einen gewissen Wert nicht Uberschritten [150].

Dies hatte in der Praxis zur Folge, dass Spannbetontréager meist mit wenig Schubbewehrung
und sehr schlanken Stegen, dafiir aber mit grossen Vorspanngraden konstruiert wurden. Erst
mit der Richtlinie SIAL62/34 wurde die Bemessung nach Plastizitéatstheorie (Kapitel 4) Mitte

der siebziger Jahre bindend [151].

Zu Beginn der siebziger Jahre unternahmen Caflisch, Thirlimann, Krauss, Bachmann et al. in
ZUrich Schubversuche an teilweise vorgespannten I-Stahlbetontragern [13, 14, 15, 88].

In der A-Serie wurde die Betonfestigkeit, die Stegdicke, die Vorspannbewehrung sowie
deren Neigung variiert a= 1.500.2.300m, d=0.516m, b, =0.100m, c=0.010m,

fec =34.47MPa, Opsup= —3.4..—127MPa, p, =0.2.0.9%, @p/by =0..~ 0.45) [13].

Hier wird die Vorspannung als mittlere Druckspannung,pim Druckflansch definiert, auch

wenn das Spannglied im Zuggurt lag. Der Weg /8, driickt aus, wieviel der Stegdicke vom
Durchmesser des Spannglieds eingenommen wird. Bis auf einen Balken versagten alle auf
Biegung, was auch beabsichtigt war.

In der B-Serie sollte bei gleicher Querschnittsgeometrie das Schubtragverhalten bei Bruch
untersucht werdena(= 1.000.1.500m, d=0.516m, b, =0.080.0.140m, c¢=0.010m,

fec = 28..42MPa, 0p sup= —6.4.. —120MPa py = 0.3..0.8 %, @p /by = 0.. = 0.45) [14]. Es

wurden vertikale Dehnungen bis 20%. gemessen (Messbadi80mm). Ein geneigtes Spann-

glied vermochte im selben Balken die Biigeldehnungly@im Vergleich zur gegenuberlie-
genden Schubspannweite mit geradem Spannglied zu reduzieren. Gleichzeitig fihrte es zu ei-
ner Steigerung der Schubtragféahigkeit, wobei der Einfluss des Spannungszuwachs nicht quan-
tifizierbar war.

In Abwesenheit von Bligeln kam es zum "Stabilitdtsversagen” des Stegs (Bild 344, (b);
100mm). Die Autoren wiesen darauf hin, dass das Spannglied den Steg erheblich geschwécht
hatte (@ /by ~ 0.45) und schon beim Spannvorgang Langsrisse entlang des Spannglieds im
Steg entstanden waren. Bild 3.4 (a) zeigt das Rissbild der letzten Laststufe vor dem Bruch. Die
Flansche scheinen nach Stegversagen Schub Ubertragen zu haben.

‘
et

(a) Laststufe 20 (b) Bruch

Bild 3.4: Balken By: Schwéchung des Stegs durch Langsrisse entlang des geneigten
Spannglieds und "Stabilitatsversagen” nach Caflisch und Tharlimann [14]

26
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Die Autoren stellten fest, dass der Steg nur aufgrund von Schwéachungen (kreuzende Beweh-
rung, Hullrohre) auf halber Hohe brechen kénnte. An den Flanschréandern brache er bei Flies-
sen der Schubbewehrung, was dem Steg grosse Schiebungen aufzwange. Die an den Flanschen
eingespannten Druckstreben wirden dann dort brechen.

Die Autoren stellten auch Verankerungsbriiche fest, bei denen sich die (aufgrund der Vorspan-
nung) sehr flachen Druckstreben nicht mehr am horizontalen Spannglied abstiitzen konnten
(Bild 3.5).

e

Bild 3.5: Balken Bg: Verankerungsbruch entlang des Spannglieds nach Caflisch und
Thurlimann [14]

In der C-Serie wurde fir I-Balken der Druckgurt und der Blgelabstand sowie -durchmesser
variiert, bei gruppenweise konstantem Schubbewehrungsgrad und einer deutlich erhéh-
ten Betoniberdeckunga& 1.000.1.500m, d =0.500m, b, =0.100m, c¢=0.030m,

fec = 44..52MPa, 0psup= —7.0.. — 11.7MPa p, = 0.3..0.5%, @p /by, = 0) [15].

Die Stegrisse waren bei geringerem Bligelabstamt gleichem Bligelbewehrungsgrad dich-

ter. Bei allen Versuchen traten mittlere bis hohe Vertikaldehnungen auf. Der Stegdruckbruch
trat bei mittleren Vertikaldehnungen durch Abscheren des Druckflanschs ein. Unter hohen
Vertikaldehnungen erfolgte er durch Versagen des Betons entlang der Schragrisse auf halber
Stegh6he und Abscheren des Druckflansches. Im Vergleich zur B-Serie ndt=nh@Omm
Betonuberdeckung kam es zu weniger Abplatzungen.

1971 untersuchte Regan eine Vielzahl an Einfeldbalken unterschiedlicher Form mit einer
Einzellast [125]. In den Schubversuchen wurden glatte naturharte Stabe als Bligel verwendet.
In der R-Reihe mit Rechteckbalkea £ 0.609.1.283m, d = 0.254..0.272m, b,, = 0.152m,
c=0.015.0.020m, f,.=16..60MPa p, =0.1..0.8%) stellten sich Schubbriche durch
Lokalisierung der Stegverformungen in wenigen Rissen und Bruch der Biegedruckzone ein.
Regan beobachtete, dass dort eine Rotationséffnung der Risse mit Zentrum im Druckgurt
stattfand. Er stellte bei Balken mit geringer Bligelbewehrung Schubtibertragung durch Ris-
suferverzahnung fest.

Die Bruchlast nahm mit der Betondruckfestigkeit weniger als linear zu.

In der T-Serie wurden Balken mit T-Querschnitt und einer Einzellast gete-
stet @=0.609.1.372m, d=0.254.0.272m, b, =0.152m, c¢=0.015.0.025m,
fee=17..67MPa, p, =0.1..0.9%). Regan berichtete, dass sich bei hdéheren Laststufen
neue Risse gebildet hatten, die flacher waren als die bestehenden. Der Risswinkel war flacher
als bei den Rechteckbalken, die die gleiche Stegbewehaspphatten. Die Bruchlast nahm
auch hier weniger als linear mit der Betondruckfestigkeit zu.
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Die W-Serie bestand aus |-Balken mit sehr hohem Schubbewehrungsgekalt915m,
d=0.267m, b, =0.064m, c=0.010m, f.=13.46MPa p, =2.1..3.2%). Hier wurden
gerippte, naturharte Bligel verwendet. Bei allen Versuchen mit vertikalen Bligeln stellte sich
der Stegdruckbruch auf halber Steghthe durch Betonabplatzungen ein, ohne Bligelfliessen.
Im Vergleich zu der T-Serie ergaben sich deutlich mehr Schubrisse und gleichméassigere
Rissoffnungen. Es ergab sich wieder ein nichtlinearer Zusammenhang zwischen der Beton-
druckfestigkeit und der Schubbruchlast.

In der P-Serie wurden T-Balken mit geraden Spanngliedern im Untergurt und teilweise im
Obergurt vorgespanna & 2.000..3.000m, d = 0.272.0.295m, b, = 0.150m, f;c = 50MPa,
Opsup=0..—10.4MPa p, =0..0.2%, @p/by = 0). Die Erhéhung der Vorspannung fihrte

zu flacheren Rissneigungen und geringeren Blugeldehnungen. Bei sehr geringem Querbeweh-
rungsgehalt konnte dadurch die Schubbruchlast erhéht werden.

1971 testeten Bennett und Balasooriya mit geraden Spanngliedern nachtraglich vorge-
spannte I-Balken mit extrem dinnen Stegem—=(0.254.1.016m, d=0.225.0.422m,

bw =0.025.0.032m, c¢=0.010.0.013m, f;=30.45MPa  Opsyp=0..—41.8MPa

pw = 1.6..4.9%, Jp /by, = 0) [9]. Die glatte, starke Bugelbewehrung bestand aus einschenke-
ligen Staben. Sie waren mit der Gurtbewehrung verschweisst.

Fast alle Balken versagten auf Stegdruckbruch durch Betonabplatzungen in halber Steghthe
(kein Bugelfliessen). Bei gewissen Balken hatten die Bugeldehnungen kurz vor Erreichen
der Bruchlast abgenommen. Diese Abnahme war umso grosser, je grésser der Schubbeweh-
rungsgrad war. Bennett und Balasooriya schlossen daraus, dass ein Teil der Schubkraft durch
Flanschbiegung abgetragen wurde. Das Bild 3.6 zeigt einen ihrer Balken bei Bruch. Der
Untergurt war so stark vorgespannt, dass keinerlei Biegerisse sichtbar sind. Mit wachsender
Vorspannung erhéhte sich die Bruchlast.

Bild 3.6: Bruchbild eines vorgespannten Tragers mit Flanschbiegung nach Bennett und
Balasooriya [9]

1973 untersuchten Krauss, Heimgartner und Bachmann bei profilierten |-Balken den
Einfluss geneigter Spanngliedea=£ 1.000.1.500m, d = 0.497..0.502m, b,, = 0.140m,
c=0.010m, fcc=47.54MPa 0psyp=—7.9..—159MPa p, =0.2%, @p/by =0..0.32)

[88]. Die Versuche sollten zeigen, welcher Teil des Balkenschubs durch den vertikalen Anteil
V, der Spanngliedkraft aufgenommen werden kann. Theoretisch muss dieser Wert zwischen
dem der Vorspannkraft und der Fliessgrenze liegen:
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3 UNTERSUCHUNG DES QUERKRAFTWIDERSTANDS

Dabei ist3 der Winkel zwischen dem Spannglied und der Langsachse. Bei ausreichender
schlaffer Langsbewehrung zur Momentenabdeckung wurde in den Versuchen der obere
Grenzwert der Gl. (3.3) erreicht. Bei Erhéhung des Langsbewehrungsgehalts ergaben sich
kleinere Bligeldehnungen, was auf die Versteifung des Zuggurts zuriickgefuhrt wurde.

1973 untersuchten Leonhardt et al. das Schubtragverhalten von grossen T- und I-
Spannbetontragerna & 3.250m, d =0.825.0.895m, b, =0.080.0.300m, c¢=0.020m,

fee =30..60MPa, 0psyp= —1.1..—11.0MPa py =0.1..2.3%, Jp/by, = 0..0.47). Sie woll-

ten unter anderem den Einfluss einer LaAngsvorspannung auf die Rissneigung und damit auf die
Bugeldehnungen untersuchen.

Bei einer geraden Langsvorspannung fuihrte eine Erhohung des Vorspanngrades zu einer Erho-
hung der Bruchlast, zu einem verkuirzten Biegerissbereich, zu flacheren Rissnei@Ogtatt (

37°) und zu geringeren Bugeldehnungen. Bild 3.7 (a) zeigt die Bewehrung und Bild 3.7 (b)
das Rissbild zweier Balken fir jeweils mehr 83% der Bruchlast.

Balken TG 2 P=100Mp
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(a) Bewehrung von Balken TG1 und TG2
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(b) Rissbild von Balken TG1 und TG2

Bild 3.7: Rissumlenkung und Langsrissbildung entlang des Spannglieds bei Versuchen
von Leonhardt et al. [99]

Es werden folgende Phanomene sichtbar:

» Am Spannglied findet eine starke Umlenkung der Rissrichtung statt.

 Entlang des Spannglieds kommt es zur verstérkten Rissbildusngo@= 0.47).

29



3 UNTERSUCHUNG DES QUERKRAFTWIDERSTANDS

Fir einen Balken mit sehr dinnem Steg und sehr starker Bugelbewelsyrg §0mm,

pPw = 2.3%, foc = 50MPa) ergab sich ein Stegdruckbruch durch Betonabplatzungen, bei sehr
geringem Rissabstand (Bild 3.8). Entlang der Langsbewehrung des Stegs war es zur Langs-
risshildung gekommen. Der Querschott in Feldmitte hatte das Rissbild in Feldmitte vergleich-
massigt.

Bild 3.8: Bruchbild des vorgespannten Tragers IP4 nach Leonhardt et al. [99]

1976 untersuchte Lyngberg vorgespannte I-Balken mit im Vergleich zu Bennett und
Balasooriya [9] starkeren Stegen und deutlich geringerer Vorspannung und Bigelbe-
wehrung &= 1500m, d=0.540m, b, =0.120m, c=0.020m, f..=26..34MPa
Opsup=0..—9.0MPa p, =0.5..0.7%, @p/b,=0) [100]. Die Fliesskraft des Zuggurts
war in allen Versuchen dieselbe, verandert wurde der Anteil der Vorspannbewehrung. Die
Bruchlast hing hier nicht wesentlich vom Vorspanngrad ab. Fliessen der Bligel wurde generell
erreicht. Bei fast allen Balken trat Stegdruckbruch durch Betonabplatzungen auf halber
Steghothe ein. Der Bruch wurde mit grésseren Vorspanngraden spréder.

Ruhnau fiuhrte 1976 Bruchversuche an ausgebauten, zwanzig Jahre alten Spannbeton-
tragern mit glatten Bugeln und parabolischen, stark geneigten Spanngliedern durch
(a=3.000.5.000m, d=0.935m, by=0.140m, f,c=54MPa 0Opsup=—8.9MPa
pw=0.3%, Jp /by~ 0.20) [138]. Die Vorspannverluste betrugen etw#3. Die Langsbe-
wehrung war gering. Es waren Langsrisse entlang der Spannglieder im Steg zu sehen. Die
Blgeldehnungen waren nur in Lastnahe bedeutend (Biegedruckbruch).

Ruhnau und Kupfer verwendeten 1978 geneigte oder senkrechte Spannglieder mit nach-
traglichem Verbund als Zusatz zur senkrechten, konventionellen Schubbewehrung fir
einen Spannbetonbalkera £ 3.100m, d=0.780m, b, =0.080.0.120m, f,.~ 35MPa

pw = 0.4..0.7 %+ 0.3%, Jp /by = 0.17..0.25) [139]. Die Betonuberdeckung der Biigelspann-
glieder betruge 55mm.

Die Rissneigung war gerin@2°). Der Stegdruckbruch trat durch Abplatzungen entlang der
geneigten Bigelspannglieder eing@, = 0.25; Bild 3.9). Wo es zu keinen Abplatzungen
gekommen war, sind in Bild 3.9 Risse parallel zu den Bigelspanngliedern zu sehen. Dies
schien auf Verbundrisse ('Splitting”) hinzudeuten.

In Kopenhagen wurden 1980 von Bach, Nielsen und Braestrup umfangreiche Tests
an T-Balken vorgenommen ag& 1.050m, d=0.343.0.358m, b, =0.200.0.380m,
¢=0.003.0.045m, f.=8..36MPa p,=0.2..1.5%) [6]. Dabei wurde die Stegdicke, der
Bugel- und Langsbewehrungsgehalt und die Betondruckfestigkeit variiert. Es handelte sich
um glatte, naturharte Blgel. Die Betonfestigkeit war generell gering.

Bei fast allen Balken wurde Stegdruckbruch durch Versagen entlang der Schréagrisse erzielt;
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57

Bild 3.9: Bruchbild eines vorgespannten Tragers mit geneigten Blgelspanngliedern nach
Ruhnau und Kupfer [139]

die Langsbewehrung war variabel £ 0.3..1.4%) und die Stege gedrungen. Die Erhéhung der
Betonuberdeckungl auf 45mm) fuihrte zu einem Abspalten des Uberdeckungsbetons kurz
vor Bruch (Balken 6007c¢). Die Bruchlast nahm weniger als linear mit der Betondruckfestigkeit
zu. Bach et al. untersuchten das Bruchverhalten mit der Plastizitatstheorie und erhielten
gute Ubereinstimmung. Das durch die Theorie vorhergesagte Fliessen der Biigel konnte
experimentell bei grésser werdendem Bigelbewehrungsgehalt immer weniger festgestellt
werden.

Bei sehr grossen Biligelbewehrungsgraden konnten sie keine Erhéhung der Schubtraglast mehr
feststellen, da der Stegbeton der limitierende Faktor war.

1982 unternahmen Schafer und Scheef Bruchversuche an einem mehr als zwanzig
Jahre alten Spannbetontrager mit gedrungenem I-Querschnitt und parabolischen Spann-
gliedern @=28.305m, d=0.733m, by =0.236m, f.=73MPa 0Opsyp=—11L2MPa

pw = 0.3%, @p /by ~ 0.34) [141]. Die beziglich [138] gemachten Bemerkungen treffen auch
hier alle zu.

1984 fihrten Kordina, Hegger und Teutsch Versuche an vorgespannten |- und T-Balken
durch @ = 2.000m, d = 0.680m, by, = 0.100m, ¢ = 0.020m, fcc = 21.32MPa, Opysup=
—8.3..—154MPga py = 0.2..0.3%, Jp /by = 0) [86]. Die Vorspannung war nachtraglich

mit oder ohne Verbund vorgenommen worden. Die angegebenen \Wgrig, stellen die
Spannungswerte im Spannglied bei Bruch dar und beinhalten Zuwéchse vorngldi%ziDie
schlaffe Zuggurtbewehrung war gering € 0.15 %).

Bei Vorspannung ohne Verbund kam es zu einer Konzentration der Biegerisse atfsiwa

Lange in Feldmitte. Der restliche Untergurt blieb Uberdriickt ({82 der Schubspannwei-

te). Daher verhielten sich Balken mit Vorspannung ohne Verbund sehr &hnlich wie die mit
Verbund. Die Rissneigung war bei allen Balken vergleichsweise g@&3%°). Kordina

et al. stellten fest, dass die Neigung der Schubrisse bei I-Balken unabhangiger ist von den
Biegerissen als bei T-Balken, da die Biegerisse bei letzteren schon bei geringen Lastniveaus
(und geringer Schubbelastung) weit in den Steg hineinreichen.

1986 testeten Kupfer und Guckenberger Elemente auf konstanten Schub und grossen ex-
ternen Langsdruck/(= 2.380m, h=0.540m, b, =0.080m, ¢=0.010m, f.,.=35MPa
ox=—173..—214MPa, py=0.6..1.6%) [92]. Beide Krafte wurden im Verhéaltnis 1:5
proportional gesteigert, was sich aus der Lastanordnung ergab (Bild 3.10 (a)). Die Elemente
waren wahrend der Versuche vollstandig Gberdrickt. Die Flansche verjingten sich in Richtung
ihres unbelasteten Endes, so dass die Gurtdehnungen nur wenig Uber die Lange variierten
(—1.1.. — 0.5%0). Die Rissneigung betrug je nach Versugf..27° (Bild 3.10 (b)). Die
Vertikaldehnung im Steg war in allen Versuchen gering 2.5 %0, Messlange250mm).
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(b) Stegdruckbruch auf halber Steghthe fur Element 1ag, = 1.6%, vertikale Bugel)

Bild 3.10: Versuche von Kupfer und Guckenberger [92]

Die Neigung der Bugel schien ohne Einfluss zu sein. Die Messung der Hohené&nderung des
gesamten Querschnitts ergab gleiche Werte wie die Stegdehnungen. Da beide Flansche unter
Druck standen, konnte sich eine Blgeldehnung kinematisch nur durch eine H6henzunahme
des Querschnitts einstellen; eine Rotationsoffnung der Risse war unméglich.

Bei den Elementen mit geringer Blgelbewehrung trat Stegdruckbruch durch Abscheren der

Gurte ein. Bei hoherem Bligelbewehrungsgehalt trat Stegdruckbruch durch Abplatzungen auf
halber Steghodhe ein.

1987 fuhrten Kordina und Hegger ihre vorhergehende Versuchsserie [86] mit Spannbe-
tontrdgern ohne Verbund fort, allerdings mit deutlich geringeren Schubbewehrungsgraden
und hoherer Betondruckfestigkeit sowie teilweise geneigten Spanngliedetr2.000m,
d=0.680m, by, =0.100m, c=0.020m, f.=36..51MPa 0pysup=—13.1..—20.3MPaq
pw=0.2.1.2%, Jp/by =0..0.4) [87]. Das Verhalten war mit der Serie aus [86] vergleich-
bar. Entsprechend der geringeren Blgelbewehrung war die Rissneigung ge2dhd°j.

Bei Balken mit hbherem Bligelbewehrungsgrad trat Stegdruckbruch durch Betonabplatzungen
ein. Bei Prasenz geneigter Spannglieder im Steg lokalisierten sich diese entlang des Spann-
glieds ((% /bw = 0.4); Bild 3.11).

Regan und Rezai-Jorabi untersuchten 1988 I-Balken mit normaler bis héherer Druckfestigkeit
(a=1.325m, d =0.420m, b, = 0.080m, c = 0.010m, f..=31.79MPa p, = 0.4..1.0%)

[126]. Fliessen der Biigel wurde immer erreicht. Bei Balken mit grossen Biigeldehnungen kam
es zur Ausbildung von flachen Rissen, die die bestehenden, steileren, kreuzten.
Stegdruckbruch trat flr geringe Bugelbewehrung durch Abscheren entlang des Druckgurts und
bei starkeren Bligeln durch Betonabplatzungen auf halber Steghthe ein. Der Bruch war fir

hohe Betondruckfestigkeiten explosiv. Die Schubtraglast wuchs mit der Betondruckfestigkeit
weniger als linear an.
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Bild 3.11: Bruchbild des ohne Verbund vorgespannten Tragers B7: Abplatzungen
entlang der Monolitzen (@ /by = 0.4) nach Kordina und Hegger [87]

1990 testeten Sakaguchi et al. eingespannte Rechtecktrager mit geringer bis hoher
Betondruckfestigkeit und unterschiedlichem Schubbewehrungsgfae0.800..2.286m,

d =0.350m, by =0.250.0.400m, c¢=0.030.0.034m, f.=23.94MPa py=0.1..1.6%)

[140]. Es handelte sich um glatte Bligel unterschiedlicher Gite. Die B-Serie hatte die schmale-

re Stegbreite und ausnahmslos hohe Betondruckfestigkeit. Diese Versuche waren zyklisch. Der
Bruch trat durch Stegdruckbruch ein, wobei der Uberdeckungsbeton scherbenartig entlang der
recht glatten Schubrisse abfiel (Bild 3.12).

(a) Balken B3 (b) Balken B4

Bild 3.12: Stegdruckbruch von hochfestem Beton (zyklische Belastung) nach Sakaguchi
et al. [140]

1992 fuhrte Gauvreau Versuche an vorgespannten |-Tragern aus hoherfestem Be-
ton durch &=5.000m, d=0.655m, b,=0.140m, c¢=0.015m, f..=57..78MPa

Opsup= —121MPa py =0.2..0.7%, @p/by = 0.29) [59]. Die Spannglieder ohne Verbund
waren parabolischer Form. Die Schubrisse waren Uber die gesamte Steghdhe stetig gekrimmt.
Die Position der Spannglieder war im Gegensatz zu dem Fall einer Vorspannung mit Verbund
nicht klar am Rissbild auszumachen.

1993 fiihrten Sigrist und Marti Schubversuche an grossen |-Tragern durch. Dabei war
ein Kragarm durch eine Einzellast und der angrenzende Einfeldbereich der lange
durch eine Gleichlast belastet/@ =4.800m, d = 0.700m, by, =0.220m, c= 0.020m,

fc =47.52MPa, gpsup=0..—10.3MPa, p, =0.4..1.1%, @p /by, = 0..0.28) [148]. Manche
Balken waren mit parabolischen Spanngliedern vorgespannt worden. Die Langsbewehrung
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variierte stark und war teilweise gestaffelt. Stegdruckbruch trat bei zwei Stahlbetonbalken am
Zwischenauflager auf, im Einfeldbereich. Es kam zu grossen Betonabplatzungen nahe dem
Druckgurt, bei grossen Vertikaldehnungen und plastizierendem Druck- und Zuggurt.

1996 untersuchten Kaufmann und Marti profilierte I-Stahlbetontrager, die an den Enden
eingespannt und so konstantem Schub unterworfen wurden [81]. Die Balken waren durch
Langsdruck oder -zug oder durch eine Vorspannung belastet.

Bei der VN-Serie wurde die Langskraft variiet € 5.840m, d =0.710m, b,, = 0.150m,
c=0.010m, f;=53.62MPa 0ysyp=8.3..—8.3MPa p,=03% @p/b,=0). Beide
Flansche waren stark bewehgt £ p’ = 1.9%). Die Rissneigung war generell flach (teilweise
lediglich 20°), und die gemessenen Hauptdehnungsrichtungen sogar noch flacher (minimal
15°; Messlangel0O0mm).

Es hatten sich Parallelverschiebungen der Rissufer bei Bruch5vda@ mm und mehr
ergeben (Grosstkommax = 16mm). Die Bligeldehnungen waren bei allen Tragern sehr gross
(20..30%0; Messlange200mm). Rissneigung und Blgeldehnung nahmen mit zunehmend
positiver Langskraft zu. Der Balken mit Langsdruck versagte auf Stegdruckbruch durch
Abscheren entlang der Gurte im Bereich geringer Gurtdehnungen und durch vereinzelte
Abplatzungen auf halber Steghthe.

Kaufmann und Marti unternahmen eine weitere Versuchsserie mit komplexerer Belastungsge-
schichte und teilweise mit geneigtem Spannglied (MVN-Serie). Bei Stegdruckbruch war es
dort zu Abplatzungen entlang des Spannglieds gekommen.

2000 testeten Zwicky und Vogel sehr grosse, 30 Jahre alte I|-Spannbetontrager
(a=3.200.6.360m, d~1.300m, b,=0.200m, c¢=0.019m, f;=50..69MPa

Opsup= —4.8MPa, p,=03%, @p/by~0.30) [173]. Die Vorspannung bestand aus
Spannbettdrahten und einem vergleichsweise schwachen parabolischen Spannglied, dass bis
zu etwa2/3 der Balkenhthe hochgefiihrt wurde (Vorspannverlest%).

Die Rissneigung war relativ steil (Bild 3.13). Das Rissbild zeigte im Bereich mit geringerem
Schub rechts von der Einzellast eine bogenférmige Rissneigung, die durch Neurissbildung
nahe dem Zuggurt verflachte. Dort hatten die Buigeldehnungen tberproportional zugenommen,
blieben aber noch unter der Fliessdehnung. Im Bereich links von der Einzellast zeigten die
Schubrisse teilweise eine umgekehrte Bogenform. Die Untergurtdehnungen blieben in diesem
Bereich selbst flr hohe Laststufen relativ gering. Die Bligeldehnungen erreichten maximal
4..10%0. Bei allen Balken trat Biegezugbruch ein.

Bild 3.13: Letzte Laststufe fur den Balken PV4 (Biegezugbruch) mit asymmetrischer
Belastung nach Zwicky und Vogel [173]

2001 fuhrten Reineck, Wohlfahrt und Hardjasaputra Versuche an stark profilierten I-
Tragern mit und ohne gerader Spannbettvorspannung in den Gurten @ucB.00m,
d=0.585m, by=0.080m, c¢=0.010m, f.=62MPa  Opsup=0..—420MPa
pw=12.1.6%, Dp/by=0) [130]. Der Risswinkel betru@5° bei den Stahlbeton- und
30° bei den Spannbetontréagern. Bei den Versuchen traten Bugeldehnungen ven Edia
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auf (Messbasis300mm), die bei den Stahl- und Spannbetonbalken vergleichbar waren.
Stegdruckbruch trat beim héheren Schubbewehrungsgrad durch Betonabplatzungen auf halber
Steghdhe auf, wahrend er fur den niedrigeren Bigelbewehrungsgrad eher durch Abscheren
entlang des Zuggurts, Versagen entlang von Schragrissen und nur vereinzelte Betonabplatzun-
gen gekennzeichnet war (Bild 3.14 (a)). Die Parallelverschiebung der Rissufer wahr deutlich
(Bild 3.14 (b)).

A

(@) Stegducdruch - (b) Rissuférvérschlebung

Bild 3.14: Bruchbild vom Stahlbetonbalken 11l ( pw = 1.2%o0) nach Reineck et al. [130]

2004 fuhrten Hegger, Sherif und Gortz Versuche an stark profilierten I-Balken mit nor-
malem bis hochfestem Beton durctka=£1.500m, d=0.455m, b, = 0.060.0.080m,

fc =28.102MPa, p,, = 0.2..2.5%) [67]. Es wurden auch Leichbetonbalken untersucht. Die
Stegdehnungen wurden mit Laser-Interferometrie, Photogrammetrie, Wegaufnehmern und
Dehnmessstreifen aufgezeichnet.

Fur geringere Schubbewehrungsgragg, € 0.2..0.8 %) ergab sich durch Biuigelfliessen
eine starke Rotation der Hauptdruckdehnungsrichtung im Verlaufe der Laststeigerung,
gemessen mit Wegaufnehmern Uber die Risse hinweg (Messlange nicht dokumentiert). Die
Dehnmessstreifen (zwischen den Schubrissen) zeigtep,fie 0.2% keine Rotation. Fir
Bewehrungsgehalte vgm, = 0.8..1.8% schlossen Hegger et al. auf Rissuferverzahnung.

Im Jahr 2004 untersuchten Oh und Kim sehr grosse Spannbetonbalken mit parabo-
lischen Spanngliedern a&3.600m, d=1125m, b,=0.180m, f.=43.62MPa
Opsup= —128MPa, p,=0.4..0.7%, @p/by,=0.29 [121]. Die Neigung der Haupt-
druckdehnungen war im Steg gemessen worden (Messka8BOmm). Sie zeigte ab der
Dekomprimierung des Querschnitts bis zum Biegebruch eine AbnahmeOfaauf etwa30°.

Ab Mitte der achtziger Jahre wurden vor allem im angelsachsischen und asiatischen Raum
zahlreiche Schubversuche an Balken aus hoch- bis ultrahochfestem Beton unternommen
[46, 47, 80, 75, 136, 170, 156, 85, 147]. Fast alle dieser Versuche zielten auf die Untersuchung
der Mindestbewehrungsbestimmungen der jeweiligen Normvorschriften. Bruch trat daher ge-
nerell durch Reissen der Biigelbewehrung oder Lokalisierung der Stegverformungen in einem
kritischen Riss mit anschliessendem Versagen der Biegedruckzone ein. Es zeigt sich, dass der
Mindestbewehrungsgehalt nicht durch den geometrischen gjjegondern besser beziiglich

des mechanischen Bewehrungsgehajtausgedriickt wird, da dieser der Festigkeit von ultra-
hochfesten Betonen Rechnung tragt:

f
wzzpw-%v (3.4)
c
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Verzerrungszustand im Steg

In Balkenstegen tragt die unter Zug stehende Schubbewehrung eine Zugdehnung in den Beton
ein. Nach Rissbildung dehnt sich die Schubbewehrung weiter und sorgt durch Verbund fir
weitere Risse, wahrend die Betonzugfestigkeit durch die Hauptdruckspannung abnimmt. So
kommt es zu einer Lamellenbildung und zur Entfestigung flir geringere Betondruckfestigkeiten
als im Zylinderversuch. Die Hauptzugdehnunkann als das Mass der Entfestigung angesehen
werden und bestimmt damit die effektive BetondruckfestigkgitAllgemeiner kann auch vom

Effekt des Verzerrungszustands gesprochen werden. Er wird definiert als:

o= (35)
C

Die Abschwéachung der Betonfestigkeit wurde experimentell an Scheiben untersucht, die ent-
weder durch Schub oder in Hauptachsenrichtung belastet wurden (Bild 3.15). Bei Schubbe-
lastung mussen die Hauptspannungsrichtungen rechnerisch bestimmt werden, was die Streu-
ung der Ergebnisse vergrossert. Wenn die schwéchere Bewehrung ins Fliessen gerat, kommt
es zu Umlagerungen, die zwar fir Balken typisch sind, die Analyse der Versuche aber er-
schwert. Ausserdem muss die Bewehrung in die andere, d.h. Langsrichtung deutlich starker
bemessen sein, um deren Fliessen zu vermeiden. Solch hohe Bewehrungsgehalte entsprechen
aber nicht den Verhaltnissen in Balkenstegen, wo die Langsbewehrung im Zuggurt konzentriert
und im Steg sehr schwach ist. Bei Hauptachsenbelastung féllt die Steuerung der Querzugdeh-
nung schwer, sobald die Bewehrung zu fliessen beginnt. Die meisten Versuchsergebnisse bei
Hauptachsenbelastung beinhalten daher eine Hauptzugdehnung, die etwa der Fliessdehnung
entspricht & ~ 2 %o flr Ubliche Bewehrungsstahle), oder deutlich grossekist(10%o).
Generell werden plastische Stahldehnungen bei ungeniigender Betondeckung oder grossen Be-
wehrungsgehalten auch zu Verbundrissen fuhren ("Splitting”), die bei Scheibenversuchen mit
Schubbelastung aufgrund der grossen Bewehrungsgehalte und geringen Betondeckungen star-
ker ausfallen als bei Balkenstegen, bei Belastung in Hauptachsenrichtung aber orthogonal zur
Druckbelastung sind und daher weniger Einfluss haben.

NRRRAN T

(a) Schubbelastung (b) Belastung in Hauptachsen

Bild 3.15: Scheibenversuche zur Bestimmung der Hauptdruckspannung bei Bruch
(effektive Betondruckfestigkeit) o3 = — fce als Funktion der Hauptzugdehnunge;

Collins ging 1978 davon aus, dass die Schubverzerrungen den Beton in den Rissen zerstdren
wirden [24], und fUhrte eine reduzierte Betonfestigkeit in die 'Compression Field Theory’ ein
(Kapitel 4). Sie lautet:
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3.6

= < (3.6)
1+2. %

Ne
1979 unternahm Collins Scheibenversuche mit Schubbelastung, um die Schwéachung der
Betondruckfestigkeit durch den Verzerrungszustand zu ermittetn@.255m, ¢ = 0.955m,
by =0.032m, p, =0, p, =0, f. =17..32MPa) [25]. Wieder wurde eine Beziehung mittels
Schubverzerrungen formuliert, bei der nun auch die Hauptdruckdehnung bertcksichtigt wurde:

55

=<1 (3.7)
44 %

Ne

Die Druckstauchungess erhdlt man, indem die Parabel fiir einachsig belasteten Beton im
Scheitelpunk{ &y, — f¢) vertikal im Verhaltnisfee/ fc verschoben wird:

2
03 = —fee- [2-83—(83> ] , €2>& (3.8)
& &
Oc3
83=£o~<1— 1+f), 03 > —fee (3.9
ce

Fur die '"Modified Compression Field Theory’ (Kapitel 4) berticksichtigten Vecchio und Col-
lins 1986 eine Abschwachung der Betondruckfestigkeit als Funktion der Hauptzugdehnung
[162]. Der gefundene Ausdruck fir die Abschwachung lautet:

1

= <1 3.10
0.8—0.34-81/80 - ( )

Ne

Mit g9 ~ —2 %o folgt:
1

|
0.8+170-& —

Eibl und Neuroth fihrten 1988 Versuche an bewehrten Scheiben mit Hauptachsenbela-
stung durch if = 0.800m, ¢ = 1.000m, b,, = 0.100.0.200m, py =0, p, = 1.0..2.5 %,

fec = 33..42MPa) [44]. Die erreichte Festigkeit betrug, bezogen auf die Zylinderdruck-
festigkeit (Annahme:f. = 0.85- fy;), 65%. Die bezogene Festigkeit der unbewehrten
Referenzscheibe betrugd % (Schlankheit:h/by, = 4). Die Querbewehrung war von der
gleichen Grossenordnung wie die Langsbewehrung und hatte konstant die Fliessdehnung
erreicht € = 2%o).

Ne (3.11)

Kollegger und Mehlhorn fihrten 1990 Versuche an Scheiben mit Hauptachsenbela-
stung durch if = 0.500m, ¢ = 1.000m, b, = 0.100m, ¢ = 0.010m, p, = 0.7..1.6 %,

pe = 0.7.1.6 %, fec=12.22MPa) [84]. Ziel war die Quantifizierung des Einflusses der
Hauptzugdehnung auf die effektive Betondruckfestigkeit. Dabei variierten sie die Hauptzug-
dehnung § = 0..8%0) und den Querbewehrungsgehalt. Die Abminderung gegenuiber der
Zylinderfestigkeit betrug etw®..25% (Annahme:f. = 0.85- f.o), weitgehend unabhéangig

vom Verzerrungszustand. Die Abminderung war allerdings bei grésserem Querbewehrungs-
grad geringfugig grosser. Die Bruchdehnungen in Druckrichtung waren bei den Scheiben mit
Hauptzugdehnung betragsmassig grosser (bis-Zbo) als bei den Referenzscheiben ohne
Bewehrung.
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Kollegger und Mehlhorn fiihrten auch Scheibenversuche mit Schubbelastung durch
(h=0.890m, ¢ =0.890m, by, =0.070m, c=0.006m, py=1.1%, p; = 1.1%, f. =20MPa).
Die Abminderung fiel bei Dehnungen ven= 2..5%. sehr gering aus.

Muttoni schlug 1990 vor, dass der absteigende Ast der Beziehung Druckspannung zu Haupt-
zugdehnungrs — €; eines Betonzylinders als Bruchbedingung fur bewehrte Stahlbetonschei-
ben verwendet werden konnte [115]. Bild 3.16 zeigt die Beziehung des Zylinderversuchs
als Umhllende und drei mégliche Belastungspfade mit gleicher Bruchspannung. Bei Balken
hangt der Belastungspfad von der Steifigkeit der Gurte und der Schubbewehrung ab. Der steil-
ste Pfad wirde einem vorgespannten Balken entsprechen.

Da die Bewehrung die Rissbildung kontrolliert, sind im Vergleich zum Zylinder deutlich grés-
sere Hauptzugdehnungen als beim Zylinder bis zum Bruch moglich.

s s —f

/ &

03

&

Bild 3.16: Entfestigendes Verhalten und Abminderung der Betondruckfestigkeit unter
aufgezwungener Hauptzugdehnung durch Bewehrung nach Muttoni [115]; Verhalten
des Zylinders als Bruchbedingung und verschiedene Lastpfade

Er verglich fiur Balkenversuche sein Bruchkriterium mit der berechneten Spannung bei Bruch
und erzielte fur Zylinderdruckfestigkeiten bis = 50MPa gute Ubereinstimmung. Er zeigte,
dass der Vorschlag von Vecchio und Collins entsprechend GI. 3.10 [162] eine &hnliche Form
besass wie sein Bruchkriterium, allerdings im Gegensatz zu seiner Formulierung die Betongtite
nicht bertcksichtigte.

Um eine Losung nach der Plastizitatstheorie zu ermdglichen, muss das Bruchkriterium unab-
hangig von den zu erwartenden Dehnungen sein. Muttoni schlug daher eine pauschale Abmin-
derung der Betondruckfestigkeit vor:

Ne = fos me = 1.6, fo > 20MPa  f. in [MPa] (3.12)
Cc
Diese Abminderung enthélt auch die Tatsache, dass die Plastizitatstheorie ideal plastisches
Verhalten des Betons auf Druck voraussetzt, der Beton aber tatsachlich entfestigend und
damit sprode reagiert. Die Nichtlinearitat driickt die Zunahme der Sprodheit bei héheren
Betongiiten aus. Mit diesem Ansatz konnte Muttoni vor allem bei Ublichen mechanischen
Schubbewehrungsgraden eine gute Ubereinstimmung mit Balkenversuchen (mit und ohne
Fliessen der Bugel) erzielen. Bei grossen mechanischen Bewehrungsgraden wurde die Bruch-
last systematisch unterschétzt. Die Ursache daflr lag wohl auch im Schubanteil, der von den
Flanschen aufgenommen wurde, begrundet. Soll bei hohen mechanischen Bewehrungsgraden
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ein Schubbruch erzielt werden, so missen namlich die Flansche sehr steif ausgebildet sein,
um Biegebruch zu vermeiden.

Sigrist stellte 1995 fest, dass der Ansatz von Muttoni fir plastische Dehnungen des Zuggurts
unkonservativ war [149]. Aufbauend auf den Arbeiten von Muttoni und Sigrist schlagt die
aktuelle Schweizer Norm SIA 262 daher vor, den Koeffiziemgmnzupassen [145]. Sie teilt

ihn explizit auf in den Anteil aufgrund der Annahme ideal plastischen Verhaltgpsund in

den Anteil aufgrund des Verzerrungszustands bzw. der Hauptzugdehnigpndengilt:

1/3 .
Me=nreke Me=(#2)7 <1 focin MPa] (3.13)
Balkensteg: k. = 0.6
Balkensteg, plastische Gurtverformunget = 0.4

Dabei ist fok die charakteristische Druckfestigkeit (5%-Fraktile). Der HalE= 0.4 kommt

bei stark gestaffelter Langsbewehrung, oder bei hochgeflihrten Spanngliedern und geringer
schlaffer Bewehrung, sowie bei Zwischenauflagern von Durchlauftrdgern vor. Ansonsten sind
die plastischen Gurtverformungen auf Bereiche geringen Schubs beschrankt.

Der grosse Vorteil des plastischen Ansatzes ist es, die effektive Druckfestigkeit im Voraus und
ohne Kenntnis des Verformungszustands ermitteln zu kénnen.

Vecchio, Collins und Aspiotis flhrten 1994 Scheibenversuche unter Schubbelastung mit
variabler Betondruckfestigkeit durch, um den Einfluss durch den Verzerrungszustand auf die
Betonschwachung zu untersuchdén={ 0.890m, ¢ = 0.890m, b,, = 0.070m, ¢ = 0.006m,
pw=04.12%, p,=1.7..3.2%, f. =43.72MPa) [163]. Die Autoren stellten fest, dass eine
Spannungs-Dehnungs-Beziehung fir hochfesten, gerissenen Beton, die von initial weniger
Steifigkeitsverlusten ausgeht als Gl. (3.8), die Versuche besser beschrieb. Die Hauptdruckdeh-
nungép bei Maximalspannundice war demnach von der Hauptzugdehna@bhangig.

Roos beriicksichtigte 1995, dass eine von der Erstrissrichtung stark abweichende Hauptdruck-
dehnungsrichtung zu einer zusatzlichen Schwachung des Betons filhrt, die auf der dazu nétigen
Rissuferverzahnung beruht [137]. Er formulierte das folgende Bruchkriterium bei Fliessen der
Bugel:

1
/14160 [1+(6—ar)/11-&
Eine Rotation der Rissrichtung wird auf den Beton einen negativen Einfluss haben. Der Fehler

bei der Abschéatzung des Risswinkels ist aber wahrscheinlich von der Grossenordnung des
Einflusses dieses Parameters auf die effektive Betonfestigkeit.

Ne , &>&y 6,0rin[°] (3.14)

Kaufmann schlug 1998 folgendes Bruchkriterium vor [83]:

1
e = 13 04430 &)

<1, f;in[MPa] (3.15)
oder

me 1 ]
Me=113 Ar75e) —0 M2 fein [MPa] (3.16)
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Er konnte damit seine Versuche sehr gut berechnen, in denen Bligeldehnunges bigabo
aufgetreten waren (Messlang0mm).

Zhang und Hsu fihrten 1998 Scheibenversuche mit Schubbelastung oder in Hauptachsenrich-
tung mit sehr hochfesten Betonen dur¢h= 1.397m, ¢ = 1.397m, b,, = 0.152.0.203m,

pw = 04.52% p, = 0.6..6.0%, f.= 95.110MPa) [172]. Der Langsbewehrungsgrad

und der Querbewehrungsgrad waren teilweise sehr hoch. Der von den Autoren berechnete
Koeffizient zur Beschreibung der effektiven Betondruckfestigkeit infolge Hauptzugdehnung
zeigte bei der Versuchsreihe VE (Belastung in Hauptachsenrichtung) die Tendenz, dass er mit
zunehmenden Bewehrungsgehalt abnahm. Der Maximaldurchmesser der Bewehrung betrug
immerhin 25mm in beide Richtungen (bis zu vier Lagen; Elementdidig:= 178mm).

Bei solch hohen Bewehrungsgehalten dirfte die Bewehrungsstdbe ein Hindernis fur die
Druckstreben darstellen, so dass andere Einflliisse eine nicht vernachlassigbare Rolle spielten.

2000 und im darauffolgen Jahr prasentierte Vecchio die MCFT mit einem veranderten Ansatz
fur die Betonschwéchung durch den Verzerrungszustand [164, 165, 166]. Die Vertraglich-
keitsprifung wurde mit den ’totalen’ Verformungen vorgenommen. Dies ist sinnvoll, da
Vertraglichkeit ja in erster Linie ein kinematisches Problem ist (keine Durchdringung der
Teilchen). Die Betonschwéachung dagegen sollte abgemindert werden, wenn die totalen
Verformungen zu einem Grossteil durch parallele Rissuferverschiebungen weit gedffneter
Risse entstanden waren, da diese die Druckstreben nicht wirklich schadigen.

Auf diese Weise konnten Vecchio et al. Scheibenversuche, bei denen keine Rotation der
Hauptdruckdehnungsrichtung stattgefunden hatte und fiir die die MCFT [162] eine zu starke
Schwéchung des Betons vorhergesagt hatte, besser beschreiben. Die Beziehungen lauten:

Spannungsfreies Gleiten der Risse:
1
= <1
1—0.55.0.27- (£1/69+0.37) —

Ne (3.17)

Sonst:
1

= <1
1-0.27. (E]_/Eo—l- 0.37) B

Ne (3.18)

Zwicky schlug 2002 folgendes Bruchkriterium vor [174]:

Me 38-&

Die Scheibenversuche von Schiel3l aus dem Jahr 2005 mit Belastung in Hauptachsenrichtung
hatten zum Ziel, die Abminderung der Betonfestigkeit flr verschiedene Betongiten und
-arten zu testerh(= 1.000m, £ = 1.000m, b,, = 0.100m, ¢ = 0.044m, py, =0, py = 1.9%,

fc = 39..70MPa) [142]. Es wurden auch selbstverdichtende Betone eingesetzt. Die Hauptzug-
dehnungen hatte®..6 %0 betragen. Bei grossen Hauptzugdehnungen war die Betonfestigkeit
geringer als bei Hauptzugdehnungen gleich der Fliessdehra®¥%o), und dies unabhéngig

von der Betongute.

In manchen der Scheiben waren Risse im Winkel &t zur Druckbelastung vor der
eigentlichen Belastung durch Spaltzugwirkung erzeugt worden. Bei Hauptzugdehnungen
geringer als die Fliessdehnung ergaben sich Festigkeitsverluste, die vergleichbar waren mit
denen, die sich an den Scheiben ohne Vorrissbildung, aber mit grosser Hauptzugdehnung,
ergeben hatten. Bei Vorrissbildung war dies auch zu erwarten.
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3.4 Spanngliedprésenz im Steg

Die Prdsenz des Spannglieds im Bauteil hat einen Einfluss auf die Querschnittsfestigkeit
(Bild 3.17). Wahrend der Effekt auf die Biege- und Langskraftfestigkeit vernachlassigbar ist,
kann er fur Balkenstege von Bedeutung sein, besonders in Bereichen grossen Schubs, da die
Prasenz den Schubfluss stért (Bild 3.11). Dies gilt sowohl fiir 'leere’ (mit weichem Korrosi-
onsschutzmittel gefillt) als auch (mit steifer Zementschlamme) injizierte Hallrohre.

|
|
|
\
Bild 3.17: Anordnung der Spannglieder im Steg von Briickentragern

Als Hillrohre wurden meist gewellte, flexible Stahlrohre verwendet. Seit Beginn der neunziger
Jahre werden zunehmend Kunststoffhillrohre etwa aus HDPE ("High Density Poly-Ethylene”)
benutzt, die aus weichem und glatten Material bestehen. Sie reduzieren die Reibungsverluste
beim Spannvorgang, scheinen einen positiven Einfluss auf die Reibermiidung zu besitzen und
ermdglichen elektrisch isolierte Spannglieder zwecks komplettem Korrosionsschutz.

Mehrere Forscher haben die Ph&nomene bezuglich der Spanngliedprasenz untersucht. Die
Grosszahl der Versuche fand an einaxial gedriickten Prismen statt (Bild 3.18), als Idealisie-
rung der Druckstreben in Balkenstegen.

Bild 3.18: Prisma mit Hullrohr als idealisiertes Stegelement

Der Hauptparameter war gewohnlich das Verhalthisamlich die Summe der Hullrohre im
kritischen Schnitt im Verhaltnis zur Elementdicke:

5= =P (3.20)
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Versuche aus der Literatur ergeben, dass der Effekt der Spanngliedprasenz bedeutsam sein
kann, insbesondere, wenn das Verhalthigross wird.

Gaynor testete 66 Betonzylinder nditWerten von 0.1 und 0.2, die anstatt eines Hullrohres
einen massiven Stahlquerschnitt beinhalteten, und beobachtete eine Festigkeitsabnahme ge-
genuber massiven Betonzylindern, die aber gering war. [60].

Leonhardt untersuchte 52 Prismen, von denen manche eine variierende Neigung des Hullrohrs
in Bezug auf die Druckbelastung (Bild 3.18) und andere eine leichte Exzentrizitat des Hull-
rohrs besassen [98]. Beide Parameter hatten wenig Einfluss auf die Festigkeit. Zwei Hlllroh-
re nebeneinander fuhrten zu einer leicht grésseren Festigkeit als ein Hillrohr mit doppeltem
Durchmesser. Dieser Effekt nahm mit dem seitlichen Abstand zwischen den Hiullrohren zu.
Druckstauchungsmessungen uber die Prismenbreite auf Hillrohrhéhe ergaben, dass die Stau-
chungen nahe des Hullrohres grosser waren als an der Seitenflache, unabhangig davon ob das
Hullrohr injiziert war oder leer. Die von Leonhardt vorgeschlagene Formel fur die effektive
Breite kann auch als effektiver Festigkeitsfakigy ausgedriickt werden. Der Fakigf; stell-

te experimentell das Verhaltnis der Festigl®iteines Prismas mit Hullrohr zu der Festigkeit

O €eines Prismas gleicher Abmessungen, aber ohne Hullrohr, dar. Er war in der Formel von
Leonhardt vom Verhaltnié linear abhangig. Diese lautet:

Injizierte Spannglieder n -0 (3.21)

(3.22)

S WIN

p=1-
Leere Spannglieder nhH=1-

Leonhardt testete auch Prismen mit massiven Stahlstdaben anstatt injizierter Hullrohre, mit
ahnlichen Resultaten. Hier schien die Steifigkeit des Hullrohres kein bestimmender Faktor zu
sein.

Clarke und Taylor fihrten eine Versuchsserie an 64 Prismen durch, um Leonhardts Formel,
Gl. (3.21), zu Uberprifen [22]. Sie variierten Durchmesser und Neigung der Hullrohre sowie
deren Steifigkeit. Die Untersuchungen bestatigten generell die untersuchte Formel. Bei 4 der
Prismen enthielten die injizierten Hullrohre unterschiedliche Stahleinlagen. Die Festigkeit
nahm mit dem Stahlgehalt zu.

Chitnuyanondh, Campbell und Batchelor testeten 52 Prismen [21, 17, 18]. Chitnuyanondh
berichtete, dass die Festigkeit nur wenig beeinflusst wurde, wenn entweder runde Hohlraume
oder Hiullrohre injiziert wurden. Manche der Prismen besassen zwei Hillrohre Gibereinander.
Im Fall injizierter Hullrohre war ab einem Abstand grdsser als der Hullrohrdurchmesser
die Festigkeitsabminderung dieser Prismen im Vergleich zu Prismen mit nur einem Hull-
rohr vernachlassigbar, blieb aber substantiell im Fall leerer Hullrohre. Prismen mit leeren
Hullrohren undd > 0.5 ergaben eine bis z80 % geringere Festigkeit als durch GI. (3.21)
vorhergesagt. Wahrend der Belastung bildeten sich Risse Uber die gesamte Prismenhdhe;
die zwei entstehenden Teilen versagten dann auf Knicken. Die Autoren fuhrten dies auf den
hohend-Wert zurlick, der ausserhalb der Testreihe von Leonhardt lag. Das Anbringen einer
Spiralbewehrung um das Hullrohr (16 Prismen) flhrte besonders bei leeren Hillrohren zu
einer Festigkeitserhéhung.

Rezai-Jorabi und Regan untersuchten 15 Prismen und variierten den Hullrohrdurchmesser,
wahrend sie die Prismenabmessungen konstant hielten [132]. Ihre Betonstauchungsmessungen
Uber die Prismenbreite bestétigten die Untersuchungen von Leonhardt [98].

Ganz et al. untersuchten 14 Prismen mit Stahl- oder HDPE-HUullrohren [58]. Sie stellten fest,
dass die Festigkeit bei Verwendung von Kunststoffhillrohren geringer war als bei solchen aus
Stahl. Der Unterschied war allerdings gering und von der gleichen Gréssenordnung wie die
Streuung der Versuchsergebnisse, da das Verhditai®.2 klein war.
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Versuchsreihen, bei denen Balken mit Spanngliedern (vorgespannt oder nicht) mit "Referenz-
balken” gleicher Abmessungen, aber ohne Spannglieder, verglichen wurden, sind selten. Sie
wurden von Chitnuyanondh [21], Fairbairn [51] und Rezai-Jorabi [132] durchgefihrt. Bild 3.19
Zeigt einen Balken mit vorgespanntem Spannglied der Versuchsserie von [21] sowie den Steg-
druckbruch entlang des Hullrohrs. Die durch Vorspannung eingetragenen Langsdruckspannun-
gen beeinflussen die Festigkeit des Stegbetons positiv. Der vertikale Anteil der Spanngliedkraft
nimmt einen Teil des Schubs auf, wobei aber der Spannungszuwachs in den Spanngliedern ge-
nerell unbekannt ist. Die Vergleichbarkeit mit den "Referenzbalken” ist daher fraglich. Tatsach-
lich ergab dieser Vergleich deutlich geringere Abminderungen der Festigkeit, als dies bei den
Prismen der Fall war, oder teilweise sogar hthere Festigkeiten [51] als bei den Referenzbalken.

0.002 MN/m 0.135MN * ° 0.254

8y L | g 2
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(a) Abmessungen und Bruchlast
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.....

(c) Postkritisches Verhalten

Bild 3.19: Balken 8B5 von Chitnuyanondh [21]

Normvorschriften gehen wie Leonhardts Formel von einer linearen Abhangigkeit des effekti-
ven Festigkeitsfaktor vot aus:

0 < dmin - mb=1 (3.23)
0>mjn: Mb=1-k-0 (3.24)

Allerdings wird der effektive Festigkeitsfaktor als die Festigkgitines Prismas mit Hullrohr,
bezogen auf die Zylinderdruckfestigkdi, definiert, was al$)p bezeichnet wird, und nicht
bezogen auf das Referenzprisma mit der Festigkgit

nG = % (Bezugsgrosse: Referenzprisma) (3.25)
cO

No = _% (Bezugsgrosse: Zylinder) (3.26)
C
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Mit np wird auch die Bemessungssituation korrekt erfasst, da dann ebefifdils Bezugs-

grosse ist.

Tabelle 3.1 gibt den Korrekturfaktérfir den Durchmesser fir die Normvorschriften mehrerer
aktueller und veralteter Normen wieder. Letztere waren deutlich freiztigiger. Die bis 2003 gtil-
tige Schweizer Norm SIA 162 [153] sah zum Beispiel keinerlei Abminderung vor. Die aktuelle
deutsche Norm DIN 1045-1 [36] ist die einzige, bei der die Betonglte eine Rolle spielt. Dabei
ist fck die charakteristische Betonfestigkeit (5%-Fraktile).

Tabelle 3.1: Korrekturfaktor k fir den Durchmesser nach Gl. (3.24)

Omin k
Norm Jahr | Leer | Stahl| HDPE | Leer | Stahl| HDPE
AASHTO [1] 2004| O 0 05 0.25
BS 5400-4 [12] 1990 0 0 1 2/3
CEB MC90 [30] 1993 1/6 1/6 1.2 0.5
CEB MC78 [29] 1978 1/8 1/8 0.5 05
DIN 1045-1 [36]f < 50 | 2001 0 1/8 1.3 0.5
DIN 1045-1 [36]fc>55| 2001 | O 1/8 1.3 1.0
EC2[49] 2004 0 | 1/8] 0 | 12| 05 12
EC2[48] 1992 - 1/8 - 0.5
SIA 262 [145] 2003| O 1/8 1.2 0.5
SIA 162 [153] 1993 - - 0 0

Unter dieser Voraussetzung werden die Versuche aus der Literatur (Anhang A) zusammen mit

den eigenen Versuchen [66]) und ausgewéhlten Normvorschriften im Bild 3.20 gezeigt.

1 @ Gaynor [60]
L 4 Leonhardt [98]
83; 0.8 © Clarke etal. [22]
g é@; o +  Chitnuyanondh et al. [21, 17, 18]
B ~.88% 1 06 + Rezai-Jorabietal. [132]
\‘é\ ] x Ganz et al. [58]
i S 0.4 & Laborprismen [117]
N ¢ Briickenprismen [117]
| i 102 aasHToq]
0 I ! I ! o BS5400-4 [12]
0 02 04 060 02 04 06 EC2/SIA262 [49, 145]
51 51 ~ EC2 (HDPE) [49]

(a) Leeres Hullrohr

(b) Injiziertes Hullrohr

Bild 3.20: Versuche an Betonprismen mit Hullrohren (6 = @p/by) und deren auf die
Zylinderfestigkeit bezogene Bruchspannung

Die Streuung des Wertep, ist erheblich geringer als die vayj, (letzterer nicht gezeigt, Werte
im Anhang A). Fump wurde die Zylinderfestigkeit teilweise aus der Wurfelfestigkeit berech-

net.

Berlcksichtigt wurden nur Versuche mit einem Hullrohr pro Prismendicke, ohne Spiralbe-

wehrung, ohne Exzentrizitdt und mit ausreichender Dokumentation. Versuche mit massiven
Stahlstaben anstatt injizierter Hillrohre wurden berlcksichtigt. Alle Versuchsdaten der Pris-
menversuche aus der Literatur sind im Anhang A aufgefihrt.
Eine bedeutsame Reduktion der bezogenen Festigkeit ergibt sich fiir grossedWefid,
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die in Brickenstegen durchaus vorkommen kdnnen. Die Abminderung ist stéarker im Fall lee-
rer Hullrohre. Von den untersuchten Normen beurteilen Eurocode 2 [49] und SIA 262 [145]

das Verhalten relativ gut. Tendenziell scheinen aber alle Normen die Abschwéchung durch
Spanngliedprasenz unkonservativ zu beurteilen, zumindest im Fall injizierter Hillrohre. Dies

gilt besonders fur die amerikanische Norm AASHTO [1]. Allerdings ist anzumerken, dass die

generell von den Forschern verwendeten Prismen im injizierten Hillrohr meistens keine Stahl-
einlagen enthielten, so dass dieses weicher war als in der Praxis zu erwarten.

3.5 Rissuferverzahnung und Dubelwirkung

Rissuferverzahnung

In Stahlbeton kann es infolge Anderung der Druckdiagonalenneigung dazu kommen, dass
Spannungen Uber bestehende Risse hinweg Ubertragen werden. Der wichtigste Mechanismus
dabei ist die Rissuferverzahnung oder "Aggregate Interlock”; dieser Begriff wurde 1970 von
Taylor eingefuhrt (Bild 3.21 (a)) [157]. Risse in Beton normaler Gite vermeiden die harte-
ren Zuschlagskérner und erzeugen so unebene Rissoberflachen, zusétzlich zu der makrosko-
pischen Rauhigkeit aufgrund der Zugfestigkeitsstreuung. Auf dieser Oberflache kénnen auch
Schubspannungen libertragen werden, was die Anderung der Druckdiagonalenneigung erst er-
moglicht. Die dafur nétigen normalen Druckspannungen stehen mit der Bewehrung im Gleich-
gewicht, die den Riss durchquert. In Stahlbetonbalken ist das die Langs- und, wenn vorhanden,
Querbewehrung. Bild 3.21 (a) zeigt, dass bei gekrimmten Rissen in Stahlbetonbalken Rissufer-
verzahnung vor allem am Zuggurt aktiviert wird.

%7

(a) Rissuferverzahnung (b) Dubelwirkung

Bild 3.21: Rissuferverzahnung und DUbelwirkung im Steg

Dieses Phanomen ist zunachst steif, da nur geringe Druckspannungen benétigt werden, um
erhebliche Schubspannungen aufzubauen, selbst bei geringen Bewehrungsgraden. Mattock
erreichte in bewehrten Rissen zwisch&8 % und 40 % der Zylinderdruckfestigkeitf

[108, 109]. Der Bewehrungsgehalt variierte zwiscliesh.2.4 %. Walraven erreichte leicht
geringere Maximalwerte der mittleren Schubspannangwas sich vor allem bei héheren
Bewehrungsgehalten zeigte [168]. Gerat die Bewehrung ins Fliessen, nimmt die Rissweite
stark zu, was die Steifigkeit und die maximal tGbertragbare Spannung stark herabsetzt.
Walraven [168] sowie BaZzant und Gambarova [8] verdffentlichten 1980 jeweils Materialgeset-
ze fur Rissuferverzahnung.

Zur Anderung der Druckdiagonalenrichtung und damit zur Rissuferverzahnung kommt es bei
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Anderung der Steifigkeitsverhéltnisse im Steg. Diese andern sich bei Erstrisshildung und dann
bei Fliessen der Bewehrung, d.h. generell der Blgel, am starksten. Je starker die Risse gedffnet
sind, desto weicher wird der Mechanismus der Rissuferverzahnung, was die Bugeldehnung
noch vergrossert. Rissuferverzahnung spielt demnach eine grosse Rolle bei schwach oder gar
nicht auf Schub bewehrten Stahlbetonbalken. Bei diesen kommt es zur Ausbildung weniger
oder gar eines einzigen Schragrisses, da der Rissabstand gemass Gl. (2.43) sehr gross wird.
Unter Fliessen der Langsbewehrung und der Schubbewehrung (falls vorhanden) 6ffnet sich
dieser Riss sehr stark mit Rotationszentrum in der Druckzone.

Bei hochfesten Betonen wird die Mindestbewehrung zur Risskontrolle entsprechend den
GIn. (2.42, 2.43) mit der Zugfestigkeit;; zunehmen. Bei solchen Betonen ist aber die
Zementmatrix in etwa gleich fest wie die Zuschlagskorner, von denen unter Umstanden
auch weniger vorhanden sind (selbstverdichtender Beton). Daher sind die Risse glatter und
die Rissuferverzahnung geringer. Die Mindestbewehrung muss also Uberproportional erhéht
werden. Dies haben zahlreiche Balkenversuche auch gezeigt (Abschnitt 3.2).

Bei Balken mit ausreichender Schubbewehrung dagegen kann davon ausgegangen werden,
dass die Rissuferverzahnung generell zur freien Einstellen der Druckdiagonalenrichtung aus-
reichend ist, da:

» die Rissoffnung deutlich geringer ist als bei Balken ohne Schubarmierung,

« eine flachere Neurissbildung wegen des héheren Stegbhewehrungsgrades nach Gl. (2.42)
moglich ist und auch eintritt, selbst bei Fliessen der Bligelbewehrung [59, 173, 130].

Tatsachlich schliessen sich bestehende Risse nicht komplett, da sich schon wahrend des
Schliessvorgangs die Rissufer seitlich verschieben. Dadurch nimmt das anscheinende Beton-
volumen zu, so dass ein zweiaxialer Druckspannungszustand entsteht, der aber bis zu den Ris-
sufern des Neurisses einaxial wird. Der vom inkompletten Schliessvorgang verbleibende Ver-
zerrungszustand sorgt dafiir, das insgesamt die Spannungs- und Dehnungstensoren nicht mehr
die gleichen Hauptrichtungen besitzen. Dies wird verscharft durch die Tatsache, dass der Beton
entlang des geschlossenen Risses weicher ist als im Restbereich. Letzte Tatsache kann die Ro-
tation der Hauptdruckspannungsrichtung beschréanken, so dass in Balken bei starker Rotation
der Hauptdruckdehnungsrichtung diese flacher wird als die Neigung der Hauptdruckspannung.

Dubelwirkung

In bewehrten Rissen wird die Bewehrung auf Schub beansprucht, was als Dibelwirkung be-
kannt wurde (Bild 3.21). Walraven kam zu dem Schluss, dass Dubelwirkung schon bei Stahl-
spannungen auf Gebrauchslastniveau von untergeordneter Bedeutung ist [168]. Muttoni wies
darauf hin, dass Dubelwirkung den Beton lokal sehr stark auf Druck beansprucht, was zu ei-
ner Schwachung der Druckstreben fihren kann (Bild 3.21 (b) [116]). Es zeigt sich, dass bei
dominierender Vertikalrissoffnung vor allem die Langsbewehrung Schadigung verursacht.
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3.6 Zusammenfassung und Folgerungen

Balkenversuche

Auf der Grundlage der zahlreichen Schubversuche an Stahl- und Spannbetonbalken mit Bugel-
bewehrung wird festgestellt, dass Stegdruckbrtiche eintreten durch:

» Betonabplatzungen bei geringer Stegdicke und starker Bligelbewehrung,
» Zerstbrung entlang geneigter Risse bei gewdhnlicher Stegdicke und Schubbewehrung,

» Abscheren entlang der Gurte bei flacher Rissneigung.

Die Schubtragfahigkeit nimmt mit der Zylinderdruckfestigkeit weniger als linear zu; bei
erhohten Hauptzugdehnungen im Steg nimmt sie ab. Eine horizontale Vorspannung kann die
Stegfestigkeit erhéhen.

Bei stark plastizierender Bligelbewehrung kann es zu seitlichen Verschiebungen der Rissufer
von mehreren Millimetern kommen.

Der Mindestbewehrungsgrad sollte besser als mechanischer und nicht als geometrischer
Bewehrungsgrad definiert werden.

Ein geneigtes Spannglied erhdht die Schubtragfahigkeit. Der Spannungszuwachs im Spann-
glied unter Belastung ist bei Vorspannung mit Verbund schwierig zu bestimmen.

Die Prasenz eines Spannglieds im Steg schwacht diesen allerdings, so dass es zum Stegdruck-
bruch entlang des Spannglieds kommen kann.

Verzerrungszustand im Steg

Zur empirischen Bestimmung des Effekts durch den Verzerrungszustand missen die Dehnun-
gen bekannt sein. Eine Bemessung gelingt nur bei pauschaler Beriicksichtigung unter Annahme
von Konstanten.

Bei der Berechnung taucht zuséatzlich der Modellfaktey auf, der die Annahme ideal plasti-
schen Materialverhalten bertcksichtigt.

Spanngliedprasenz

Die Spanngliedprasenz wurde an Ersatzprismen untersucht und mit empirischen Ansatzen be-
schrieben.

Zur Interaktion zwischen dem Effekt des Verzerrungszustands und der Spanngliedprasenz ist
nichts bekannt.

Rissuferverzahnung und Duibelwirkung

Die Rissuferverzahnung kann bei weit gedffneten Rissen kritisch werden. Die Mindestbeweh-

rung ist von der Rissuferverzahnung abhéangig und muss bei hochfesten und ultrahochfesten
Betonen Uberproportional wachsen.

Die Dubelwirkung spielt wahrscheinlich eine untergeordnete Rolle, kann aber den Stegbeton

schéadigen.
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4

4.1

4.2

Theoretische Grundlagen der
Schubtragwirkung

Einleitung

Um das Versagen eines Tragers auf Stegdruckbruch vorhersagen zu kénnen, muss ausser dem
Querkraftwiderstand des Stegbetons auch die Belastungsseite untersucht werden. Zunachst er-
folgt ein geschichtlicher Uberblick zur Modellentwicklung. Daraufhin werden bestehende An-
satze im Detail beschrieben, die jeweils einen wichtigen Aspekt der Schubtragwirkung einfiih-
ren. Dabei stellt der hier ebenfalls beschriebene Ansatz nach Plastizitatstheorie die Grundlage
fur die Bemessung nach Schweizer Norm SIA 262 dar [145].

Historische Entwicklung

Im Jahr 1899 kommentierte Ritter [134] die Bauweise Hennebique (Bild 4.1). Diese sah Be-
tonbalken mit LAngsbewehrung und senkrechter Bligelbewehrung vor. Ritter erstellte ein Fach-
werkmodell, dessen Pfosten die Bligel und dessen Druckstreben, gendift bezlglich der
Langsachse, der Stegbeton entsprach. Mit diesem Modell leitete Ritter die moderne Bemessung
von Stahlbetonbauteilen mit Querbewehrung ein. Der Neigungswinkel konnte von Mérsch mit-
tels kontinuumsmechanischer Betrachtung an der neutralen Faser nachgerechnet werden [113].
Der Neigungswinked ergibt sich dann aus dem Mohrschen Spannungskreis zu

tanf =

Oy — 03 Ox— 05
+4/(

24+1 4.1
2'TXZ 2'TXZ) + ( )

An der neutralen Faser gitty = 0, = 0. Bei Langsvorspannung wirdy < O und 6 < 45°.

Bild 4.1: Bauweise Hennebique: Fachwerkanalogie nach Ritter [134]




4 THEORETISCHE GRUNDLAGEN DER SCHUBTRAGWIRKUNG

1964 berechnete Kupfer [89] fur einen Balkenabschnitt mit konstantem Schub den Druckstre-
benwinkel® durch Minimisierung der Formanderungsarbeit von Bewehrung und Beton in Steg
und Gurten (linear elastisches Verhalten). Die gefundene Gleichung lautete:

Osx— N- O, \Y
tarrf — — ——*.tanf —n- —— - (1-tarf9) =0 4.2
2- 0z dv'b\N'Gsz( ) (4-2)
~ tarff-(14+n-p)— NI tafe _n.p, =0 (4.3)
2 0s;
Osx = &,inf *Es,  Ocx = & sup’ Ec (4.4)

Dabei sindd, der innere Hebelarm zwischen den Gurtkréften apgp, & int die mittleren
Gurtdehnungen. Die sich ergebenden Neigungswinkel waren fur tbliche Falle kleidét,als
nahmen aber bei zunehmender Langsdehnung zu.

1974 bestimmten Mitchell und Collins [111] den Neigungswinfeler Druckstreben mittels
Vertraglichkeitsprufung fir Torsion, und Collins 1978 flr Schub [24]. Vertraglichkeitsprufung
heisst hier, dass der Neigungswinkelzwischen der Langsachse und der Betondruckstrebe
gleich dem Winkel ist, der sich zwischen der Hauptdruckdehnungsrichtungsvand der
Langsdehnungy auf halber Balkenhdhe ergibt. So kann der Winkel bestimmt werden. Sie
verwendeten dafir die urspriinglich 1929 von Wagner [167] flr die Berechnung von diinnen
Stahlstegen benutzte Formel, die am Mohrschen Verzerrungskreis hergeleitet werden kann:

gx_£3 —O
&— &3

Gl. (4.2) kann in Gl. (4.5) tUberfuhrt werden.

Mitchell und Collins nahmen perfekter Verbund an, d.h. Stahldehnung gleich Betondehnung
(&s = €). Mitchell und Collins verwendeten diese Vertraglichkeitsprifung zusammen mit
nichtlinearen Materialgesetzen fiir Beton und Stahl. Dies wurde als 'Compression Field Theo-
ry’ bekannt. Der Druckstrebenneigungswinkel war nicht mehr vorgegeben, sondern anderte
sich frei entsprechend der nichtlinearen Materialgesetze (ungerissen, elastisch, Fliessen und
nichtlineares Betonverhalten). Die Verformungen werden tber die Risse hinweg verschmiert
und inkrementell erhdht, so dass bei entsprechenden Materialgesetzen auch entfestigendes
Materialverhalten beschreibbar war. Die Betondruckfestigkeit wurde bei Préasenz von Haupt-
zugdehnungen abgemindert.

tang? — (4.5)

1977 skizzierte Ewald eine Fachwerklésung fir Balkenschub mit Querbiegung der Flansche
und Umlenkung der Druckstreben durch Bugelverbund (Bild 4.2, [50]). Die spatere Berech-
nung erfolgte allerdings ohne Berlcksichtigung des Bigelverbunds.

Bild 4.2: Ansatz fir Bugelverbund nach Ewald [50]
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4 THEORETISCHE GRUNDLAGEN DER SCHUBTRAGWIRKUNG

1979 implementierte Moosecker [112] das Modell von Kupfer [89] numerisch (Bild 4.3). Bei
Annahme bilinearen Materialverhaltens fur Stahl und linear elastischem Beton konnte er so
eine Grosszahl von Balkenversuchen gut nachrechnen. Dabei wurde auch Flanschbiegung
bericksichtigt.

. 125

L4+-vza —— 76 —— m6 —p— 17.6—+s0t

¥

Bild 4.3: Ansatz nach Moosecker [112]

Fur Stahlbetonbalken unter einer verteilten Last, die auf Biegung versagen, entwickelte
Marti 1980 drei verschiedene Spannungsfelder fur die Direktabstitzung auf das Auflager:
Bogen, nicht punktzentrierter Facher mit Knoten und Keilwirkung mit teilweise biaxialen
Spannungsfeldern [102]. Letztere waren auch von Nielsen [118] schon gezeigt worden. Die
Berandung des Fachers ist bei einem Rechteckbalken parabolisch, was beim Auflager und
bei Einzellasten zu Knotenbereichen und beim Obergurt zu einer variablen Druckzonenhéhe
fuhrt. Die Biegebruchlast ist fir alle drei Spannungsfeldtypen die gleiche.

1980 fuhrten Collins und Mitchell die Vorspannung in ihr Modell ein [26]. Dabei wurde
wieder von perfektem Verbund ausgegangen.

1981 griff Mallée [101] das numerische Modell von Moosecker wieder auf [112]. Sein Fach-
werkansatz besass eine variable Druckstrebenneigung. Die Druckgurtkraft war geneigt. Ihre
Neigung wurde empirisch festgelegt. Das Betonverhalten war nichtlinear, die Bligeldehnung
aber auf elastische Verformungen begrenzt. Mallée bezog sich auch auf Kammodelle, die
fur Balken ohne Schubbewehrung entwickelt worden waren und auf dem Ansatz von Kani
beruhen [77, 78, 79]. Daher wurden die Druckstreben im Modell von Mallée auch Biegung
unterworfen.

Die Parameterstudie ergab, dass der vom geneigten Druckgurt aufgenommene Schubanteil
bei héheren Lastniveaus geringer wurde, was sich aus der zunehmenden Vdlligkeit der
parabolischen Druckspannungsverteilung Uber die Flanschhdhe ergab. Er betrug bei Bruch
weniger alsl0% des Gesamtschubs.

Schlaich et al. fuhrten zu Beginn der achtziger Jahre die Bemessung von Stahlbeton und
Spannbeton durch Stabwerkmodelle fiir sogenannte B-Bereiche (geringe Anderung aller Gros-
sen) und diskontinuierliche D-Bereiche ein [143, 144]. Die Druckstreben und Zugelemente
(engl. 'Strut-and-tie’) orientieren sich dabei an der elastischen, ungerissenen Ldsung des
Problems. Die Ausdehnung der D-Bereiche wird mit dem Prinzip von St.-Venant bestimmt,
das besagt, dass sich der Einfluss einer Einwirkung in dem Abstand, der der geometrischen
Ausdehnung der Einwirkung entspricht, vergleichmassigt hat.
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1983 prasentierten Kupfer, Mang und Karavesyroglou ein Spannungsfeld fur eine Stahlbeton-
scheibe mit Verzahnung der Rissufer. Im Gleichgewicht waren nun zwei neue Unbekannte zu
bertcksichtigena, 1,. Das Spannungsfeld wird dann ausserdem zweiaxial durch die Dilatanz
des Stegs.

Fur die Vertraglichkeitsprifung auf halber Balkenhohe musste zusatzlich der Risswinkel
ermittelt werden. Kinematisch wurden gleichmassig 6ffnende, gerade Risse angesetzt. Die
Rissoffnungen wurden verschmiert und zu den Dehnungen der Druckstrebe hinzuaddiert, die
aus der einaxialen Druckbelastung und Schwinden herriihrten. Deren Querdehnung wurde
dabei durch eine festgelegte Querdehnungszahl bestimmt. Die kleinere Hauptdruckspannung
01 aus Rissuferverzahnung wurde vernachlassigt (Annahme I). Die Rissneigung wdiste zu
festgelegt (Annahme II).

Mit diesen zwei Annahmen wurde nur ein Materialgesetz fir Rissspanpurarh Walraven

[168] verwendet.

Die Betondruckfestigkeit wurde auf etv3f; abgemindert, ein Teil davon fir andauernde
Belastung.

1986 fuhrten Vecchio und Collins die versteifende Mitwirkung des Betons auf Zug in die
‘Compression Field Theory’ ein, was als 'Modified Compression Field Theory’ (MCFT)
bekannt wurde [162]. Grundlage waren Versuche an Stahlbetonscheiben gewesen, die mit dem
gewahlten Ansatz sehr gut nachgerechnet werden konnten.

Die Mitwirkung des Betons auf Zug zwischen den Rissen wurde durch ein empirisches
Materialgesetz berticksichtigt, mit dem Nachteil, dass die Stahlspannungen in den betonspan-
nungsfreien Rissen konzeptuell die Zugfestigkeit der Bewehrung tberschreiten konnten.

Fur Scheiben mit plastifizierenden Blgeln wurde die gemessene Hauptdruckdehnungsrichtung
bis zu10° flacher als die mittlere Hauptdruckspannungsrichtung. Die Autoren berlcksichtig-
ten Rissuferverzahnung mittels eines Materialgesetzes nach Walraven [168].

1987 prasentierten Dei Poli, Gambarova und Karakog¢ ein Spannungsfeld von konstanter
Neigung fur eine Stahlbetonscheibe mit Rissuferverzahnung [34]. Sie pruften die Vertraglich-
keitsbedingung auf halber Balkenhdhe. Die Betonfestigkeit wurde wie bei [91] abgemindert.
Eine Materialgleichung fur; entlang des Risses entsprechend BaZzant und Gambarova [8] und
die Annahmeg; = 0 ermdglichten die Losung des zweiaxialen Spannungszustands fir das
durch Risse begrenzte Spannungsfeld der Druckstrebe (Rissnel@ihgDie Mitwirkung

des Betons auf Zug wurde fiir die Blgel pauschal berticksichtigt. Dafiir wurde der Rissabstand
aus Uberlegungen zum Biigelverbund hergeleitet. Fir die Biigel wurden die Fliessdehnung
angesetzt, abgemindert durch den mitwirkenden Beton.

Die Erh6éhung der Schubtragfahigkeit durch Rissuferverzahnung war nur wenig abhangig vom
mechanischen Blugelbewehrungsgrad.

Hardjasaputra entwickelte 1987 ein Scheibenmodell, dass sich von dem Kupfers [91] vor
allem darin unterschied, dass die Rissneigung und -6ffnung aufgrund von kinematischen und
Gleichgewichtsuiberlegungen ermittelt wurden. Dies ist als fallweise definierte Materialgesetze
fur die Rissuferverzahnung zu verstehen.

Hsu, Mau und Chen [69, 70] griffen 1987 und 1988 den Ansatz von Vecchio und Collins auf
(MCFT; [162]), allerdings ohne Rissuferverzahnung. Sie nannten dies 'Rotating Angle Softe-
ned Truss Model'. Es wurde ein elastisch-plastisches Stahlgesetz verwendet. Die Formulierung
der Materialgesetze des Betons war geringfiigig anders als bei Vecchio und Collins.

52



4 THEORETISCHE GRUNDLAGEN DER SCHUBTRAGWIRKUNG

Baumann beriicksichtigte 1988 eine verteilte Verbundwirkung der Bewehrung bei verschiede-
nen Knotengeometrien fir Lésungen mit Stabwerkmodellen [7].

1990 fuhrten Dei Poli, Di Prisco und Gambarova [35] ein Verbund-Schlupf-Gesetz fiir die
Blgelbewehrung in das bereits entwickelte Modell entsprechend [34] ein. Sie berilicksichtigten
auch die Druckstrebenbiegung, die sich aus der Rissuferverzahnung ergab. An deren Einspan-
nung im Druckgurt ergaben sich Betonzugspannungen. Es wurden nun zwei Materialgesetze
fur die Rissuferverzahnung nach [8] verwendet. Der Schlupf zur Mobilisierung des Biligelver-
bunds wurde anhand der Riss6ffnung durch ein lineares Verbund-Schlupf-Gesetz bestimmt.

Di Prisco und Gambarova [37, 38] fuhrten 1992 Dubelwirkung (Schubwiderstand der Beweh-
rung) der Zuggurtbewehrung und eine lUber die Risslange variable Rissuferverschiebung in
das Modell von Dei Poli et al. ein [34]. Dadurch sollten zwei kinematische Zustéande fir den
Steg erfasst werden (Bild 4.4): Stegh6henzunahme mit konstanter Vertikaldehnung (Fall I; von
Kupfer und Guckenberger so auch bei Versuchen gemessen [92]) und Rotationsdffnung mit
Zentrum im Druckgurt (Fall 11; die Krimmung des Balkens ist hier nicht dargestellt; auch von
Regan beobachtet [125]). Der erste Fall kann sich auch bei gerissenem Untergurt einstellen.
Bei Plastifizierung des Zuggurts wird die Dubelwirkung aufgebraucht, und Fall Il stellt sich ein.

BRI I :

(a) Case |

(d) Case ll

Bild 4.4: Kinematik und Rissuferverschiebung: Fall I: Steghéhenzunahme, Fall II:
Rotationsoffnung; nach di Prisco und Gambarova [37]

Die Rissuferverzahnung war im allgemeinen relativ gering=0.8..3.0MPa). Dies begrenzte
die Veranderung der Druckstrebenneigung Uber die Risse hinweg.

1992 prasentierten Kupfer und Bulicek [93] das Scheibenmodell von Kupfer et al. [91] mit
zwei Materialgesetzen zur Rissuferverzahnung, die auf denen von [168] beruhten. Die erste
Hauptdruckspannung; wurde nicht mehr vernachlassigt, erwies sich aber als gering. Die
Rissneigung war nicht mehr festgelegt, sondern wurde im ungerissenen Zustand mittels
kontinuumsmechanischer Betrachtungen an der neutralen Faser bestimmt (Gl. (4.1)). Damit
war das Verhalten lastpfadabhéngig. Bei Prifung der Vertraglichkeit auf halber Querschnitts-
hoéhe wurde die Langsdehnung aus Balkenbiegung,fér —1..1 %0 humerisch ausgewertet.

Fur & = 0% ergab sich, bezogen auf den mechanischen Bligelbewehrungsgraihe
bezogene Schubfestigkeit fc, zu der die Rissuferverzahnung einen von der Bugelbewehrung
weitgehend unabhangigen Beitrag leistete.

1994 berechnete Marti einen Vouten-Durchlauftrager im Bruchzustand mit parabolischer Vor-
spannung mithilfe von Spannungsfeldern [104]. Der Spannungszuwachs im Spannglied war
dabei vernachlassigt worden. Der Druckstrebenwinkel war tber die Balkenhéhe konstant an-
genommen worden.
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Pang und Hsu [122] flihrten 1996 Rissuferverzahnung in das Modell von Hsu et al. ein
[69, 70] und nannten dies 'Fixed Angle Softened Truss Model’. Die Rissneigung und die
erste Hauptdruckspannung wurden wie bei Kupfer et al. [93, 91] bestimmt, so dass nur ein
Materialgesetz fiir die Rissuferverzahnung definiert werden musste. Der Uberschatzung der
Stahlspannung im Modell nach MCFT [162] begegneten Pang und Hsu durch Formulierung
eines eigenen Stahlspannungs-Dehnungs-Gesetzes, das konzeptuell widersprichlich ist.

Zararis prasentierte 1996 ein Modell mit Rissuferverzahnung und Dubelwirkung [171]. Er
ging davon aus, dass der Bruch generell nicht als Druckbruch aus der Ebene, sondern durch
Zerstorung der 'Risszéhne’ eintritt, was auch Collins schon angeregt hatte [24].

1998 entwickelten Kaufmann und Marti [83, 82] ein Scheibenmodell mit abgeminderter
Betondruckfestigkeit und versteifender Wirkung des Beton auf Zug entsprechend des Zug-
gurtmodells nach [149, 107] (Kapitel 2). Die Vertraglichkeit wurde auf halber Balkenhéhe
gepruft. Rissuferverzahnung wurde nicht berlicksichtigt, da die Autoren diese als zu abhangig
vom Rissabstand einstuften. Zudem sollte die Verbindung zur Plastizitatstheorie nicht verloren
gehen, was bei Rissuferverzahnung unweigerlich der Fall ist (z.B. sind der Risswinkel und
damit die Bruchlast dann abh&ngig von der Lastgeschichte).

Im Jahr 2000 entwickelte Stoffel Spannungsfelder nach dem unteren Grenzwertsatz der
Plastizitatstheorie zur Beschreibung des Bruchzustands bestehender Bauten [155]. Dement-
sprechend wurde der Neigungswinkel der Druckstreben unter Bligelfliessen bestimmt. Er
entwickelte Spannungsfelder in Form von punktzentrierten Fachern mit gekrimmten Gurten
(Druckgurt oder Spannglied) und Spannungsfelder fir gemeinsame Wirkung von schlaffem
Zuggurt und parabolischem Spannglied. Fur den Stegbereich zwischen den beiden nahm
er Bht = 45° an. Die Losung der Differentialgleichung fiir ein solches infinitesimales
Spannungsfeld gelang ihm numerisch. Stoffel entwickelte dariiber hinaus punktzentrierte und
Spannungsfelder mit Knotenbereichen fiir die Spanngliedverankerung.

Neben den statischen entwickelte er auch kinematische Losungen und wies so im Rahmen der
Plastizitatstheorie die Exaktheit seiner Lésungen nach.

Schiel3l konzentrierte sich 2005 fir ihr Scheibenmodell auf wirklichkeitsnahe Materialgesetze
[142]. Dubelwirkung wurde bertcksichtigt. Das urspriingliche Rissuferverzahnungsmodell

von Walraven [168] wurde beziglich der Rissrauhigkeit auf hochfeste Betone erweitert.

Beziehungen zwischen mittlerer Verbundspannung und Schlupf fur hochfesten Beton wurden
zur Ermittlung der versteifenden Mitwirkung des Betons auf Zug benutzt. Es wurde der

kinematische Fall | nach Bild 4.4 angenommen.

2005 untersuchte Bentz [10] die unterschiedlichen empirischen Formulierungen fir die
Mitwirkung des Betons auf Zug (engl. "Tension Stiffening”) in den Anséatzen von [162, 122].

Er stellte fest, dass die Unterschiede von den Verbundbedingungen bei den Versuchen, die
Grundlage der aufgestellten Beziehungen waren, herrihrten (glatte oder gerippte Stabe,
Bewehrungsgrad und Betonuberdeckung).

Somo und Hong untersuchten 2006 statistisch die Ergebnisse von mehr als tausend Balken-
versuchen und verglichen diese mit verschiedenen existierenden Modellen und nordamerika-
nischen Vorschriften [154]. Fur Balken mit Querbewehrung erwies sich die MCFT als die Me-
thode mit der besten Vorhersage. Die Ansatze von Kupfer et al. [93], Dei Poli, di Prisco, Gam-
barova et al. [38] und Kaufmann und Marti [83, 82] waren nicht berticksichtigt worden.
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4.3 Herleitung ausgesuchter Ansatze

Im folgenden werden diese Ansétze zur Beschreibung der Schubtragwirkung hergeleitet:

a) Plastizitatstheorie
b) Compression Field Theory

c) Elasto-Plastische Finite Element-Berechnung

Folgende Annahmen werden getroffen:

Die Schubtragwirkung der Flansche wird vernachlassigt (Ausnahme: Abschnitt 4.6)

Die Dubelwirkung der Bewehrung wird vernachlassigt.

Bei Neurissbildung schliessen sich die bestehenden nahtlos; die dabei notwendige Ris-
suferverzahnung entspricht dem Verhalten eines homogenen Betons.

In den Rissen ist die Zugfestigkeit des Betons null.

Es besteht perfekter Verbund zwischen Stahl und Betoa:e..
Daraus ergibt sich folgendes:

1. Die Betondruckfelder im Steg sind einaxial (Ausnahme: Abschnitt 4.6).

2. Der Spannungstensor und der Verzerrungstensor besitzen dieselben Hauptachsen. Damit
wird 6, = 6, = 6.

3. Die Risse werden als 'verschmierte’ Dehnungen betrachtet.

Dartber hinaus wird die vertikale Stegbewehrung als 'verschmiert’ behandelt, d.h. als ein
Stahlstreifen mit der Breitas,, oder der bezogenen Brejtg. Bei den folgenden Druckfeldbe-
trachtungen wird von einem konstanten Hebelarm ausgegangen.

4.4 Plastizitatstheorie

In den fiinfziger Jahren stellten Drucker und Prager die Plastizitatstheorie vor [40, 42, 124].
Diese war, zunachst unbemerkt von der westlichen Welt, schon 1936 von Gvozdev entwickelt
worden [62]. Nach dieser Theorie lauten die zwei Grenzwertsatze:

 Statischer Grenzwertsatz: Jede Belast@Qggzu der sich ein stabiler, statisch zulassiger
Spannungszustand angeben lasst, liegt nicht héher als die Tr@glads < Qr.

» Kinematischer Grenzwertsatz: Jede Belast@g zu der sich ein instabiler, kinema-
tisch zulassiger Verschiebungszustand angeben lasst, liegt nicht tiefer als die Traglast

Qr: Qs > Qr.
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Einen stabilen, statisch zulassigen Spannungszustand ergibt jedes Spannungsfeld, das inner-
halb eines Systems und am Rand im Gleichgewicht ist, und die Fliessbedingung, die die Mate-
rialfestigkeiten enthdlt, nicht verletzt. Interessanterweise kann das Spannungsfeld diskontinu-
ierlich sein, d.h. die Spannung parallel zur Diskontinuitatslinie kann einen Sprung aufweisen,
wenn nur das Gleichgewicht entlang der Diskontinuitétslinie erfillt ist. Dies erleichtert die Ver-
wendung des unteren Grenzwertsatzes fir die Bemessung von Bauwerken. Die Vertréaglichkeit
der Verformungen ist dann aber nur bei Ansatz von starr plastischen Materialgesetzen mdglich
(¢ = 0 bis zum Bruch). Fir das Beispiel im Bild 4.5, dessen Ldsung auf Drucker zuriickgeht
[43], ist g, = 0, 7 = 0 (Sonderfall).

: /Q/mt Oin = Oiin
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Bild 4.5: Diskontinuitatslinie im Spannungsfeld

Die exakte Lésung wird gefunden, wenn einerseits die Gleichgewichtslésung einen Mechanis-
mus erzeugt und andererseits die kinematische Lésung die Fliessbedingung nirgends verletzt.
Eine umfangreiche Abhandlung der Plastizitatstheorie fir Beton kann bei Nielsen [119] und in
[72, 73] gefunden werden.

Bruchkriterium fiir Beton

Bei unbewehrtem Beton kann die Fliessbedingung durch ein modifizertes Mohr-Coulomb-
Kriterium beschrieben werden (Bild 4.6). Dieses wird durch den inneren Reibungswinkel
die Kohasiort und die Zugfestigkeit; charakterisiert. Modifiziert heisst hier, dass eine gerin-
gere Zugfestigkeif verwendet wird, als sich durch den Schnittpunkt der Bruchbedingung mit
der horizontalen Achse im— o-Diagramm ergibt. Sie soll hier sogar vernachléassigt werden
(fer = 0). Die Bruchbedingung wird beschrieben durch:

f
Tr=tang -or+c, ¢ ~37°, c:f-cot<45°+%) (4.6)

Bild 4.6 (a) zeigt den ebenen Spannungszustand:- 0. Versagen tritt ein, wenn der zwei-
dimensionale Spannungszustand, der durch den Mohrschen Spannungskreis dargestellt ist, die
Bruchbedingung berihrt. In der Ebene gibt es damit zwei Versagenszustande:

» Einachsiger Spannungszustaogd= —f;, g1=0>=0

e Zweiachsiger Spannungszustaggd:= —f., 0>0,> —f.,, 01=0

Eine Spannungs; < — f¢ istim zweiaxialen Spannungszustand nach dem Bruchkriterium nicht
mdoglich, da die Spannung senkrecht zur Ebene nulbist: 0. In diese Richtung kommt es

zur Querdehnung. Verschiedene Forscher haben aber Gber eine Erhdhung der Bruchspannung
03 um bis zu20% gegeniber der Zylinderdruckfestigkéitberichtet (Abschnitt 2.2), die hier
vernachlassigt wird. Dadurch ergibt sich im Raam- 03 ein quadratisches Bruchkriterium.
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d
+—t
l ¢ —f 03
03 c 4 &
§ ' 03 0'120: o
tan(45°—¢/2) ! 90°+¢
c
: _f,
03
Y
45° - % T

o1 —>

{
&
A

(a) Dreiaxialer Spannungszustand

Bild 4.6: Modifiziertes Bruchkriterium nach Mohr-Coulomb unter Vernachlassigung
der Zugfestigkeit

Der Winkel zwischen Hauptdruckspannung und der Bruchoberflachd5ist- ¢ /2. Mit

¢ ~ 37° wird dies zu45— 37/2 ~ 27°. Die Bruchoberflache ist also nicht parallel zur
Hauptdruckspannung (sonst ergébe di€3. Rissbildung infolge Zugbelastung vor Bruch
darfen aber mit Kollapsrissen infolge Druckbruch nicht verwechselt werden.

Bild 4.6 (b) zeigt den triaxialen Spannungszustand it (01 = 0»). Versagen tritt auch hier

ein, wenn der dreidimensionale Spannungszustand, der durch den Mohrschen Spannungskreis
dargestellt ist, die Bruchbedingung berthrt. Die Querdehnung wird teilweise behindert. Da-
durch sind betragsmassig deutlich grossere Spannumgeals die Zylinderdruckfestigkeit

fc mdglich, selbst bei nur geringer Querspannung. Anhand der Bruchbedingung l&sst sich mit
¢ ~ 37° undtan(¢ /2+ 45°) ~ 2 finden:

03 =k- 01— e, k:tar?(%+45°) ~4 4.7)

Fliessbedingung der Stahlbetonscheibe

1971 gab Nielsen [118] Gleichgewichtsldsungen mit Spannungsfeldern flr Stahlbetonscheiben

(ebener Spannungszustand) an und prifte bei den sich einstellenden plastischen Verformun-
gen, ob es sich um einen Mechanismus handelte. So erhielt er auch den Neigungswinkel, da
zumindest eine der Spannungsgrossen bekannt war, entsprechend der Fliessbedingung. Die
Versagenszustande umfassten Blgel- und/oder Langsbewehrungsfliessen, immer kombiniert
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mit Stegdruckbruch. Fir Stahlbetonscheiben fiihrte er einaxiale Spannungsfelder konstanter
oder veranderlicher Breite (punktzentrierte Facher) und zweiaxiale Felder ein und konnte mit
ihnen die Bruchlast von wandartigen Tréagern berechnen, bei denen elastische Losungen nach
der Balkentheorie versagen. Ein punktzentrierter Facher ist in Bild 4.7 skizziert.

DXgip

et
z iil qSU p

Ninti

DXing

Bild 4.7: Einaxiales Spannungsfeld fur die Stahlbetonscheibe: Punktzentrierter Facher
nach Nielsen [118]

Die Gurte sind mit den veranderlichen Kréaftlig,p, Nins belastet. Die verschmierte vertikale
Stegbewehrung wird am rechten Rand mit der Linienfgstind am linken Rand mit,, bela-

stet. Uber die Hohe ist die Biigelbelastung konstant. Per Gleichgewicht konnen bei bekannter
Geometrie alle Kréfte bestimmt werden. Man erhalt:

MXinf = dy-cot (4.8)
%
fw = 4o (4.9)
R v (4.10)
M7 agy-dy-cotf '
%
Analogosyr = P (4.11)
DxXsup— DX
0ux2) = —(1+COP6) M (g + L (4.12)
A"
cotf(x) = cotf +M.x (4.13)

DXin

Bei konstantem Winkel = 6, = 0 ergibt sich die Betondruckspannung zu:

\Y/
=— - 4.14
e dy-sin6 - cosh - by, (4.14)
Die Gurtkrafte berechnen sich zu:
1
1
(4.17)
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Zur Fliessbedingung der Stahlbetonscheibe haben auch Miuller, Marti und Kaufmann
[114, 102, 82] beigetragen. Hier soll kurz die Fliessbedingung und -figur sowie die Richtung
der Druckdiagonalen fur die verschiedenen Regimes hergeleitet werden.

Eine in zwei Achsen orthogonal bewehrte Scheibe aus Stahlbeton besitzt die Bewghinung
Langsrichtung ungy,, in Querrichtung #-Achse; Bild 4.8 (a)).

f y

<~ X Px- s Px- fsx
%

f
| l Ox Ox ] Pw - fw j
Tz Pw- fsw
—> Oz

fo/2

z 0z
(a) Scheibenelement (b) Fliessbedingung Stahl (c) Fliessbedingung Beton
T 2
Regime 4
NN Fip T
| 4] / eoto=1
- 1 \ IS\ Regime 27|/
Oy Tz ‘ 2 J
%|% Pw - fow — Tzl wz — %Z

(d) Hiessbedingung Stahlbeton  (€) Fliessbedingung Stahlbeton - Draufsicht  (f) Fliessbedingung - Schnitt

Bild 4.8: Fliessbdingung fir Stahlbetonscheibenelemente nach Nielsen [118]

Die Fliessgrenzen auf Druck und Zug sind gegebendaiif, +fsw. Die Fliessbedingung fur
die Bewehrung allein wird erhalten mit der Bedingung, dass Stahl keinerlei Schubspannung
aufnehmen kann, also keine Dubelwirkung entwickelt (Bild 4.8 (b)). Sie lautet:

—Px - Tsx < Osx < Py~ fsx (4.18)
—Pw- fsw < 052 < pw - fsw (4.19)

Die Fliessbedingung fur den Beton allein beruht auf dem modifizierten Bruchkriterium nach
Mohr-Coulomb (Bild 4.6), nach dem die kleinste Hauptdruckspannung nicht kleiner als die
einaxiale Druckfestigkeit-fc sein kann, da die Hauptspannung aus der Ebene im ebenen
Spannungszustand definitionsgemass null ist (Bild 4.8 (c)). Aus dem Bruchkriterium ergibt
sich (dies kann auch am Mohrschen Spannungskreis gezeigt werden):

Texz = MIN(Ocx - Ocz, (fe+ Ocx) - (fe+ Ocz)) (4.20)

Es ergeben sich zwei Halbkegel. Die erste Bedingung gilt fir den vorderen Teil. Fur die
halbkreisformige Kegelbasis gilt die Beziehung:

Ocx = —(Ocz+ fe) (4.21)
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Die Fliessbedingung fir Stahlbeton ergibt sich entsprechend der Plastizitatstheorie, indem der
Ursprung der Fliessbedingung (Gl. (4.20)) des Betons entlang der Fliessbedingung des Stahls
(GIn. (4.18, 4.19)) verschoben wird oder umgekehrt (Bild 4.8 (d,e)).

Die aufnehmbaren Spannungep g, T«, der Stahlbetonscheibe setzen sich aus Stahl- und
Betonanteilen zusammen:

Ox = Ocx+ Osx (4.22)
0z = Ocz+0sz (4.23)
Txz = Texz (4.24)

Die Fliessregime kdnnen folgendermassen dargestellt werden:

Tabelle 4.1: Fliessregime der Stahlbetonscheibe
Regime| Fliessen| 1 | 2|3 |4 |5|6 |7

px'fsx [+/'] + + - -
Pz fsz [+/-] + | + - |-
—fo O T-1T-T-T-T-T-T-

Das positive Vorzeichen bedeutet Erreichen der Zugfestigkeit, das negative entsprechend. Fir
die Scheibe im unterbewehrten Regime 1 (Fliessen beider Bewehrungen bei gleichzeitigem Be-
tonversagen) ergibt sich die Fliessbedingdngdurch die Ursprungsverschiebung des vorde-

ren Halbkegels in den Punkpy - fsx, ow - fsw) durch Einsetzen der positiven Seite (bei Gleich-
heit) der GIn. (4.18, 4.19) in GIn. (4.22) und (4.23). Das Ergebnis wird schliesslich in Gl. (4.20)
(erste Bedingung) und dann in Gl. (4.24) eingesetzt und man erhalt die erste Beziehung von
Gl. (4.25).

Das Regime 2 (Fliessen der Blgelbewehrung bei gleichzeitigem Betonversagen, die Langsbe-
wehrung bleibt elastisch) ist charakteristisch flr Stege von Stahlbeton- und Spannbetonbalken.
Die Fliessfigur ergibt sich durch Parallelverschiebung des vorderen @gils>(—fc/2) der
Kegelbasis. Fir dieses Regime wird die Fliessbedingung auf die gleiche Weise erhalten, nur
wird ogx in Gl. (4.22) substituiert mittels GI. (4.21), und nur die zweite Fliessbedingung fur
Stahl (Gl. (4.19)) wird verwendet. Es ergeben sich die Gbrigen Fliessbedingungen bei gleicher
Vorgehensweise. Man erhalt:

O = 15— (px fsx— 0x) - (Bw- fsw—0z) =0

e, = T)%z (foe—pw- fswt0z) - (pw- fsw—0z) =0

®3 = T—(Px: fox— 0x) - (fe—px- fosx+0x) =0

D, = 15,—f2/4=0 (4.25)
s = T)%z (Px- fsx+ Ux)'(fc+Px' fsw+0x) =0

P = To— (fot Pu: fowt o) (Pw: fsw+ 0z) =0

7 = 32 (fe+px- fsx+0x) - (fe+pw- fsw+0z) =0

Im Regime 4 (Uberarmiert) tritt lediglich Betonbruch ein. Am Rand zwischen Regime 2 und 5
erreicht die Langsbewehrumy die negative Fliessgrenze.
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Bild 4.8 (f) zeigt, dass bei einem Schnitt durch die Fliessfigur durch das Regime 2 und 4 die
Langsspannungy keinen Einfluss auf die Fliessbedingung hat. Dies kdnnte zum Beispiel eine
Vorspannung sein. In einem Balken ist die Vertikalspannung im Steg aus ausserer Last unter
Annahme ebener Querschnitte nut}:= 0.

Regime 2 erscheint als Halbkreis mit dem Radig®, Regime 4 als Horizontale; der Bugel-
bewehrungsgrad hat dort keinen Einfluss mehr auf die Fliessbedingung.

Teilt man dann beide Achsen durdh erhalt man auf der horizontalen Achse den mechani-
schen Bewehrungsgraad:

fsw: Bsw
W, = 4.26
fe-bw ( )

Geht man von einer assoziativen Fliessbedingung aus, steht der plastische Geschwindigkeits-
vektor senkrecht auf der Fliessbedingung. Man erhalt:

o0 00 00
s, = Xaa, Y Kor,
Mithilfe der Annahme eines Kontinuums und kleiner Verformungen (bei plastischen Verfor-

mungen evtl. in Frage zu stellen) erhalt man am Mohrschen Verzerrungskreis die Neigung der
Hauptdruckdiagonalen (Spannungs- und Verzerrungstensor parallel) gegenibéctise:

= K (4.27)

. R . L2

cotg — 254 <&f&>+1 (4.28)
Yiz Yz

Partielle Ableitung der Fliessbedingung Gl. (4.25) entsprechend Gl. (4.27) und anschliessendes

Einsetzen in Gl. (4.28) ergibt:

D1: colB= (px- fsx— %)/ (Pw- fsw— 02)

®y: colO= (fc—pw- fswt 02)/(Pw fsw— 02)

D3: coPO = (px-fsx— Ox)/(fc— Px- Fsx+ Ox)

®,: cofO= 1 (4.29)
Ds: colB= —(px: fsx+0x)/(fe+ px- Tsx+ Ox)

¢)6: C0t29 = _(fC+pW fSW+ 02)/(pvv fsw+ az)

Die Druckdiagonalenneigung wachst mit zunehmendem mechanischen Bewehrungsgrad. Zum
Vergleich ist eine Losung nach Fachwerkanalogie coit45° = 1 eingezeichnet. Sie stellt

eine Gerade dar, die im Regime 2 immer unter der plastischen Lésung bleibt. Nur die Blgel
erreichen gerade die Fliesspannug &y, doch der Beton plastifiziert nach der elastischen
Ldsung erst flrw, = 0.5. Im Regime 4 betragt der Neigungswinkel entsprechend Gl. (4.29)

6 = 45°.

Es sei angemerkt, dass die Dimension der Scheibe (Grosse, Schlankheit) keine Rolle spielt.

Spannungsfelder flr Balken bei konstantem Schub

Bild 4.9 zeigt ein Spannungsfeld fur einen Balken mit zwei Einzellasten. Unter den Einzel-
lasten und Uber den Auflagern bilden sich punktzentrierte Facher. Hier kommt es zu Span-
nungsspitzen, die aber durch Ausbildung von biaxial belasteten Knotenbereichen unter den
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Lasteinleitungen abgebaut werden. Der Bruch tritt generell im Bereich zwischen den Fachern
ein (Bereich ABCD).

Bei diesem Ansatz wird davon ausgegangen, dass in der Bruchzone die Spannungen und
Druckdiagonalenneigungen konstant sind. Bei Stegdruckbruch in Balkenstegen gilt entweder
das Regime 2 oder das Regime 4. Aufgrund der Hauptzugdehnungen wird eine verminderte
Betondruckfestigkeit nach Gl. (3.13) angenommen. Es werden die Gin. (4.25, 4.14, 4.29) be-
nutzt, um den Druckstrebenwinkél und die bezogene Schubspannung bei Brughfc zu
bestimmen. Der Scheibenspannungn Gl. (4.25) entspricht eine externe Einwirkung auf den
Balken, die im Bereich konstanten Schubs null &Gt 0). Die effektive Betondruckfestigkeit

fce Wird nach Gl. (3.13) berechnet. Man erhalt:

Regime 2:
R 07/
0,=0: — =coto - (wz—) =cotf - w, (4.30)
fe fe
~0c3 = foe= sin6 - coso (4.31)
TR _ fce .
& — = —-sin@-cosb (4.32)
fe fe
_ fee tand
" fo 1+tar?f (4.33)
Wy,

GIn. (4.30,4.32): tanf = (4.34)

\/ fee/ fe- w, — wzz
GIn. (4.30,4.34) : ? — oo/ fo- @y — @2 (4.35)
C

Regime 4:
o OTR_l fce
9—45,1TC—§'TC (4.36)
bo
, t—t
\ _LQ _LQ
?—————6— ——————— 7(0:—9—————\—< ———————————— = [ ]
Z o Oc
sy AR N REE
é__?/: v A} |\| .....

b—o
-
-

Bild 4.9: Spannungsfeld mit konstanter Druckfeldneigung und Stegdruckbruchzone im
Bereich ABCD zwischen den Lasteinleitungen

Es wird eine mittlere Schubspannung angenommen:

VR
TR=——, W= 4.37
R bW ] dv’ R Q ( )
Der sich einstellende Winkdl muss geometrisch méglich sein. Sehr flache Winkel sind am
Zuggurt nicht mehr vertraglich. Bei sehr steilen Winkeln kann unter Umstanden das Plastizie-
ren der Bligelbewehrung nicht erreicht werden. Der Druckdiagonalenwinkel wird daher durch

folgende Bedingungen begrenzt:
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dy
a— % . (bA—|- bQ)
25°< 6 <45° (4.39)

tand > (4.38)

Ergeben sich kleinere Winkel als nach Gl. (4.38), so kommt es zur Direktabstiitzung eines
Teils der LasQ; dieser Teil wird dann nicht mehr durch die Bligel aufgenommen.

Eine etwaige gerade Langsvorspannung hat keinen Einfluss auf die Bruchbedingung.

Spannungsfelder mit variablem Schub

1978 verwendete Muller [114] punktzentrierte Facher zur Berechnung von Stahlbetonbalken
mit variablem Schub (Bild 4.10). Unter Annahme des Regimes 2 (Fliessen der Blgel und
Stegbetondruckbruch) ergibt sich bei konstantem Druckdiagonalenwinkel (Zentrum des
Féachers liegt im unendlichen) ein abgetreppter Verlauf der nétigen Bilgelbewehrung, was als
"Staggered Shear Design” bekannt wurde. Bei konstanter Bugelbewehrung ergibt sich ein
variabler Druckstrebenwinkel, der bis zum Auflager hin flacher wird, so dass das Versatzmass
V -cotf/2 und die zu verankernde Kraft am Auflager zunehmen. Die Facher mit Zentrum
unter dem Balken entstehen in Feldmitte und Uber dem Auflager, weil die dort am Untergurt
aufnehmbare senkrechte, verteilte Last grésser ist als die am Obergurt wirkende. Der Winkel
6o wird frei gewahlt. Die Auflast- ba wird Uber dem jeweiligen Auflager direkt in dieses
eingeleitet. Das zugehorige Spannungsfeld von geringer Intensitat Gberlagert den Facher am
Auflager, ist aber ohne Bedeutung fir die Bemessung.

N \
JI, \
_____ 70________¢_ —

Y / vy

= —A—N——=—=—=——— - S =

L% Nlea=eons / 4 \\ | 0 o \Idv |bw
TA B/ 1 |
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T

Vv 3 4 v
|
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Bild 4.10: Spannungsfeld mit variabler Druckfeldneigung und Stegdruckbruch im
Bereich ABCD zwischen den Lasteinleitungen fir einen profilierten Balken nach Muller
[114]

Anwendbarkeit der Plastizitatstheorie

Es ist moglich, dass das System die Bruchlast nicht erreichen kann, weil die sich einstellen-
den plastischen Verformungen nicht vertraglich sind, etwa die Lastibertragung tber klaffende
Risse hinweg (Bild 4.5, rechte Balkenseite). Bei Stahlbeton muss daher immer eine Kontrol-
le der Rissweite erfolgen, etwa Uber Mindestbewehrung. Muttoni hat 1990 die Duktilitat und

die Grenzen der Anwendbarkeit flir verschiedene Tragsysteme untersucht [115]. Er stellte fest,
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dass die Materialentfestigung (siehe Abschnitt 3.3) und die Systemart sowie Effekte zweiter
Ordnung die Anwendbarkeit der Plastizitatstheorie begrenzen kénnen.

Wird der mechanische Bewehrungsgrad nicht mit der Zylinderdruckfestifkeibndern mit

der effektiven Druckfestigkeif.e < f; definiert, so erhéht sich der mechanische Bewehrungs-
grad, so dass unter Umstanden statt Regime 2 ein Regime 4 zu erwarten ist.

Bei Losungen nach dem oberen Grenzwertsatz der Plastizitatstheorie stehen bei Druckbruch
des Betons der Verformungsvektor und die Hauptachse gfonicht senkrecht auf dem
Kollapsriss. 1974 nahm Braestrup [11] an, dass dies auf Rissuferverzahnung hindeute.
Rissuferverzahnung ist mit kinematischen Anséatzen der Plastizitatstheorie schwer vereinbar,
da (plastische) Verformungen erst bei Bruch auftreten und sich die Risse dann frei einstellen.

Compression Field Theory

Die "Compression Field Theory” (CFT) wurde von Mitchell und Collins entwickelt, und spater
von Vecchio und Collins modifiziert ("Modified Compression Field Theory” oder MCFT; siehe
Abschnitt 4.2). Das Spannungsfeld fir einen Balken mit zwei Einzellasten hat die gleiche Form
wie das beim Ansatz nach der Plastizitatstheorie (Bild 4.9), nur dass der Neigungswinkel nicht
durch die Fliessbedingung (eine Spannung ist bekannt), sondern durch die Vertraglichkeit der
Verformungen bestimmt wird. Die Fliessbedingung fur die Stahlbetonscheibe bleibt weiterhin
gultig, nur wird die effektive Betondruckfestigkeige verformungsabhéngig formuliert.

Die MCFT beriicksichtigt die versteifende Mitwirkung des Betons auf Zug sowie die Rissufer-
verzahnung. Die Fliessfigur &ndert sich dadurch nur geringfligig. Wegen der konzeptuellen
Klarheit wird hier nur die CFT entwickelt, mit den Materialgesetzen nach dem "Disturbed
Stress Field Model” von Vecchio aus dem Jahr 2000/2001 [164, 165, 166].

Materialgesetze

Die effektive Betondruckfestigkeit wird nach Gl. (3.18) bestimmt:

o fce_ 1

=== 4.40
e = 4 = 12027 (e1/20+037) (4.40)

Dabei wird auf die Beriicksichtigung der "anscheinenden Uberhéhung” der Dehnungen durch
spannungsfreie Rissuferverschiebung weitgeotffneter Risse nach [164] verzichtet.

Die Spannungs-Dehnungs-Beziehung wird mit dem Ansatz nach Gl. (2.13) (nach Thorenfeldt-
Tomaszewicz-Jensen [159]) bestimmt, wobei die Zylinderdruckfestigkditrch die effektive
Festigkeitf.c ersetzt wird. Die Dehnung, bei Erreichen der Festigkeiite entspricht beim ge-
wahlten Ansatz der Dehnung bei Ereichen der Festigkeit in einem Zylinderversuch. Sie kann
ebenfalls durch GI. (2.13) beschrieben werden. Dies bedeutet bei Bruch ein Sekantenmodul
Ecsec= —fce/ €0, das proportional zur effektiven Festigkédit ist. Auf die Berlicksichtigung

von aufgezwungenen Dehnungen infolge Schwinden und Kriechen wird verzichtet.

Die Abminderung der Bruchfestigkeit aufgrund von Querdehnungen wurde anhand von Ver-
suchen an Scheiben ermittelt (Kapitel 3). Fir Scheiben sind die Dehnungen und Spannungen
Uber den gesamten Probekorper etwa konstant. So werden nach der CFT auch Balkenstege
behandelt. Bei Balken variieren jedoch die Dehnungen und Spannungen im Steg entlang der
Langsachse und der Hohe. Wie nach der Plastizitatstheorie misste demnach auch die CFT die
Betondruckfestigkeit abmindern, um duktiles Verhalten garantieren zu kénnen. Dies erscheint
unkonservativ.
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Das Verhalten der Bewehrung wird durch eine trilineare Beziehung beschrieben (Bild 4.11 (a)).
Fur kaltverformte Stahle wird, als Erweiterung zu Vecchio, ein bilineares Gesetz verwandt
(Bild 4.11 (b)). Man erhalt:

Naturharter Stahl:
Os = Es' gs, O S Es S sy, Os = fs, gy < & S gsh (441)
US = fs+ Esh' (SS_ 85h) 5 Ssh < £S S gsu; US == 0, Ssu < SS (442)

Kaltverformter Stahl:
fs02. fso. fso.
Os=Es &, 0<&< éiz, 0s = fs02+Esh- (55— sE7052) ) ézz <& < &y (4.43)
0s=0, &u<é& (4.44)

(a) Naturharter Stahl (b) Kaltverformter Stahl

Bild 4.11: Materialgesetz fur Bewehrungsstahl, verwendet fur den Ansatz nach der
Compression Field Theory

Vertraglichkeit

Gleichung (4.5) wird zur Prifung der Vertraglichkeit verwendet:

gx_gs :O
82—83

tang? — (4.45)

Sie kann am Mohrschen Verzerrungskreis hergeleitet werden (Bild 4.12).

&1

+-
%&T

NE

MR

= N
|

NI
<
~

Bild 4.12: Mohrscher Verzerrungskreis zur Veranschaulichung der
Vertraglichkeitsbedingung nach Gl. (4.45)
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Bild 4.13: Williotscher Verschiebungsplan fur eine rechteckige Fachwerksmasche

Alternativ kann sie durch Minimierung der Forménderungsenergie hinsichtlich der Druckstre-
benneigung einer rechteckigen Fachwerksmasche gefunden werden (Bild 4.13).

Die Verzerrungsanteile des Stegs setzen sich aus Bilgeldehnung, Druckstrebenstauchung und
Gurtdehnung (oben und unten) zusammen:

Yzt = & -tanf (4.46)
___ &
Vo2 = sin@ cosO (4.47)

—&xsup- COtO +-0 _ &sup

L _ 4.4
Ys3.sup= Exsup: COtO + 2 2-tanf (4.49)
~ &inf-COtO+0  &int
Ysaint = 2 ~ 2.tan@ (4.49)
& Exi
Yz = &;-tand — &2 rsup T Bint (4.50)

sin@ cosO 2-tanf

Durch partieller Ableitung hinsichtlich® wird das Minimum der Formanderungsarbeit
gefunden §y./06 = 0), welches wieder Gl. (4.45) entspricht:

5 Exi
Eqn = xsup;‘ xin f (4.51)
tan6? — % ~0 (4.52)
z— €3
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4 THEORETISCHE GRUNDLAGEN DER SCHUBTRAGWIRKUNG

Dies entspricht also der Vertraglichkeitsprufung auf halber Balkenhthe. Hierzu werden die
mittleren Dehnungen fir die Gurte, die Diagonalen und die Bilgel betrachtet, unter Annahme
kleiner Verformungen. Solche, die von héherer Ordnung klein sind, werden vernachlassigt.
Bild 4.13 (a) zeigt, dass der kinematische Fall | entsprechend Bild 4.4 (konstante Bligelspan-
nung Uber die Hohe) auch vertraglich ist.

Losung

Grundlage ist wieder das Spannungsfeld ABCD nach Bild 4.9 (Einfeldbalken mit Schubspann-
weitea). Das Vorgehen zur Bestimmung des Wink@lst iterativ. Er wird zunachst geschatzt.
Die Gurtkrafte ergeben sich aus der Balkenbiegung; die Gurtdehnungen werden linearisiert:

1 -P h 1 X
Exsup Ec- Acap [dv <d > e>+Q (2 coto d\/)},o_x_a (4.53)

1 -P h 1 X
&inf=—=——F— |~ |d—5—e—dy|+Q-( 5-cotf+ - ||, 0<x<a (454
aint Es- Asinf |: dy < 2 V) ° (2 dV)] ( )

Dabei istP der positive Wert einer eventuell vorhandenen, geraden Langsvorspannung mit der
Exzentrizitte, bezogen auf die Achse in halber Querschnittshélpesitiv Richtung Zuggurt).

Die Steigerung der Vorspannkraft durch Verformung wird vernachlassigt. Dann kann die Kraft
—P auch durch eine Normalkra (Druckkraft negativ) ersetzt werden. Die GIn. (4.53,4.54)
zeigen die Entlastung des oberen, gedriickten Gurts und die Belastung des Zuggurts, jeweils
durch das Versatzmags cot6/2.

Fur das mittlere Verhalten der Gurte im Bereich ABCD wire- a/2+1/2- (ba—bg) ~ a/2
verwandt. Dann ist ein Ansatz linear elastischen Verhaltens fir die Gurte angemessen. Damit
ist & = &m nach Gl. (4.51) bekannt.

Die Bugelspannung wird mit Gl. (4.10) berechnet zu:

Q

~ dy-COtO - agy (4.55)

Osw

Die Druckspannungcs wird nach Gl. (4.14) oder (4.31Y(= Q) bestimmt.

Mittels des Materialgesetzes fir die Bugel wird die Dehngngestimmt. Zur Bestimmung
der Hauptdruckdehnungg muss zunéchst die Hauptzugdehnandpekannt sein, da diese die
effektive Betondruckfestigkeit.e beeinflusst. Folgende Beziehung, die am Mohrschen Verzer-
rungskreis hergeleitet werden kann, wird verwendet:

& — & -tan6?

1—tanf? (4.56)

&1 =
Daraufhin kann die Hauptdruckdehnuggbestimmt und schliesslich die Vertraglichkeit durch
Gl. (4.45) gepruft werden. Der Winkel wird dann iterativ korrigiert. Der gefundene Winkel
muss auf jeden Fall die Bedingung nach Gl. (4.38) einhalten. Bruch tritt ein, wenn fur die
LastQ die Bruchdehnung der Bugel Gberschritten wird oder fur die gegebene Druckspannung
Ocz = — fee Wird.
Eine etwaige schlaffe Langsbewehrung im Steg sowie der Spannungszuwachs im eventuell
vorhandenen Spannglied bei Bruch werden vernachlassigt.
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4 THEORETISCHE GRUNDLAGEN DER SCHUBTRAGWIRKUNG

Grenzen der Anwendbarkeit

4.6

Mit der Compression Field Theory lasst sich Uber entsprechende Materialgesetze auch entfe-
stigendes Verhalten darstellen. Eine Entfestigung ist immer auf einen Teilbereich der Struktur
beschrankt (Lokalisierung), da die Reststruktur elastisch entlastet. Eine endliche Bruchzonen-
grosse muss daher definiert werden, die nach dem Ansatz der CFT dem gesamten Bereich
konstanten Schubs entspricht, was bei Balken im Massstab 1:1 mehrere Meter sein kénnen. Im
Bruchkriterium nach Gl. (3.18) sind daher Uber die empirischen Koeffizienten wahrscheinlich
auch Abminderungen zur Beschreibung des entfestigenden Verhaltens enthalten.

Elasto-plastische Berechnung mit Finiten Elementen

Finite-Elemente eignen sich bei Verschmierung der Risse fur die Berechnung von ge-
rissenem Stahlbeton nur dann, wenn Stahl und Beton durch verschiedene Elemente mo-
delliert werden (Bild 4.14 (a); beB handelt es sich um die Verzerrungs-Verschiebungs-
Transformationsmatrix), deren Verzerrungszustand aber durch eine Verbundbedingung gekop-
pelt ist (Bild 4.14 (b)). Dabei kann der Beton zum Beispiel durch Dreieckselemente mit drei
Knoten, etwa "Constant Strain Triangles” (CST), modelliert werden.

W2
&=¢&
U= [Ug Wy Uz Wa U3 W3 &x =
&= & & W%
(a) Verformungszustand (b) Perfekter Verbund (c) Keine Diibelwirkung

313

NI

(d) Verzerrungszustand Beton (e) Materialgesetze (f) Bruchbedingung

Bild 4.14: Elasto-plastische Berechnung mit Finiten Elementen nach Fernandez Ruiz
und Muttoni [55]

Ferndndez Ruiz und Muttoni entwickelten ein nichtlineares Finite-Elemente-Programm mit
diesem innovativen Ansatz [55].

Die Dubelwirkung vernachlassigten sie (Bild 4.14 (c)). Die Verzerrungen im globalen
Achsensystem werden durch Drehung in die Hauptachsen in Hauptdehnungen transformiert
(Bild 4.14 (d)). Mittels linear elastisch - perfekt plastischen Materialgesetzen werden dann
die Betonhaupt- und die Stahlspannungen berechnet (Bild 4.14 (e)). Ist die erste Haupt-
dehnunge; < 0, wird der Spannungszustand, der innerhalb der Elementgrenzen jeweils
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konstant ist, zweiaxial. Ist; > 0, so ergibt sich mit dem gewahlten, modifizierten Mohr-
Coulomb-Bruchkriterium fur den Betow;; = 0 und damit ein einaxialer Spannungszustand
(Bild 4.14 (f)).

Die Abminderung. aufgrund von Querdehnung wird im Rahmen dieser Arbeit mit Gl. (6.6)
bestimmt. Um ein linear elastisch-plastisch Materialgesetz fur den Beton verwenden zu
kénnen, wird vereinfachend der Modellfaktpy. nach Gl. (3.13) berechnet.

Sind die Spannungen bekannt, werden diese entsprechend der Hauptachsenrichtung und der
Form des Elements auf die Knoten als Knotenkrafte aufgeteilt. Bei der VerknUpfung der
Elemente wird dann sowohl das Knotengleichgewicht als auch der kinematische Zusammen-
hang der Elemente kontrolliert. Die Lésung des nichtlinearen Systems erfolgt mit dem vollen
Newton-Raphson-Verfahren.

Bei diesem Verfahren wird die Vertraglichkeit jeweils im Mittel Uber das Element erflillt.

Zusammenfassung und Folgerungen

Die Modellanséatze kénnen hinsichtlich ihrer Behandlung der Rissneigung grob in zwei Kate-
gorien unterschieden werden:

» Feste Rissneigung (engl. "Fixed angle approach”),

 Freie Rissneigung (engl. "Rotating angle approach”).

Der erste Typ geht davon aus, dass die Schragrissneigung durch Erstrissbildung feststeht und
eine Abweichung der Druckstrebenrichtung von der Rissneigung nur durch Aktivierung von
Rissuferverzahnung maglich ist. Diese ermdglicht damit eine bessere Ausnutzung des Betons
bei geringen Bligelbewehrungsgraden und erhdht so die Schubtragfahigkeit. Zu diesem Typ
zahlen die Ansatze von Kupfer und Bulicek [93], di Prisco und Gambarova [38] sowie Pang
und Hsu [122].

Der zweite Typ geht davon aus, dass die Rissuferverzahnung auf jeden Fall immer ausreichend
ist, so dass sich die Druckstrebenrichtung unabhéngig von der Erstrissbildung einstellen kann.
Die explizite Berlcksichtigung der Rissuferverzahnung wird daher zu einer Schwachung der
Schubtragfahigkeit fihren. Zu diesem Typ zdhlen die Ansatze von Kupfer [89], Vecchio und
Collins [162], Hsu et al. [70] sowie Kaufmann und Marti [83].

Fur die Berechnung nach der Plastizitatstheorie wird die Vertraglichkeit der Verformungen
nicht geprift. Die effektive Stegfestigkeit kann nur pauschal abgemindert werden. Die
Schubtragwirkung der Gurte wird vernachlassigt.

Die Berechnung mit der "Compression Field Theory” erlaubt keine Lokalisierung der
Bruchzone; den Annahmen nach ist sie von der Grosse des inneren Hebelarms. Der Druckstre-
benwinkel bleibt konstant entlang der Balkenachse und -héhe.

Die nichtlineare FE-Methode ist als allgemeine Bemessungsmethode zu aufwendig.
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5

5.1

5.2

Schubtragverhalten von Stahl- und
Spannbetontragern

Einleitung

Im vorangegangenen Kapitel werden bestehende Anséatze zur Schubtragwirkung gezeigt, die
gewisse Phanomene nicht oder nur teilweise bericksichtigen. Im folgenden wird ein eigener
Ansatz fur Stahlbetontrager und flr Spannbetontrager entwickelt, der insbesondere die variable
Neigung der Druckstreben entlang der Balkenachse und -héhe und die Lokalisation der Bruch-
zone bertcksichtigt.

Ziel ist die Bestimmung der Betondruckspannung im Steg, die im darauffolgenden Kapitel mit
einem geeigneten Bruchkriterium verglichen werden wird.

Ansatz fur Stahlbetontrager

Es wird von verschmierten Rissen ausgegangen. Im Gegensatz zur "Compression Field Theo-
ry” (Kapitel 4) wird hier der Druckstrebenwinkél mit den Verformungen vertraglich und
variabel entlang der Balkenachse und -h6he ermittelt. Dann ist auch eine Lokalisierung der
Bruchzone mdoglich. Grundlage ist ein Spannungsfeld aus zentrierten Fachern, die jeweils durch
Risse links und rechts begrenzt sind. Der Neigungswifkeird zunachst angenommen und
dann iterativ mit der Vertraglichkeitspriifung korrigiert. Die Entwicklung entlang der Balken-
achse erfolgt inkrementell.

Materialverhalten von Beton

Die Zugfestigkeit wird nur fir die versteifende Mitwirkung beriicksichtigt.
Das Verhalten von Beton auf Druck wird durch eine nichtlineare Beziehung bertcksichtigt, die
auf Collins [24] zuriickgeht:

& & 2
UC:_fc'[2’C_<C> ] Z_fce7 8(:280 (51)

Druckgurt:  fee= fc
Steg: fee=ne- fc

oder

EC == 80 . (1_ 1+ ) 5 O-C Z —fce (52)
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Der Wertn, drickt die Abschwachung des Stegbetons durch den Verzerrungszustand aus, was
im folgenden Kapitel entwickelt wird.

Der gewahlte Ansatz eignet sich zur Beschreibung des verfestigenden Verhaltens. Es wird spro-
des Verhalten vorausgesetzt, d.h. bei Erreichen der effektiven Festigkait nur einer Stelle

des Stegs ist die Bruchlast erreicht. Die Dehnung betragt ann

ErR= £0° (1— ﬂ) > g (5.3)

Damit wird die Steifigkeit des Stegbetons gegeniiber dem Zylinderversuch nicht reduziert, im
Gegensatz zur "Compression Field Theory”. Selbst Vecchio, Collins und Aspiotis verfolgten
1994 einen &hnlichen Ansatz fur hherfeste Betone [163]. Fir Normalbeton liessen die Versu-
che von Kollegger und Mehlhorn diesen Schluss ebenfalls zu [84]. Die Dehggumigd mit

Gl. (2.18) bestimmt.

Modellfaktor

Da die Vertraglichkeit der Verformungen anhand realistischer Materialgesetze tberprift wird,
die keinerlei plastische Umverteilungen ermdglichen, braucht die effektive Festigkeéch
eigenem Ansatz nicht um einen Modellfaktor abgemindert zu werden.

Dies steht im Gegensatz zur Schweizer Norm SIA 262 [145], die den Modellfgktarach

Gl. (3.13) berucksichtigt.

Materialverhalten von Stahl

Das Spannungs-Dehnungs-Verhalten von schlaffem Bewehrungsstahl (naturhart und kaltver-
formt) wird durch eine nichtlineare, modifizierte Ramberg-Osgood-Beziehung nach Mattock
beschrieben [110]:

Os Os

&=—+(—)7 5.4
|n[(€su— ft/Es)/k]_] fs
a= ks = ko = k 55
|n(ft/fs) 3 3 k%/a’ 2 1 ( )
Bild 5.1 zeigt Gl. (5.4) fur verschiedene Wekge
800 ——
I E, =205 [GPd]; f_/f =500/600 [MPal; £, = 100 [%o] |
600 |~—mm -
rF
S 400 .
S k,=0.04
200 - k, = 0.002 ]
I ; k, = 0.0001, 0.002, 0.01, 0.02, 0.04; k,=k,
0 ,’/‘ . . | . . . | . . . | . . . | . . .
0 10 20 g% 30 40 50

Bild 5.1: Spannungs-Dehnungs-Beziehung der Bewehrung nach Gl. (5.4) fir den Ansatz
vertraglicher Spannungsfelder mit variabler Druckstrebenneigung
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Nur fiir k; = ko = 0.002 ergibt sichfs = fsg2. Der Faktork, entspricht namlich der verblei-
benden, plastischen Dehnung bei Entlastung von der Stahlspannung gleich der Proportionali-
tatsgrenzess = fs.

Bei Bugeln handelt es sich in der Praxis aufgrund ihres beschrankten Durchmessers meistens
um kaltverformten Stahl, sei es wegen der aufgerollten Lagerung, oder weil die meisten Tech-
niken der Kaltverformung in diesem Fall gut funktionieren. Insofern ist Gl. (5.4) eine sehr gute
Darstellung des Materialverhaltens von Blgeln.

Verbundwirkung

Verbundwirkung zwischen Bewehrung und Beton wird durch die Langsbewehrung im Zuggurt
und die Schubbewehrung im Steg aktiviert. Verbund bedeutet den sukzessivem Spannungs-
abbau in der Bewehrung. Insofern besteht die Verbundwirkung der Langsbewehrung vor
allem im Abbau der Gurtkraft zum Auflager hin, im Gegensatz zu Scheibenversuchen, wo die
Bewehrungskrafte an gegentiberliegenden Réandern gleich sind.

Zwischen den Rissen wird aber der Beton einen Teil der Krafte auf Zug mittragen. Dies gilt
sowohl fir die Langsbewehrung als auch fiir die Buigel. Fir beide wird dieser Anteil mit dem
"Zuggurtmodell” (Abschnitt 2.4) beriicksichtigt, allerdings mit zwei, im folgenden erlauterten
Abweichungen.

Als mittlerer Rissabstansimy im Zuggurt wird abweichend vom Zuggurtmodell der Biigelab-
stands gewahlt. Es wird davon ausgegangen, dass im M&tdl der Zugfestigkeit aktiviert
werden kann. Bei Ansatz einer konstanten Verbundspannuargibt sich im Vergleich zum
Zuggurtmodell fir den elastischen Bereich:

Smx=S (5.6)
3

Tb<Th, Smx23 Ay (5.7
3

To>Tot, Smx<s Ay (5.8)

Bei Ublichen Abmessungen isinx > 3/2- ¢, Die versteifende Mitwirkung des Betons auf
Zug im elastischen Bereich wird durch den Unterschied zwischen mitdggemd maximaler
Stahldehnung im Riss;, ausgedriickt und mittels Zuggurtmodell berechnet:

ASS — EST — gsm (59)
13 f
Aesx = 2 2 Pxf:tES’ fe =0.3- 1:cz/3 (5.10)

Der plastische Bereich spielt fir die Langsbewehrung bei Stegdruckbriichen in den meisten
Fallen keine Rolle; Ausnahmen sind bei einer stark gestaffelten Langsbewehrung und teilweise
bei Zwischenauflagern zu erwarten.

Die Zugfestigkeit des Betons im Steg nimmt bei grésser werdenden Hauptdruckspannungen
ab (Abschnitt 2.2). Dahingegen zeigen unter anderem die im Labor durchgefiihrten Versuche
[65], dass bei Belastungszunahme die Rissabstéande im Steg abnehmen, was bedeutet, dass die
mittlere Verbundspannung durch die Zugfestigkeitsabnahme wenig beeintrachtigt wird.

Hier wird abweichend vom Zuggurtmodell fir den elastischen und plastischen Bereich die
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Zugfestigkeit im Steg konstant auf die Halfte abgemindert. Analog zum Vorgehen in Kapitel 2
erhalt man als Eingangswerte:

1_F)\N QZ fcte
- Pz lae 5.11
bz Ow 4 b1 ( )
3
Smz= > Az (5.12)
1 o3 1 2/3 2/3

Damit kann die versteifende Wirkung berechnet werden. Es ergeben sich drei Regimes fir den
Bereich plastischer Dehnungéwy p:

1) Axp p1 = 0:
4-Tp1 Smz

=——=>0 5.14
9, 2 - ( )

Osmin= Osr —

a a
. [ Ost _ .. [ O9smin
Osmin+ Osr Osy ( ks ) Osmin ( ks )

Eszm = 5.15
szm 2-Es (a+1)-(0Tsr — Osmin) ( )
2) 0 < AXpp < g2
%)
Do pi = (Osr — fs) - 4. szz (5.16)
Osmin= fs— 2 Toy ) (LmZ AYG |> (5.17)
@, 2 P
fs a . Osmin a
N, = (S(—mz — AX ) | Gsmin+ fs fs: (E> — Osmin- (W) +
z 2 o.pl 2-Es (a+1) - (fs— Osmin)
Osr a fs a
X o - fs+ 05 | 051 (k?> —fs (k?') (5.18)
P! 2-Es (a+1)- (0 — fs) '

JAYA

5sz,m:2'7z (5.19)
mz
3) Ao pi = 5% .

- T
Osmin= Osr — sz : SrTmz (5.20)

z

&szm Mit Gl. (5.15)
Dabei wurde angenommen, dass der Steg schon gerissen ist. Die Bedimgwhg O in
Gl. (5.14) fuhrt dazu, dass fir kleine Rissspannunggrdie effektive Verbundspannung li-
near bis zum Werty; anwachst.
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Rissuferverzahnung

Hier soll gezeigt werden, dass Stegbeton in verbligelten Balken in den meisten Fallen auch im

stark gerissenen Zustand wie ein homogenes und isotropes Material behandelt werden kann,
was als "frei rotierende Risse” bezeichnet wird. Dann gilt auch, dass die Hauptspannungsrich-

tung und Hauptdehnungsrichtung zusammenfalign= 6; = 6.

Geht man von einer AnderungB des Druckdiagonalenwinkels in Balkenstegen vom Er-
strisswinkela, auf@ = o, — 3 aus und nimmt an, dass sich die Risse passgenau wieder schlies-
sen, so herrscht ein einaxialer Druckspannungszustand Q) im Beton (Bild 5.2). Die Span-
nungenay, T, im Riss erhalt man dann am Mohrschen Kreis zu:

0; = O3-St (5.21)
T, = —03-SinB-cosB (5.22)

Das Bild 5.2 (b) zeigt die Auswertung der GI. (5.21) fur Winlgk 0 bis 15° (etwa eine
Anderung des Winkel® von 45 auf 30°) und verschiedene Belastungsniveaus. Selbst bei
Erreichen der Zylinderdruckfestigkeit = — f; betragt die Schubspannung im Riss nie mehr
alst, < 1/4f..

Versuche zur Bestimmung der Rissuferverzahnung ergeben aber Werte, die @iéfzu
betragen (Abschnitt 3.5).

Demnach ist die Rissuferverzahnung generell ausreichend, und der Stegbeton kann als
homogen betrachtet werden, mit frei rotierenden Rissen. Bei den im Labor durchgefiihrten
Grossversuche bestatigten die Dehnungsmessungen diese Annahme [65].

Die Annahme ist wahrscheinlich selbst im Falle stark plastizierender Bugel und weit geoff-
neter Risse zutreffend. Dann nimmt namlich die effektive Festigkeit des Stegbetons stark
ab (Abschnitt 3.3). Wird das Belastungsniveay mit der effektiven Betonfestigkeifce
gleichgesetzt, so zeigt Bild 5.2 (b), dass dann mit abnehmender effektiver Festigkeit auch die
notige Schubspannung im Rigsproportional abnimmt.

03 -0,/ f= 4
1.0
08 -
0.6
04 -

5 10 15 20
B=a,-6[7
(a) Rotation der Druckdiagonalen (b) Schubspannung im Riss

Bild 5.2: Mobilisierung der Rissuferverzahnung bei frei rotierenden Rissen
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Dubelwirkung der Bewehrung

Dibelwirkung spielt nur dann eine Rolle, wenn die Bewehrung elastisch bleibt (Abschnitt
3.5). Die Dubelwirkung der Zuggurtbewehrung kann kinematisch nur dann mobilisiert werden,
wenn es zur Rotationséffnung der Risse mit Zentrum im Druckgurt kommt (Bild 3.21 (a)). Dies
ist nur der Fall, wenn sich die Schréagrisse lokalisieren, was aber bei einer Mindestblgelbeweh-
rung ausgeschlossen ist. Sie wird daher vernachlassigt.

Innerer Hebelarm und Schubtragwirkung der Gurte

Der innere Hebelarm zwischen den Resultierenden der Gurtkréafte kann entlang der Balkenach-
se variieren. Nur in diesem Fall wird im Druckgurt eine Schubtragwirkigpgaktiviert, da die
Druckresultierende eine Neigung besitzen muss. Allerdings nimmt bei zunehmender Neigung
der innere Hebelarm ab, so dass insgesamt eine Steigerung der Schubtragwirkung des Balkens
nur bei grossen Langsdruckkraften zu erwarten ist, d.h. vor allem bei Spannbetontragern.

Bei Stahlbetontragern ist die Annahme eines konstanten Hebelarms daher eine gute Naherung.
Damit kann die Schubtragwirkung des Druckgurts vernachléassigt werden.

Da der Zuggurt gerissen ist, werden sich lokal Druckstreben voraussichtlich unter einer Nei-
gung vor45° einstellen (Bild 5.3). Mindestens zwei Lagen an Langsbewehrung (Abd{and

sind notig zur Schubtragwirkung. Die Gurtblgel durfen dann nicht weitesrafsd, t verlegt

sein. Dann ist eine Obergrenze fiir den vom Zuggurt aufnehmbaren 8¢hub

Vi = asut -dv7'|' -cot45° - fswT (5.23)

Allerdings dirften die Gurtbligel zum Teil schon durch Verbundwirkung der Langsbewehrung
belastet sein. Schubtragwirkung des Zuggurts durfte in Tragern realer Grosse eine untergeord-
nete Rolle spielen, da generell die nétigen geschlossenen Gurtbiigel nicht vorhanden oder sind
oder zu weit auseinanderliegen.

St de.,T
| |
dyt 7 \ |
| — |
45° Agy, T

Bild 5.3: Schubtragwirkung des Zuggurts in Prasenz von Gurtbtigeln

Gleichgewicht

Es werden punktzentrierte Facher nach Nielsen [118] verwendet (Bild 4.7). Es handelt sich
um einaxiale Spannungsfelder (Bild 5.4 (a)), die seitlich durch zwei Risse berandet werden,
wass als Risselement bezeichnet wird. Die Berechnung eines Stahlbetontrégers erfolgt damit
inkrementell.
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fw

fwrm - DXsup

- — X AXsyp

DXinf = Smx
(a) Zentrierter Féacher (b) Resultierende der Bligelkréfte

Bild 5.4: Einaxiales Spannungsfeld fir das Risselement mit variierenden Bugelkraften
fur entlang des oberen Randes

Die Geometrie flr das erste Risselement ergibt sich, wenn der rechte Rand bekannt ist, der
Winkel 6 am linken Rand geschéatzt wird und am unteren Rand mit dem mittleren Rissabstand
inkrementiert wird:

DXint = Srmx (5.24)

6 =6 (5.25)

Xa = X — dXint (5.26)
Xp = Xa + dy - cotf, (5.27)
DXsyp=Xc —Xp (5.28)

Der Winkel 6 wird mit der Vertraglichkeitsprifung iterativ korrigiert werden.
Die Krafte am rechten Rand sind bekannt, die Lasigp dint ebenfalls, und die drei Krafte
am linken Rand kdnnen durch die drei Gleichgewichtsbedingungen ermittelt werden:

- Nsupi+ Ninfi =0 (5.29)
i (QSup+ fwrm) - AXsup— (fwi +Qint ) - MXint =0 (5.30)
) AXZ AX
D _qsup‘%)— fwrm'AXsup'(XG—XD)—(wa+Qinf)'AXinf -(Xp —Xg + X|2nf)
+(Ninfr —Ninf1) -dy =0 (5.31)

Aufgrund der inkrementellen Losung ergibt sich fur die Blgelkrédfteam rechten Rand ein
abgetreppter Verlauf entlang des Randes,, (Bild 5.4 (b)). Die mittlere rechte Bulgelkraft
fwrm und die Position ihrer Resultierendeg lauten:

fWrm - fWrm( fW7XD7XC) (5-32)
n=0: e - X
fwrm = fwi, X = > & (5.33)
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n> 0:

fwrm = ﬁsup : [fw,i (X1 — XD) + fW,H—n' (XC - fwi+n)+

+ 35T fwg - (X1 — )] (5.34)
XG =Xp+ [ fwi 1 (Xie1—X)%+ (5.35)
G D fwrm'AXsup Wi 2 i+1 i .
1

Hwin: (X —Xiin) - (5 - (X +Xi4n) —X0) +

i+n—1 1
+ 3 g (X =%)) - (G (X +1=X)) —%o)]

j=1+1

Im Bereich Uber einem Auflager wird angenommen, dass die Bugelkréfte nullfgird@).

Vertraglichkeit

Bei Scheibenversuchen sind die Spannungen und Dehnungen am Rand Uber die Hohe konstant,
genauso wie die Langsbewehrung. Der "Compression Field Theory” (Abschnitt 4.5) zufolge
wird fur Balken die Vertraglichkeit etwa auf halber Balkenhdhe erfiytf 0.5- d,).

Tatsachlich ist die Langsbewehrung in Stahlbetonbalken aber im Zuggurt konzentriert. Die
Rissbildung im Steg entwickelt sich generell aus Biegerissen am Zuggurt.

Daher wird die Vertraglichkeit hier am Zuggurt fur mittlere Gurtverformungen erfillt
(z = 0-dy,). Ausnahmen davon sind Balken mit bis zum Bruch tberdrtckten Gurten.

Das Bild 5.5 zeigt den Williotschen Verschiebungsplan fir eine Fachwerksmasche, bestehend
aus Zuggurt, Biigeln und Druckdiagonale.

i | A
Vs
e —— L1 —
cotf &inf - cot O

(a) Buigeldehnung  (b) Betonstauchung (c) Zuggurtdehnung

Bild 5.5: Williotscher Verschiebungsplan fir den als Fachwerksmasche idealisierten
Balken zur Vertraglichkeitsprifung am Untergurt

Im Vergleich zur Fachwerksmasche mit zusatzlichem Obergurt (Bild 4.13) andert sich der Bei-
trag der Blgel und Druckdiagonalen zur Formanderungsenergie nicht. Die Dehnung des Zug-
gurts ruft aber, auf die Dreiecksmasche bezogen, die doppelte Krimmung hervor. Man erhalt:

tanp?— ZNf "8 _ g (5.36)
EZ - 53
mit 9 i
coth = chor (5.37)
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Ldsung

Fur die Berechnung eines Balkens mit zwei Einzellasten und verteilter Last wird der konstante
Hebelarmd, mit einem "Stress Block” im Druckgurt bestimmt (Bild 5.6).

Q Q
S
/AN
q
i
AN:bA Nsupr,o
jroTy T e _X>I_'
_
‘Z R
== ':W ol d
b
y o s
Ninfr,0

T

Bild 5.6: Spannungsfeld mit variabler Druckstrebenneigung und Bruchzone in der
Druckstrebe R

/2

Bleibt der gedrickte Bereich im Obergurt, ergibt sich:

EZ
Mmax= 0" §+Q‘a (5.38)
= Xp =d—/d2— 2- Mmax (5.39)
fc’bsup

Fur den Fall, dass auch Teile des Stegs aktiviert werden, ergibt sich (Bild 5.6):

Nsupro = Ne1 +Ne2, Nz = —fe-bw-Xp, Ne2 = —fc- (Bsup—bw) - hsup  (5.41)

2-M bsup— bw
:>Xp|:d—\/d2— fc't;”;uhsup-%.(z-d—hsup) (5.43)
Ncl‘Xp|/2‘|‘ Nc2'hsup/2
=d-— 5.44
& Ne1 + N2 (5.49)

Ist eine negative Normalkral vorhanden, so wird ein Streifen der Hohe= —N/ (bsup- fc)
am ausseren Rand des Druckgurts dafur reserviert, und dann die Berechnung wie oben flr
den Restquerschnitt der Holme— xy fortgefiihrt, allerdings fur ein abgemindertes Moment
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AM = Mmax+N/2- (h—xy) (insofernN auf die H6henhalbierende des Querschnitts bezogen
ist). Schliesslich wird die Position der resultierenden Gesamtdruckkraft im Druckgurt be-
stimmt, so dass der Hebelarm berechnet werden kann.

Die Formulierung der Gleichungen erfolgt hier fur den generellen Baf z < d,
(Bild 5.4 (a)). Generell iszx = 0. Die Vertraglichkeit wird auf der Hohg Uber die Breite
Axk der Druckstrebe an dieser Stelle erfillt. Diese betragt:

K
Xkl = Xa+Cot6O -z, Xgr = Xg -+ COt6; - z¢ (5.46)

Damit kbnnen die Spannungen in den Gurten, in der Blgelbewehrung und im Beton bestimmt
werden:

fak = :ch( fw, X1, Xkr) (5.47)
o5, = asl; (5.48)
oy — - ful E;Nqinf e cot6|242rcot6r2) . AAX>|<< (5.49)
Oxinf = w (5.51)

Bei einer treppenartigen Blgelspannungsverteilung am Obergurt ergibt sich dort, dass das
Gleichgewicht nur im Mittel entlangxs,p erfullt ist.

Mittels der Materialgesetze fur den Obergurt, den Untergurt und die Bugel sowie den Stegbeton
konnen dann die Gurtverformungegsup &inf, Und die Blgelverformungeg, am Punkt K
ermittelt werden. Dann sind alle Verformungen bekannt, und Gl. (5.36) kann zur Uberpriifung
des Winkelst herangezogen werden. Der Winkel wird damit iterativ gefunden.

Inkrementation und Algorithmus

Der beim Schatzen des Winkeflsbegangene Fehler sei durch die Fehlerfunkdoausge-
driickt. Zur Lésung wird ein voller Newton-Raphson-Algorithmus mit quadratischer Konver-
genz verwendet (Bild 5.7 (a)). Es zeigt sich, dass bei Fliessen der Bewehrung die Fehlerfunk-
tion ungunstig konditioniert ist, so dass der Algorithmus mit dem Relaxationsparamseter
gedampft wird (Bild 5.7 (b)). Es gilt:

O<ap<1 (5.52)

Der rechte Neigungswinké} o der ersten Druckstrebe wird so klein wie mdglich gewahlt. Fir
die Iteration wird verwendet (Bezeichnungen: siehe Bild 5.6):
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»(0) ()

d6ci1
GD~O|9£<+1T%
6 ] ]
0651 6 6 jax

(a) Newton-Raphson-Verfahren (b) Gedampftes Newton-Raphson-Verfahren

Bild 5.7: Konvergenz bei unterschiedlicher Form der Fehlerfunktion

Waéhrend der Iteration wiré variiert, bis beim n-ten Schritt die Toleranzgrenze unterschritten
wird:

SX_ 83

6=06, /|[taf6, — <tol, tol=0.0001 (5.56)

SZ_ 83

Abweichend davon kann statt des Winkélsauch die obere Berandudgs, variiert werden,

was natirlich den gleichen Effekt hat.

An den Réandern von Lasteinleitungsbereichen (Einzellast, Auflager) wird immer die letzte
Druckstrebe eine untere Breite ungleisk s haben.

Uber dem Auflager wird angenommen, dass die Biigelspannungen auf null absinken, was
dort die Vertraglichkeitsprifung ersetzt. Fir die letzte Druckstrebe wird durch Gleichgewicht
automatisch gefundemry = ba/2.

Bruch tritt ein, wenn entweder fur die aufgebrachte Last die Blgelverformungen tber die
Bruchdehnung anwachsen oder die Betondruckspannung im Steg lokal die effektive Festig-
keit erreicht.

Bei der Wahl der Spannungsfelder wurde auf Knotenbereiche verzichtet, die sich in Lastein-
leitungsbereichen ausbilden und die Druckstrebenspannung reduzieren. Daher wird die Bruch-
bedingung nur flr indirekt gelagerte Druckstreben geprift (hier Strebe R, Bild 5.6). Dieses
Vorgehen entspricht auch der Schweizer Norm SIA 262 [145].

Zur Uberpriifung der Bruchbedingung miissen die Hauptdruckspannupgemd der Ver-
zerrungszustandcs) an jeder beliebigen Stelbe z bestimmt werden. Dies geschieht mit den

GIn. (4.56, 5.49), indema durchzersetzt wird.

Ansatz fur Spannbetontrager mit geneigten Spanngliedern

Ohne die Vertraglichkeit zu prifen, wird ein Ansatz zur Beschreibung von Spannbetonbalken
mit geneigten Spanngliedern im Steg entwickelt. Dieser orientiert sich eng an den Messungen,
die wahrend der Laborversuche an Spannbetontragern im Massstab 1:1 gemacht wurden [65].
Im Unterschied zum vorher entwickelten Ansatz fiir Stahlbetonbalken wird hier die Schub-
tragwirkung der geneigten Spannglieder und des Druckgurts berlcksichtigt, ebenso wie die
Umlenkung der Druckstreben an den Spanngliedern. Die Neigung der Druckstreben am Zug-
gurt als zusatzliche Variable wird mit dem Spanngliedverbund bestimmt.

Die Losung erfolgt wieder inkrementell und numerisch, da die Losung der Differentialglei-
chung fir die Neigung der Druckstreben flr diesen Fall generell nur numerisch gelingt [155].
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Modellfaktor

Da es sich um einen plastischen Ansatz handelt, muss die effektive Druckfestigkeiit
einem Modellfaktor multipliziert werden, der die plastischen Umverteilungen beriicksichtigt.
Dieser wird wie nach Schweizer Norm SIA 262 [145] entsprechend Gl. (3. 13)-zuerechnet.

Vorspannung

Folgende Annahmen werden gemacht (Bild 5.8):

1. Es wird eine geringe Neigung vorausgesetzt, so dass géing ~ tang.

2. Der Krummungsradius des Spannglieds ist gleich dem Inversen der zweiten Ableitung
der Position des Spanngliedsy 1/dg.

3. Die Vorspannkraft wird Uber die Tragerlange als konstant angenommen. Die Variation
durch Reibungsverluste beim Spannvorgang und variierende Kriecheinfliisse werden da-
durch vernachlassigt.

Bv_f K_/ P 1 r= Tl ¢ dp(X) g
Ut~ ”\ p,0.1 .= r
- N e L
(a) Spannbetontrager
POO
Yy P, ~rtanB Y

/g

| |

|

[

|

Wi
i
ﬁ
,\;
\8
\

(b) Ersatzkrafte

Bild 5.8: Spannbetontrager: Erfassung der Vorspannung

Die Wirkung der Vorspannung kann durch Ersatzkrafte erfasst werden, die durch die Umlenk-
und Verankerungskrafte in das Moment, die Normalkraft und die Querkraft mit einfliessen.
Fur die Querschnittsanalyse steht dann natirlich nur derffgil — op . der Festigkeit des
Spannglieds zur Verfligung.

Der Spannungszuwachs im Spannglied unter Lasteinwirkung wirdyitbezeichnet.

Spanngliedverbund

Es werden Spannglieder mit nachtraglichem Verbund behandelt. Die mittlere Verbundfestigkeit
kann auf der Grundlage der Versuche von [160] und von Marti [105] mit etwa folgendem Wert
angegeben werden:

Litzen: Ty = 0.25- &%, f.in MPa, (5.57)
Drahte:Tpp = 0.15- f02/37 fc in MPa (5.58)
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Diese Werte betragen fur Dréahte nur etwa die Halfte der in [174] angegebenen Werte. Sie
gelten fir Versuche aus [160] mit Spanngliedern Ublicher Abmessungen. Fir die eigenen
Grossversuche wurden die gleichen Werte ermittelt werden [65]. Generell handelt es sich bei
den angegebenen Verbundfestigkeiten um charakteristische Werte.

Soll der Zuwachs der Vorspannkraft entlang der Spanngliedachse durch ein Verbundgesetz
beschrieben werden, so geschieht dies vorteilhaft entsprechend der Affinitatshypothese nach
[56, 57]. Sie besagt, dass die Verteilung des Schlupfs und der Dehnung (resp. der Stahldeh-
nung) affin zueinander sind, so dass ein Verbundspannung-Stahldehnungsgesetz formuliert
werden kann. Bei Annahme linearer Materialgesetze werden die Dehnungen durch Spannun-
gen substituiert. Dann ist es moglich, den Verbund durch eine plausiples,-Beziehung zu
beschreiben. Hier wird ein Wurzelansatz gewahlt:

Op — Opw

fp0.1— Opo
(5.60)

Das Verbundgesetz wurde so formuliert, dass im elastischen Bereich im Mitetrreicht
wird. Bei Fliessbeginn ist anzunehmen, dass die lokale Verbundspannung stark abnimmt.

Gleichgewicht am infinitesimalen Spanngliedelement ergibt:

dAN, — dN,

dx,  dxp
Der Faktorky, driickt aus, welcher Teil des Spannglieds tatsachlich Verbund aktivieren kann.
Nach Kapitel 6 betragt er:

Koo = 2-sing - 5 (5.62)

Der Faktork,, tragt den Versuchsbeobachtungen Rechnung, dass der Spanngliedverbund nicht
die generell angenommene Qualitat besitzt [65]. Der ideelle Spannglieddurchmggsbed
rechnet sich nach Gl. (2.50) bzw. (2.51). Die Spannapenthéalt die Vorspannungp .

Druckgurt

Die Schubtragwirkunyc des Druckgurts ist folgendermassen definiert:

Ve = FNc - dy(x) (5.63)

Die Bezeichnungl/(x) stellt die Ableitung des inneren Hebelarms beziiglich der Langsachse

x dar. Das Vorzeichen wird negativ im Bereich eines positiven Moments. Der innere Hebelarm
und seine Ableitung werden im folgenden bestimmt. Die Resultierende im Druckgurt wird im

Anschluss am inkrementellen Element berechnet.
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Folgende Annahmen werden getroffen:

1. In der Biegedruckzone am Schnitt des maximalen Moments herrscht eine konstante
Langsspannung- fc Gber die Hohe, ("Stress Block”; Bild 5.9 (a); zur Vereinfachung
ist ein Stahlbetontrager dargestellt). Die Druckzone soll den Flansch nicht verlassen.

2. Die HOohexp wird vereinfachend unter Annahme vblg = P, fir den Lastfall maximale
Querkraft bestimmt.

3. Die Neigung der Druckgurtkraft wird vereinfachend mit dem Tangens behandelt.

4. An der Stellexg, an dem die Druckgurtkraftic null wird, erreicht die Resultierende den
inneren Rand des Druckflanschdi:(xg) = 0, dy(xo) = d — hc.

5. Im Bereich des extremalen Moments wi{{x) = 0.

6. Die Resultierend®\; folgt einem parabelférmigen Verlauf 2. Grades, da der Druckgurt
bei Plastifizieren der Biigel eine konstante Vertikalbelastung erfahrt.

T & =y
. a l
T LS
—Ne | .
P —— -~ > 7 lg_j
' x
h dv (X \ P he |d
\
0 |
‘» —e
Q ¥ ba ‘
bo
(a) Konstante Flanschhohe, Einfeldtrager X ‘;
z
t %o toXa he
hc\ —Ne /
e —— - — - =
| 4
le I

(b) Druckflansch variabler Hohe (Durchlauftrager); x5 > hc
Bild 5.9: Skizzierung der Neigung der Druckgurtkraft und Anderung des inneren

Hebelarmsd,

Die Annahmen 4., 5. und 6. stiitzen sich auf die Dehnungsmessungen der Laborversuche [65].
Der innere Hebelarm kann unter diesen Annahmen berechnet werden:

2
a0 =d (he—2'). (XXO> . (5.64)

84



5 SCHUBTRAGVERHALTEN VON STAHL- UND SPANNBETONTRAGERN

Es ist moglich, dass der Druckflansch im Bereich einer Einzellast oder eines Auflagers ei-
ne Uberhohung mibc, > he besitzt, so dass bei Ausnutzung dieser Uberhohung durch die
Druckgurtkraftxp > hc werden kann (Bild 5.9 (b)). In diesem Fall ergibt sich bei der Einzel-
last eine unginstig wirkende Schubkraft des Druckgurts, die vom Steg aufgenommen werden
muss. Annahme 5. wird dann ersetzt durch die Bedingly(4t) = d — hc. Es ergibt sich:

A =d—3- [hw?i-(xp'—hc)} - (XXO)Z+
+%'(Xpl —he)- <l+ Z‘;) %— % (5.65)

Es verbleibt die Bestimmung der Stedg an deMNc = 0 gilt. Fiir den in Bild 5.9 (a) gezeigten
Fall ist die Losung trivialxog = a+ (bg — ba) /2). Aus der Aquivalenz der Schnittgrossen und
der inneren Krafte I&sst sich die Druckgurtkrisig beixg berechnen (Bild 5.10):

A rxlc-dv—v.cote-iVZMJrN-(d—;) (5.66)
Mit Nc(Xp) = 0 unddy(Xp) = d — he wird:

_ N(x) h cotf(xo) | M(xo)

o_d_hc.(d_2>+v<xo>. e, (5.67)

Befindet sich der Druckgurt oben, muss lediglich das Vorzeichen vor dem letzten Term in
Gl. (5.67) geandert werden. Bei bekannten Verlaufen der Schnittgrdésédery und einem

auf der Grundlage der Plastizitatstheorie gewahlten Druckstrebenwinkel (Abschnitt 4.4) kann
dannxg bestimmt werden.

—0

o

- - T ; —- N7 —e

o
|
NIz
NIz
|Q.
<

0 2

d - — 4—€4~| V- CO'[G o T
‘G dv

e
- - lz ::hc
:

NI

Bild 5.10: Schnittgréssen und innere Krafte am Punktxy der Dekompression des
Druckgurts fuir einen Stahl- oder Spannbetontrager
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Bestimmung der Anfangswerte

Es wird ein Durchlauftrager betrachtet (Bild 5.11). Fuhrt man einen Schnitt entlang der
Druckstreben, ausgehend von der Dekompression des Zugdirts Q) bei xr o, so wird

die Kraft im Spannglied bek,o gerade die VorspannkralR, betragen AN, = 0). Dort gilt

auch in etwa@r = 6, d.h. am Spannglied erfolgt keine Umlenkung. Im Falle einer Bemessung
wird 6c gewahlt. Bei den Laborversuchen konnte er gemessen werden [65]. Es wird der Teil
Qar der Auflagerkraft beriicksichtigt, der die Querkraft in diesem Schnitt auf null bringt. Die
Ausdehnung des Auflagers wird hier vernachlassigt.

XqQ2 Xp,0 XT,0

o

NID

pr%—/-— N The

QAr ZF A

f }
Qint b '

Bild 5.11: Spannungsfeld fur den Schubbruchbereich eines Durchlauftragers

Die geometrischen Beziehungen lauten:

Xp,0 = X1,0 — dp(Xp,0) - COtO (5.68)
Xc,0 = XT,0 — dy(Xc0) - cOtO (5.69)

Am Punkt U wechselt die Krimmung des Spannglieds das Vorzeichen. Seine Position ist be-
kannt. Der Punkt Q stellt den Rand des betrachteten Spannungsfeld dar. Die verteitgtast
stellt etwa bei Strassenbrucken das Lastmodell 1 nach Schweizer Norm SIA 262 dar [145].
Diese misste im Punkt Q beginnen, der aber im Voraus nicht bekannt ist. Vereinfachend wird
das Lastmodell 1 im Punktf£angesetzt. Der dabei begangene Fehler ist klein und wird kom-
pensiert durch die Vernachlassigung der Ausdehnung des Auflagers:

Xg2 =0.9-d-cotf (5.70)

Bei bekannten Verlaufen des Spannglidgé&) und der Druckgurtkraftl, (x) kdnnen dann mit
dem Gleichgewicht sowie den Bedingungdén(xr o) = 0 undANp(Xp,0) = 0 die Positiorx o,
die Bugelbelastund,, und die DruckgurtkrafiNc am rechten Rand bestimmt werden:

e Ne = N (5.71)
I fwr - €OtO - dy(Xc,0) + Osup: XT,0 + Ginf - Xc,0 + Asupe - €2 + N - di(Xc.0) — Qar+
+U1- Xy — Uz (Xp0—Xu) =0 (5.72)

86



5 SCHUBTRAGVERHALTEN VON STAHL- UND SPANNBETONTRAGERN

A: —fwr'%'(de(C,O)'C0t6)2+CIsup'XTO'(XCO_m)‘f‘qsurQ'gZ'<XC,0—XQ2—%)+
it 25— M — Qarxco+N- (8= [d—dy(xc0)]) +
U Xy (Xc0— &) — U2+ (Xpo— Xu) - ( m):o (5.73)

Geometrie des inkrementellen Elements

Bis zum Auflager wird6c = 6 = konst. angenommen, was wahrscheinlich vertraglich ist,
da sich eine Anderung des Druckstrebenwinkels eher am Zuggure{nstellen wird, etwa
durch Plastifizieren desselben oder der Biigel (Bild 5.11). Dies deckt sich mit den Messungen
an den eigenen Versuchstragern [65]. Hier wird der Druckstrebenwinkel am Zggdurch
Berucksichtigung der Verbundspannungen am Spannglied bestimmt werden.

Bild 5.12 (a) zeigt ein inkrementelles Element des Balkens. Alle Grdssen am rechten Rand sind
bekannt. Es wird mif\x, inkrementiert. Fir die Anfangswerte ergibt sich:

XT = XT,0, Xp = Xp,0, XC = XCT,0
krr = cotby = cotf, ke = cotf

Dabei wird die Kurzschreibweisk = cotf eingefihrt. Die Neigundkr; wird zunachst ge-
schatzt und dann iterativ bestimmt, analog zu Abschnitt 5.2. Die Position des Spandglieds
und der Druckgurtkraftl, sind bekannt und werden durch Parabeln 2. Ordnung beschrieben:

dp(Xp) = @p-Xp®+bp - Xp+Cp (5.74)
dv(xc) = ay-xc®+by-xc +¢y (5.75)

So wird in Bild 5.12dp; = dp(Xp), dv = dv(Xc — Axc) etc. Damit kénnen die Inkremente an
den Gurten bestimmt werden (Bild 5.12 (b,c)):

bk b \° o
a = —ay-ke

by =1+ke-(2-ay-xc+by)
C1= —A%p+ke - (G —&v-xc? —by-xc — & — dpr + dp)

Gleichgewicht am inkrementellen Element

Das Bild 5.12 (a) zeigt ein einaxiales Spannungsfeld, was fur das inkrementelle Element durch
zentrierte Facher beschrieben werden kann. Alle Grossen am rechten Rand sind bekannt. Fur
die Anfangswerte ergibt sich:

fwrm = fwr, O = Qsup, U= Uy, QI = Qinf
I\lTr 0 NPr Poo, NCr
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Cyr
> X
XC Xp XT
(a) Inkrementelles Element
AXp
ke - (dpr — dipi) ﬁT—T

a !M
j dyi — Oy

"
M I(Tr : (dpr - dpl) AXC
AXp

(b) Spannungen tiber dem Spannglied (c) Spannungen unter dem Spannglied

Bild 5.12: Inkrementelles Element des Spannbetonbalkens mit einaxialem
Spannungsfeld

Da sich die Inkrementgrenzen generell nicht mit den Intensitatsspringen der Funktionen
fwr(X) und Osup (+0sue) decken, werden die durchschnittlichen verteilten Einwirkungen
fwrm und gr berechnet, die jeweils in den Punktgg und xq angreifen, entsprechend dem
Vorgehen in Abschnitt 5.2. Deren gemeinsame Resultierende greift im Punkt R an. Aus dem
Knotengleichgewicht am Zuggurt folgt, dass die ResultiereDgeder Druckspannungen
durch diesen Punkt geht, unter der Neiglkndlineare Anderung der Neigung entlangr).

Fur die Berechnung des Inkrements- Axp nach Gl. (5.61) wirdi flir o = Npr/Ap berech-
net. Gleichgewicht ergibt:

88



5 SCHUBTRAGVERHALTEN VON STAHL- UND SPANNBETONTRAGERN

Zuggurt:
. . dXT

1T Dt = — (0 + fwrm) - sinGr (5.78)
—. Ny = Nrr+ (0 + fwrm) - k1 - A7 (5.79)

Spannglied:
Verbund: Ny = Npr — Np - Axp (5.80)
ke - (Npr - dfy = Npi - iy + (farm + G ) - Axr) =0 (5.81)

Druckgurt:

1
1 fW|:q|+E'|:NCr'd\//r_NC|'d\l/|+Npr'd;)r_Np|'d;)|+

+(furm+ ) - B¢ | (5.82)
—. Nci = Ner + N;)'AXD — (O + fwrm) -kt - D7 (5.83)

Mit GI. (5.81) kann die Neigundr, iterativ bestimmt werden. Dabei wurde die Umlenkkraft
substituiert:

Die Spannungen werden aus den Gleichgewichtsbedingungen udd sitf a = 1+ cof a
berechnet (Bild 5.12 (b,c)):

ql’ + fwrm

05t =~ (1+kr?) (5.85)
JAVS
= . 5.86
OsTp = OaT AXp+kTr'(dpr—de) ( )
1+kC2 O3t 1 ! / ! !
O3c = . DXt — — + (Npy - (diy, — N7 - Axp - d 5.87
= AXp+|<(:'(dpr_dp|) l+kT2 T bW ( pr ( pr p|>+ p P pl) ( )

Die Spannungostp wurde dabei mithilfe der Tatsache, dass es sich um Spannungsfelder
in Form zentrierter Facher handelt, bestimmt. Ra=konst., ist auchosc innerhalb des
inkrementellen Elements konstant.

Damit sind alle Grossen bekannt, und es kann inkrementiert werden. Die Druckspannung ist
am Spannglied am grossten. Dort wird dann auch das Bruchkriterium nach Kapitel 6 gepruft.
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5 SCHUBTRAGVERHALTEN VON STAHL- UND SPANNBETONTRAGERN

5.4 Zusammenfassung und Folgerungen

Stahlbetonbalken

Das in diesem Kapitel entwickelte Modell zur Schubtragwirkung von Stahl- und Spannbe-
tontradgern ermoglicht die Bestimmung der Betondruckspannungen, so dass diese mit dem
Bruchkriterium verglichen werden kénnen. Das Bruchkriterium wird im folgenden Kapitel
hergeleitet.

Beim Modell fur Stahlbetonbalken wird die Vertraglichkeit der Verformungen tberprift. Im
Gegensatz zu bestehenden Anséatzen wird eine Variation der Druckstrebenneigung entlang
der Balkenachse und -hdhe beriicksichtigt, so dass eine Lokalisierung des Bruchs mdglich wird.

Rissuferverzahnung ist immer ausreichend, wenn die effektive Druckfestifgkeles Stegs
angepasst wird. Die Dubelwirkung der Bewehrung kann bei ausreichend verblgelten Balken
(ohne Lokalisierung der Schubrisse) vernachlassigt werden.

Die Schubtragwirkung des Gurte ist bei profilierten Stahlbetonbalken mit in der Praxis tiblichen
Abmessungen vernachlassigbar, ausser bei Langsdruckkraften.

Spannbetonbalken

Das Modell fiir Spannbetonbalken mit geneigten Spanngliedern im Steg wird basierend auf den
Beobachtungen der unternommenen Grossversuche [65] entwickelt.

Sowohl die Schubtragwirkung des Druckgurts als auch die Umlenkung der Druckstreben am
Spannglied werden bericksichtigt. Letztere wird durch den Spanngliedverbund bestimmt.

Der Spanngliedverbund bei Verwendung von Dréhten ist nach den Laborversuchen deutlich
geringer als bisher angenommen.
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6 Bruchkriterium flr Stegbeton

6.1 Einleitung

Im vorangegangenen Kapitel wird ein Ansatz zur Beschreibung der Belastungsseite entwickelt,
so dass die Betondruckspannungen im Steg berechnet werden kdnnen.

Im folgenden wird ein Bruchkriterium fir Stegdruckbruch hergeleitet, mit dem dann die be-
rechneten Betondruckspannungen verglichen werden kénnen. Die Einflisse des Verzerrungs-
zustands und der Spanngliedprasenz im Steg werden zunachst getrennt behandelt.

Die gefundenen Beziehungen werden durch Vergleich mit einer Vielzahl von Versuchen ab-
gesichert. Dann wird ein einheitliches Kriterium sowie eine fur die Praxis geeignete Verein-
fachung entwickelt. Dabei wird insbesondere die Frage behandelt, ob die beiden Effekte des
Verzerrungszustands und der Spanngliedprasenz multiplikativ zu behandeln sind oder nicht.

6.2 Verzerrungszustand im Steg

Problemstellung

Folgende Einflisse auf die effektive Druckfestigkigitim Steg von Betontragern ohne Spann-
glieder im Steg bestehen:

a) Die Abweichung der Hauptdruckdehnungsrichtung von der Erstrissrichtung schwécht
den Beton zusétzlich, da Rissuferverzahnung aktiviert werden muss.

b) Die Langs- und Querbewehrung in Balkenstegen zerstoren bei Risséffnung den Uber-
deckungsbeton (Bild 3.21). Eine Abhangigkgit — (%ﬁ) ergibt sich. Bei

gleichbleibender Betondeckung ergeben sich damit bei zunehmender Bauteilgrosse in-
teressanterweise umgekehrte Massstabseffekte.

c) Bewehrungen sind Hindernisse im Spannungsfluss der Druckstreben. Bei grossen Be-
wehrungsgehalten kann es zu Spaltrissen kommen.

d) Bei starker Dehnung der Bugelbewehrung kann diese durch Verbundwirkung Spaltrisse
erzeugen.

e) Bei sehr flachen Druckstreben schmiegen sich die Schragrisse am Druckgurt beinah ho-
rizontal an den Druckgurt an, so dass die Lasteinleitung dort beschrankt ist.



6 BRUCHKRITERIUM FUR STEGBETON

Punkt a) fihrt bei Balken zum Stegdruckbruch am Rand des Zuggurts, wo die Rissneigung
Zu Beginn eher steiler ist und auch Sammelrisse die Druckstreben schwéachen kénnen
(Bild 6.1 (a)).

Die Punkte b) bis d) fuhren zum Bruch des Stegs auf halber Hohe (Bild 6.1 (b)), d.h.
zwischen den Flanschen, da an den Flanschrandern die Behinderung der Querdehnung leicht
festigkeitssteigernd wirkt (Bild 2.11).

In Stahlbetonbauteilen realer Grosse werden diese Effekte von untergeordneter Bedeutung sein.

Punkt e) fihrt zum Stegdruckbruch am Rand des Druckgurts (Bild 6.1 (c)).

/ > -
il |
D o ——— -
(a) Am Zuggurt (b) Halbe Steghthe (c) Am Druckgurt

Bild 6.1: Auftreten von Stegdruckversagen

Demnach sind bei Tragern realer Grosse nur die Punkte a) und e) bei der Bestimmung der
effektiven Druckfestigkeit zu beriicksichtigen. Sie hangen vom Verzerrungszustand im Steg
und von der Rissuferverzahnung ab, wobei der Verzerrungszustand ein Mass fiir die Zerstérung
der Rissuferverzahnung darstellt.

In Spannbetonbalken ist die Druckdiagonalenneigung aufgrund der Langsdruckkréafte von Be-
ginn gering, so weniger Anderung der Druckdiagonalenneigung zu erwarten ist. Ausserdem
hilft die eingetragene Druckspannuog bei der Rissuferverzahnung. Die Reduktion der ef-
fektiven Druckfestigkeit diirfte daher geringer ausfallen.

Bruchkriterium

Das Bruchkriterium wird nach einem Ansatz von Muttoni [115] durch den absteigenden Ast
der Spannungs-Dehnungs-Beziehung eines Zylinderdruckversuchs beschrieben, der hier aber
aufgrund der Stegbewehrung weniger entfestigend modelliert wird. Eine Entfestigung findet
nicht mehr statt, da die unter Zug stehende Stegbewehrung zu einem weicheren, aber verfesti-
genden Verhalten fuhrt. Damit spielt die Lange einer Druckstrebe bei einem Balkensteg keine
Rolle. Massstabseffekte sind daher nicht zu erwarten.

Gl. (2.19) wird auf die folgende Form gebracht:

O3 1
fe ey fo 1 (& mk
&3-Ec¢ &3-Ec nk-1 &

Unter der Bedingung, dass/ f; = —1 fUr &3 = &, wird folgende Beziehung vorgeschlagen.

6.1)

% __ 1 C=001 fsin MPa (6.2)

o c 123, [(ig)z—l] ’
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6 BRUCHKRITERIUM FUR STEGBETON

Bild 6.2 zeigt den eigenen Vorschlag nach Gl. (6.2), die besonders fur hthere Betongtiten auf-
grund der Kontrolle der Hauptzugdehnungen durch die Bewehrung eine relativ geringe Sprod-
heitszunahme vorhersagt, im Vergleich zu Gl. (6.1), die fur den einaxialen Zylinderversuch
gultig ist.

Thorenfeldt et a. f_= 30 MPa ---

60 MPa ---
= 100 MPa ---
I Harsf, =30 MPa —

60 MPa —

. 100 MPa —
0 nd ols L
1 2 3 4
&1 &[]

Bild 6.2: Vergleich der Vorhersage des entfestigendes Verhaltens fiir den einaxialen
Druckversuch nach [159] und fur Druck mit aufgezwungenen Hauptzugdehnungen
(eigener Vorschlag)

Um nun den Einfluss der Hauptzugdehnung einzubringen, wird die Hauptdruckdehnung mittels
eines vereinfachten Ansatzes fir die Querdehneahibstituiert:
&
v="2.v,, V=05 (6.3)
&

Bild 6.3 zeigt, dass fur den untersuchten Beraigk g9 der gewahlte Ansatz sehr gut mit dem
von Fernandez Ruiz und Muttoni (Abschnitt 2.2) tibereinstimmt.

4

€305 = -0.8 %o
] &= -1.7 %o

V[

Eernandez Ruiz et al.
0 &3 [%o] -6

0

Bild 6.3: Vereinfachter Ansatz fir die Querdehnzahl und Vergleich mit dem Ansatz von
Fernandez Ruiz und Muttoni [54]

Mit Gl. (2.21) erhalt man:

2
<g3> _ 0.8 (6.4)
&0 &

Schliesslich substituiert mag /&y in Gl. (6.2) und erhélt:

fce 1 .
=== <1, fcin MPa 6.5
T "1 001 t2R- 2 e/t~ © (6.5)
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6 BRUCHKRITERIUM FUR STEGBETON

Vereinfachung des Bruchwiderstands

Generell ist bei Stegdruckbruchy > —&y/2. Unter Abschwéachung der Bedingung, dass
ng(% = —0.5) = 1 ist, und mit dem Ziel, die Sprodheit des Betons &hnlich wie [115] zu
beschreiben (als Funktion voﬁam; Gl. (3.12)), kann daher folgendes, vereinfachtes Bruch-
kriterium vorgeschlagen werden:

_ ee _ <1, f.inMPa 6.6
e =7, 0.9+30-f%3.g — ¢ (6-6)

Die Abweichung zwischen den GIn. (6.5) und (6.6) betragt gemittelt fiir jede Betongite
fc = 30..120MPa und Hauptzugdehnungen= 0..40%. nicht mehr als3 %.

Vergleich mit Balkenversuchen

Mit dem in Abschnitt 5.2 entwickelten Modell wurden 3- oder 4-Punkt-Biegeversuche an
Stahlbetonbalken untersucht. Dabei wurde die Schubtragwirkung der Gurte vernachlassigt.
Es handelt sich dabei um Versuche von Leonhardt und Walther [94, 96, 99], Regan et al.
[125, 126], Lyngberg [100], Bach et al. [6].

Fur die tatsachliche Bruchlast wurde die maximale, lokale Druckspannung im Steg und die
zugehdrige Hauptzugdehnung berechnet und erstere durch die Zylinderdruckfestigkeit geteilt.
Diese Berechnungen sind nach Zylinderdruckfestigkeit sortiert in Bild 6.4 dargestellt.

Zum Vergleich sind das Bruchkriterium nach Gl. (6.6) sowie die Ansatze von Vecchio nach
Gl. (3.18) [164] und Kaufmann nach Gl. (3.16) [83] eingezeichnet.

Der Beiwertk; nach Gl. (3.13) entsprechend Schweizer Norm SIA 262 [145] wird ebenfalls
gezeigt. Entsprechend Abschnitt 5.2 wird der Modellfaktey nicht bertcksichtigt.

Mit dem eigenen Bruchkriterium nach Gl. (6.6) wird eine gute Ubereinstimmung mit den Ver-
suchsergebnissen erzielt (Bild 6.4 (a)). Auch der spréde Einfluss der Zylinderdruckfestigkeit
wird korrekt erfasst.

Der Ansatz nach Vecchio [164] erreicht ebenfalls eine gute Ubereinstimmung (Bild 6.4 (b)).
Die Dehnunggy taucht im Kriterium auf und wird nach GI. (2.13) berechnet. Dadurch wird
die Abhangigkeit von der Zylinderdruckfestigkditallerdings inkorrekt beriicksichtigt.

Der Ansatz von Kaufmann [83] erzielt auch eine gute Ubereinstimmung, allerdings wird er fur
hohere Zylinderdruckfestigkeiten schnell sehr konservativ (Bild 6.4 (c)).

Die Schweizer Norm SIA 262 ist generell konservativ (Bild 6.4 (d)). Fir grosse Hauptzug-
dehnungen kank. = 0.6 allerdings zu inkonservativen Werten filhren. Eine Verwendung von
k. = 0.4 war hier nicht angezeigt, da keine plastische Gurtverformungen beobachtet wurden.

Generell ist die Schweizer Norm von allen Anséatzen der einzige, der ohne Kenntnis des
Verzerrungszustands im Steg verwendet werden kann, was fur die praktische Anwendung
unabdingbar ist.

Um den Einfluss der Prasenz der Stegbewehrung (Punkte b) bis d)) auf die effektive Festigkeit
zu untersuchen, wird in Bild 6.5 der Fakigg gegen die Steggeometrie aufgetragen, d.h. die
Summation der Betondeckung und der Stegbewehrung, geteilt durch die Stegdicke.
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6 BRUCHKRITERIUM FUR STEGBETON

o, /f[]

Ne=

02 -

(@) Gl. (6.6)

ne=o./f[]

(c) Gl. (3.16) nach Kaufmann [83]

(b) GI. (3.18) nach Vecchio [164]

0.2

T ‘o l
- o g,.° ‘s.4 08
k ° @@O °© ¢ 1
FE————= 2% 06
e o° 1
B ° 1 04
B 1 02
T S T S S S N R R \7 0
0 5 10 15

(d)ke nach SIA 262 [145]

f.=20
f.=30
f,=50
f =10..20

+ 30

40..60

f,=20
f,=30
f,=50
f.=10..20

. £=30

f = 40..60

Bild 6.4: Abschwéachung des Betons durch den Verzerrungszustand im Steg:
Bruchkriterien und Nachrechnung von Balkenversuchen entsprechend Abschnitt 5.2

Die Korrelation ist recht schwach. Wahrscheinlich nimmt die Schwachung mit grésser wer-
dender Betonuiberdeckugzunachst zu, nimmt dann aber wieder ab, je tiefer die Bewehrung
im Steg liegt. Es besteht Ahnlichkeit mit dem Phanomen bei Spanngliedprasenz im Steg (Ab-

schnitt 3.4).

0.8

0.6

”g [']

04 -
L 2 20

0.2

0

> B0 g dwoe oo o
o

[S]
- Coe>
1

o f,=10[MPd 7

= 30
e 40 b
- 50

" 60\ [ T

0

02 04 06 08 1
2(c+@, +d,)/h,

Bild 6.5: Abschwéchung des Betons durch Prasenz der Stegbewehrung: Nachrechnung
von Balkenversuchen
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6 BRUCHKRITERIUM FUR STEGBETON

Anpassung fur die praktische Anwendung

Fir eine praktische Anwendung muss sowohl das Berechnungsmodell als auch das Bruchkri-
terium ohne Kenntnis des Verzerrungszustands im Steg anwendbar sein.

In Bild 6.6 werden die nachgerechneten Versuchsergebnisse aus Bild 6.4 beziglich des effek-
tiven mechanischen Bewehrungsgragisdargestellt. Dieser berechnet sich zu:

1 T T | To T T T
08| ¥ o 0] o £=10.20
] ° O(’ ooo N
: | 0© o .o@ . ® | . 30
= 06 S 1 o 40.60
S} . 1
n 04 r ° .
W
e , |
0.2 :
0 V L | L | L | L | A

0O 02 04 06 08 1
wze[']

Bild 6.6: Abschwéachung des Betons durch den Verzerrungszustand im Steg in
Abhangigkeit vom effektiven mechanischen Bewehrungsgrad; Vergleich der
nachgerechneten Versuche mit Regressionsgerade nach Gl. (6.8)

Im Bild ebenfalls dargestellt ist die Regressionsgrade mit:
1
Ne =5 (1+ o) (6.8)
Es ergibt sich eine gute Ubereinstimmung. Substitution in Gl. (6.8) durch Gl. (6.7) ergibt:

ne= (14178 ) (6.9)

Damit ist ein Bruchkriterium fur die praktische Anwendung gefunden, dass ohne den Ver-
zerrungszustand bestimmt werden kann. Es eignet sich zur Nachrechnung von Versuchen mit
bekanntem mechanischen Bewehrungsgoadild 6.7 (a) zeigt Gl. (6.9) im Vergleich zu den
bereits berechneten Balkenversuchen. Die Ubereinstimmung ist gut.

Dieses Kriterium kann auch als Funktion des Druckstrebenwirkelgrgestellt werden. Eine
Gleichgewichtsbetrachtung ergibt mit den Gin. (4.30, 4.32):

Ne = % (1+sir?6) (6.10)

Diese Darstellung erlaubt die Anwendung fir die Bemessung. Sie ist durch die nachgerech-
neten Balkenversuche fiir Druckstrebenwinkel®iz 15° abgesichert. Bild 6.7 (b) zeigt den
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1 \ o \ 1
08l ¥ . .2 2] _ . ,=10.20
— e AT | 30
=06 PSS k - e 40.60
> * ]
n 04 ° -
w
o I ] I ]
0.2 - B - 4 02
O | L L L L L L ] I L L L L L ] 0
0O 02 04 06 08 1 15 25 45
w, [] o]
(a) Gl. (6.9) (b) Gl. (6.10)

Bild 6.7: Effekt des Verzerrungszustands: Beziehungen fiir die praktische Anwendung
und Vergleich mit den nachgerechneten Versuchen bzw. mit der SIA 262 [145]

Vergleich mit der Schweizer Norm SIA 262. Es ergibt sich insbesongi25°) = 0.59 ~ k.
Eine Anpassung der Norm wére durchaus maglich.

6.3 Spanngliedprasenz im Steg

Problemstellung

HHHH¢ HHHH¢ | |

O Q| —

THHHH HHHTH
(a) Leer (b) Injiziert (c) Reibung (d) Injektion (e) Betonierung  (f) Setzrisse

Bild 6.8: Auswirkung der Spanngliedprasenz auf das Druckfeld im Steg ((a) und (b)
nach Leonhardt [98])

Im folgenden soll ein Schnitt des Steges entlang einer Druckstrebe betrachtet werden (Bild 6.8).
Je nach Orientierung des Schnitts hat der Hillrohrumfang eine elliptische Form. Zahlreiche
(Abschnitt 3.4) und eigene Prismenversuche [117, 66] zeigen, dass dies vernachlassigbar ist.
Die Druckspannungstrajektorien werden um das Spannglied herum gelenkt, wenn es nicht inji-
Ziert ist (Bild 6.8 (a)), oder aber auf das Spannglied konzentriert, wenn es injiziert und sehr
steif ist (Bild 6.8 (b)). In beiden Fallen entstehen Querzugspannungen im Steg. Im letzteren
Fall wird die Neigung der Druckspannungstrajektorien durch die Reibung an der Hillrohro-
berflache beschrénkt (Bild 6.8 (c)), worauf Hars und Muttoni 2001 hinwiesen [64].

Bei der Injektion kdnnen Hohlrdume verbleiben (durch Lufteinschlisse oder Wasserlinsen
durch Segregation), die das Spannglied weicher machen (Bild 6.8 (d)). In Bereichen hohen
Schubs sind Spannglieder generell starker geneigt, so dass dies dort selten auftritt. Besonders
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bei beengten Platzverhaltnissen in schmalen Stegen kann es zu Ausbildung einer weniger dich-
ten Betonschicht unterhalb des Spannglieds und zur Setzrissbildung entlang der Spannglieder
kommen (Bild 6.8 (e,f)).

Einfluss der Steifigkeit

Die Steifigkeit des "Systems Spannglied” hangt von der Steifigkeit des Hullrohrs, des Injekti-
onsmortels und der Spannstahlbewehrung ab, die entweder als Litzenspannglieder (Bild 6.9 (a))
oder als Einzeldrahte (Bild 6.9 (b)) auftreten. Der Injektionsmdrtel besitzt ein Elastizitdtsmo-
dul vonEg = 8..18GPa und ist damit deutlich weicher als Beton. Im Verbund mit den Spann-
gliedern durfte der Elastizitatsmodul allerdings vergleichbar mit dem von Beton sein, da die
Spannglieder im Injektionsmortel die gleiche Rolle ibernehmen wie die harten Zuschlagskor-
ner in der weicheren Zementmatrix des Betons (Bild 6.9 (d)).

Hullrohre aus Kunststoff besitzen einen Elastizititsmed@D00MPa, was bei einer tblichen
Wandstéarke vor2mm zu weicherem Verhalten fihren kann (Bild 6.9 (c)). Da Kunststoffhill-
rohre glatt sind, wird jedoch sowieso nur ein geringer Teil der Spannungen in das Spannglied
eingeleitet (Bild 6.8 (c)).

Mdglicherweise kann daher die Steifigkeit eines Spannglieds Uber den Reibbeiwert erfasst wer-
den. Dies ist von Interesse bei der Auswertung von Prismenversuchen, bei denen Stahlhillrohre
zwar injiziert worden waren, jedoch keine Stahleinlagen enthielten.

(a) Stahlhillrohr (b) Stahlhillrohr (c) HDPE-Hullrohr (d) Beton: Dyax = 16
mit Litzen mit Drahten mit Litzen

Bild 6.9: Vergleich der Steifigkeit des injizierten Hullrohres mit der von Beton; Versuche
aus [66]

Annahmen

Die Entwicklung des Bruchkriteriums basiert auf den Beobachtungen von Laborversuchen an
Prismen mit Hlllrohren [117, 66]. Die Effekte aus Verbundwirkung werden daher vernach-
lassigt. Die Berechnung erfolgt nach dem unteren Grenzwertsatz mit der Plastizitatstheorie.
Folgende Annahmen werden getroffen:

 Bruch tritt ein, wenn die Querzugspannupdie effektive Zugfestigkeife erreicht.

Nach St.-Venant gilt fir die Bruchzonenlanges by,

Innerhalb dieser Bruchzone ist die Querzugspanrpkgnstant.

Der Einfluss der Spanngliedverankerung wird vernachlassigt.

 Die Kohasion auf der Hillrohroberflache wird vernachlassigt.
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Auch andere Tragmechanismen von Betontragwerken sind ohne Mobilisierung der Zugfestig-
keit des Betons nicht moglich, etwa der Bewehrungsverbund oder das Durchstanzen bei Flach-
decken. Sollen diese Tragmechanismen mit der Plastizitatstheorie behandelt werden, so muss
die Zugfestigkeit abgemindert werden, da das Verhalten von Beton auf Zug sehr sprode ist.

Bruchwiderstand

Im Gegensatz zum Vorgehen anderer Forscher, die das Verh@jnierwenden, wird der
Bruchwiderstand)p abweichend definiert (Abschnitt 3.4):

o .
O—C (Bezugsgrésse: Referenzprisma) (6.11)
0

nb

Np = —% (Bezugsgrosse: Zylinder) (6.12)
C

Der Unterschied zwischen den Faktorgh und np besteht demnach darin, dass beim Faktor
ng die Bezugsgrosse, namlich das Prisma ohne Hullrohr (Referenzprisma), aufgrund seiner
Abmessungen (typischer Wett/b,, = 4..5) gewohnlich Schlankheits- und Grésseneffekten
unterliegt, die das Prisma mit Hullrohr wahrscheinlich nicht erfahrt, da es fur geringere (mitt-
lere) Spannungen und unter einem anderen Mechanismus bricht. Tatsachligh-gihy, fur
fast alle Versuche aus der Literatur (Abschnitt 3.4). Sowohl konzeptuell als auch fiir die Be-
messung ist es wahrscheinlich vorteilhaft, mitzu arbeiten.
Fur die Prismenversuche aus der Literatur wurde die Betonfestifgkgpan unterschiedlichen
Probekérpern bestimmt (Zylinder, Wrfel, .. .). Ist die Zylinderfestigkeit unbekannt, wird zur
Umrechnung auf die Zylinderfestigkefif des Referenzzylindets/d = 320/160mm der em-
pirische Ansatz nach Hars und Muttoni [64] verwendet:

fc = r’a . nA . fC7exp (613)

Na = a®%% (6.14)

M = (0.6-1 —0.2)%2 (6.15)
A 0.16%- 1T 5 h

o= A A= 2 m], A= g

Dabei istA die Querschnittsflache des tatsachlich verwendeten Probekdrpers. Der Ansatz wur-
de so normiert, dass qilt:

fc =0.85- fec200, fec ist die Wirfeldruckfestigkeit (6.16)

Sortiert man die Versuchsergebnisse aus Abschnitt 3.4 nach der SchlaAkkeh/b,

(Bild 6.10) und fur vergleichbaré (bezogener Hillrohrdurchmesser nach Gl. (3.20), so zeigt
sich keine deutliche Korrelation, so dass der Einfluss von Schlankheitseffekten auf die Festig-
keit der Proben mit Hillrohr mit guter Néherung vernachlassigbar ist.
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(a) Leeres Hullrohr (b) Injiziertes Hullrohr

Bild 6.10: Einfluss der Probekdrperschlankheit auf die Versuche aus Bild 3.20

Bruchmodell mit Spannungsfeldern

Bild 6.11 zeigt ein zulassiges Spannungsfeld, dass somit eine untere Grenze fir die tatsachliche
Bruchlast darstellt.

Do
2

3+ (bw—@b)

-(1—sing)

-sing

NSNS

Bild 6.11: Spannungsfeld mit Bogen und Betonzugstreben fur ein Prisma mit injiziertem
Hullrohr im Bruchzustand

Modelliert wird wegen der Symmetrie nur ein Viertel des Problems. Das Spannglied befindet
sich unten rechts im Bild. Die Druckspannuogim ungesttrten Bereich des Stegs ist geringer

als die Druckspannung im Steg auf Spanngliedhohe.

Auf der Langea wird die konstante Zugspannumpgur Umlenkung der Druckspannungen ak-
tiviert, so dass die Berandung AB eine Parabel 2. Grades beschreibt, analog zu Umlenkkraften
bei parabolischen Spanngliedern.

Der Knotenbereich ADG ist nicht ganz hydrostatisch, da die Querspannun@cntm

betragt (Druckspannungen negativ). (Korrekterweise handelt es sich allenfalls um einen
pseudohydrostatischen Bereich, da die Hauptspannung aus der Ebene verscloyindét)

Daher steht auch die Berandung AB nicht ganz senkrecht auf der Berandung AD, und im
Bereich ADH bildet sich ein Facher aus.

Die Spannungen entlang des Schnittes HIK sind hier nicht angegeben, da sie fur die Lésung
nicht bendtigt werden.
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6 BRUCHKRITERIUM FUR STEGBETON

Die betragsmassig grosste Druckspannung wirdagitauf Hohe des Hullrohrs erreicht. Der
Bruch tritt am Punkt B ein.

Ein Teil der Spannungen wird durch das Spannglied geleitet. Er hangt proportional vom Reib-
beiwertu zwischen Hullrohroberflache und Beton ab:

U =tang (6.17)
Gleichgewicht im Bereich ABCDG ergibt (Druckspannungen negativ):

2-b
—! = 0¢- A
O-d Gc bW—QD (6 8)
a-p
: X=— 6.19
T D0, (6.19)
5. by—@p (b1 by—@p\ a+x
P: Ocl——5 (2 S ) =-pa—— (6.20)
Gleichgewicht im Bereich AGHKL ergibt:
. __ by—2-by
—. GC” - O-C' W (621)

Fir oc) = g wird die maximale Bruchspannung gefunden. Dies gilt aber nudfér0.66,

da sich sonst der Punkt I links vom Punkt H befindet, was physikalisch nicht méglich ist.
Dies ergibt die Berechnung fur den hypothetischen Grenafél|, = 2, u = 0.6. Unter dieser
Bedingung wird das Bruchkriterium gefunden:

O =0 : b= % T 6%1_—6sin¢) (6.23)
A2
0= —p- bl.(z-blz—?m—%))H (6.24)
Effektive Zugfestigkeit
Im Bruchzustand wird die effektive Zugfestigkeit erreicht:
p= fote (6.25)

Da im Punkt B gleichzeitig eine Druckspannung herrscht, wigd < f. Um ein einfaches
Bruchkriterium zu erhalten, dass fur unterschiedliche Betonfestigkeiten giltig ist, wird folgen-
de, lineare Beziehung vorgeschlagen:

fae _ C1 <1+ UC?’) . f4=030-£23, f.inMPa (6.26)
fet fe2 fc

Die mehr als lineare Abhangigkeit von der Zylinderfestigkift? ergibt sich dadurch, dass
hochfeste Betone auf Druck deutlich spréder entfestigen als normalfeste, so dass die bezogene
effektive Zugfestigkeit fur erstere geringer ausfallt (Abschnitt 2.2).
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6 BRUCHKRITERIUM FUR STEGBETON

Bild 6.12 zeigt die Hullkurven der Versuche von Kupfer und Curbach [90, 33]. Die Darstellung
wurde hier doppelt normiert: die Achse mitf; und diey-Achse mitfy = 0.30- f.2/3. Damit
sollte sein:

C,=1+2/3=5/3 (6.27)

=20MPa —=—
=30 MPa —e—
=50MPa —a—
=60 MPa —o—
=7/0MPa —o—
f =90 MPa —~—

f

C
C
C
C
C
[

-1 -0.8 -0.6 -0.4 -0.2 0
o3/ f,

Bild 6.12: Abminderung der Zugfestigkeit von Beton unter Querdruck fir verschiedene
Betonfestigkeiten nach [90] und [33]; Vergleich mit linearem Ansatz zur Beschreibung
des Verhaltens im fiir das Bruchkriterium relevanten Bereich

Mit C; = 750undC; = 5/3 ergibt sich eine Beziehung, flr dgim relevanten Bereich immer
unter der Hullkurve der Versuche von Kupfer und Curbach bleibt (in Bild 6.12 gestrichelt
eingezeichnet). Insbesondere gilt fir alle untersuchten Falle:

1
fote < 2 fet (6.28)

Damit durfte die Anwendung der Plastizitatstheorie gerechtfertigt sein.

Bruchkriterium
In Punkt B gilt:

1
1-45-(1—-sing)

Mit der Normierung mit— fc und unter Verwendung der Gl. (6.26) erh&lt man dann:

Oc3 = Oc| = Oc- (6.29)

-1
fo- fc2 1 2-b
=gt -+ %1] (6.30)
vl 14 pehwy)
b, =bw—Dp, 0<0.66
Dies ist &quivalent zu:
c 2 - 211 -
fe- fe? 4. (a/by) 1-5-(1-sing) 1
No = |11+ - + . ;
Ci- ot 0-(1—sing) 1-90 1-06-(1—sing)
(6.31)

foin MPa, 0 <0.66
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Durch Einsetzen der Werte fir die Konstanten erhalt man:

1
1-06-(1—sing)

| fe2 4-(a/by)?  [1-5-(1—sing)\?
”D{zzsl”a-(lsincp)'( 1-5 >

fein MPa, 6 <0.66

+

-1
] (6.32)

Der Grenzfallnp (& — 0) = 1 wird korrekt reproduziert.

Einfluss des Hullrohrtyps

Mit Gl. (6.32) kann durch Einsetzen der jeweiligen Reibbeiwerte jeder Spanngliedtyp beschrie-
ben werden (Tabelle 6.1). Fir nicht injizierte Spannglieder ("leer”) verschwindet das Span-
nungsfeld GHKL. Fur injizierte Kunststoffhullrohre wird ein Schatzwert angegeben. Der Wert
fur injizierte Stahlhillrohre stammt aus [174].

Tabelle 6.1: Reibbeiwert von Spanngliedern fir unterschiedliche Hullrohrtypen
| Leer | Kunststoff| Stahl

ull| o | 02 | 06

Fur den Fall nicht injizierter Spannglieder vereinfacht sich Gl. (6.32) zu:
-1
Oc f.2 o) 1

== + fc in MPa 6.33
f. 225 4.(a/by)?+5 1-0 ¢ (6.33)

)

Vergleich mit Prismenversuchen

Der Vergleich mit Prismenversuchen dient der Bestimmung des Verhaltragbgaind der
Uberpriifung des Bruchkriteriums.

Die Bilder 6.13 und 6.14 zeigen den Vergleich des Bruchkriteriums fur verschiedene Zy-
linderdruckfestigkeiten mit Prismenversuchen aus der Literatur (Abschnitt 3.4) und den
Laborversuchen [66]. Die jeweiligen Versuchsserien sind mit Mittelwert und Maximal- bzw.
Minimalwert dargestellt. Die Grosse des Kreissymbols markiert die Anzahl der Versuche (1
bis 8).

Sowohl fir leere Hullrohre (Bild 6.13 (a)), injizierte Kunststoffhillrohre (Bild 6.13 (b)) als

auch injizierte Stahlhillrohre (Bild 6.14 (a)) ist die Ubereinstimmung in allen Falflgn-(
27..50MPa) sehr gut fua/by, = 1.5.
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0 0.2 04 0.6
1 T T T T T
0.8 .
= 06 | i
o ]
n 04 + alb,=2
<L — f. =27 E Jalb =1
o2 b 21[132] |
: re4 27 [98]
ro1 27..30 [21] 1
L | L | L
0 0.2 04 0.6
1 T T T T T T T T T T 1
0.8 . - -4 0.8
= 06 | | - « 106
o’ . 1 alb, =2
' — f,=37
04 c dab =2 4 04
<L -+ 35 [21] - «Zngl» Jalb, =
02wm36[117] - | "L 1 02
: H 37 [22] — f,=37 :
- 34..39[132] 1 | e+ 37 (HDPE) [117] ]
L | L | L L | L | 0
1 T T T T T T T T T T 1
0.8 . - L -4 0.8
= 06 i I 1 06
S 1 jalb, =2
e ] Jaib,z2| b
— f.=47 ab,=1
021 i 48122] i T =47 702
e+ 43..50 [58] 1 [+ 43..50 (HDPE) [58]
O ! | ! | ! ! | ! | ! 0
0 0.2 04 0.6 0 0.2 04 0.6
o[-] o[-]
(a) Leeres Hullrohr, u =0 (b) Kunststoff, u=0.2

Bild 6.13: Vergleich der Versuchsergebnisse an Betonprismen mit Hullrohren
(6 = Dp/bw) und deren auf die Zylinderfestigkeit bezogene Bruchspannung mit
Gl. (6.32)

Bild 6.14 (b) zeigt den Fall injizierter Stahlhillrohre ohne Stahleinlagen im Injektionsmortel.
Um hier den Einfluss der geringeren Steifigkeit des Spannglieds berucksichtigen zu kénnen,
wurde der scheinbare Reibbeiwert gut= 0.4 abgemindert. Auch dann ergibyb,, = 1.5

wieder eine sehr gute Ubereinstimmung.
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0 0.2 0.4 06 0 0.2 0.4 0.6
1 T T T T T T T T T T 1
08 . 4t 1 08
= 06 1L 5 06
9L) 4 . Aa/bwzl
04 |- - - 4 04
< ] | — f =27
— =29 ‘o1 27 [98]
0.2 o1 27 (98] 7 T 27[21] 7 02
" et 30 [22] 1 [ e 30[22] 1
O ! | ! | ! ! | ! | O
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08 - E . 4 o8
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04 |- - - 4 04
© | —f=37 A =37 ]
0p | 36 WEWE)[117] ] | o1 32.35[21] I
2 [ 36 (W11,W12) [117] ‘o1 36 [22] :
o+ 38 [60] 1 . 34.39[132] 1
O L | L | L L | L | L 0
0 0.2 0.4 0.6 — 1
O[]
- 1 08
- a/bW:Z
H\—“ - 0.6
b" Aa/bW:1
b 4 04
S
T f=a7 7 02
e+ 43..50 [58] 1
L | L | L 0
0 0.2 0.4 0.6
O[]

(a) Stahl; mit Litzen, u = 0.6 (b) Stahl; ohne Litzen,u = 0.4

Bild 6.14: Vergleich der Versuchsergebnisse an Betonprismen mit Hillrohren
(6 = Dp/bw) und deren auf die Zylinderfestigkeit bezogene Bruchspannung mit
Gl. (6.32)

Waére der Bruchwiderstand mit Gl. (3.25) bestimmt worden, veéi®, = 2..3 notig gewesen,

was im Widerspruch mit dem Prinzip von St.-Venant steht.

Fura/by = 1.5 ergibt sich, dass bei Prismen mit einer Schlankheit kon 3+ d die Aufla-
gerreibung einen laststeigernden Einfluss austibt. So erklaren sich die hohen Festigkeitswerte
der Versuchsserien von [132] (teilweigde= 1) und [58] A = 2). Die meisten der Versuche
waren allerdings mit einer Schlankhgit> 4 durchgefiihrt worden (Bild 6.10). Dies entspricht

auch den Verhédltnissen im Balkensteg.
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Aufgrund der Versuche kann daher ein einheitliches Bruchkriterium nach Gl. (6.32) fur alle
Hullrohrtypen angegeben werden, unter Berlcksichtigung des Reibbeiwerts nach Tabelle 6.1
und einer Bruchzone voayb,, = 1.5.

Anpassung fur die praktische Anwendung

Die Anpassung des gefundenen Bruchkriteriums fiir die Spanngliedprigeaz praktische
Bedurfnisse geschieht im folgenden Abschnitt, da die Interaktion mit dem Effekt des Verzer-
rungszustandsg, untersucht werden muss.

Grenzen der Anwendbarkeit

6.4

Liegen mehrere Spannglieder nebeneinander, so wird der Effekt der Spanngliedprasenz
wahrscheinlich etwa gleich bleiben, verglichen mit dem Fall eines einzelnen Spannglieds fur
ein gleiches Verhéltnig, da die Querzugspannungen gleich bleiben.

Eine Analogie stellt eine mehrfache Bogenbriicke dar, bei der die horizontalen Kampferkrafte
der Randbdgen gleich bleiben, unabhéngig von der Anzahl der Bégen.

Durch Anbringen einer ausreichend verankerten Bewehrung senkrecht zur Stegebene —etwa
Steckbiigel- kann der Effekt der Spanngliedprasenz auf einfache Weise stark reduziert oder
sogar eliminiert werden.

Leichtbeton ist deutlich weicher als Normalbeton. Ausserdem muss die Gultigkeit der
Gl. (6.26) bezuglich der Zugfestigkeit tUberprift werden. Ansonsten bleibt der gewéhlte An-
satz gultig, was leere Hullrohre und injizierte Kunststoffhillrohre angeht.

Injizierte Stahlhdllrohre sind steifer als der Steg aus Leichtbeton. Fir diesen Fall ist der ge-
wahlte Ansatz zu Gberprifen.

Kombination der Effekte

In Spannbetonbalken mit Spanngliedern im Steg wird die effektive Betondruckfestigkeit im
Steg fee sowohl durch den Verzerrungszustang)(als auch die Spanngliedprasengy)
geschwacht (Bild 6.15).

Die Schweizer Norm SIA 262 [145] berucksichtigt dies mit einem multiplikativen Ansatz:

fee=ke- (1—k-8) - fc (6.34)

Dabei wirdk; nach Gl. (3.13) undk nach Tab. (3.1) berechnet. Injizierte Kunststoffhllrohre
werden nicht explizit erwahnt und wie Stahlhdllrohre behandelt.

Bruchkriterium

Die Effekte aus dem Verzerrungszustanpdund aus der Spanngliedprasenz bewirken eine
Schwachung (Rissbildung) des Stegs in senkrecht aufeinanderstehenden Ebenen, so dass nur
der kleinere Wert der beiden Effekte bertcksichtigt werden muss (Bild 6.16).
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Bild 6.15: Druckstreben in Balkensteg: Effekt des Verzerrungszustandg, durch
Schubrissbildung und der Spanngliedprasenzp

Eine Analogie stellt der Zylinderdruckversuch dar, bei dem wahrend der Entfestigung Rissbil-
dung nicht nur in zwei, sondern in allen radialen Ebenen beobachtet wird. Auch dort muss eine
Abminderung nur einmal vorgenommen werden.

Bild 6.16: Abschwéchung durch Spanngliedprasenz und durch den Verzerrungszustand
sowie Spannungskonzentration in einem skizzierten Stegausschnitt eines
Spannbetontragers; gezeigt fur den Fall des Spannglieds ohne Verbund

Allerdings kommt es auf Spanngliedhéhe zu einer Spannungskonzentratipwgmit-| o; |
(siehe auch Bild 6.11). Dies muss beim Effekt des Verzerrungszustarms ticksichtigt wer-
den. Es ergibt sich:

—0c<np-fe (6.35)
und o
— Ol Sns'fc@’—acgrle'fc'fc (6.36)
Ol
Das Bruchkriterium lautet damit;
E =min|Nop ng-& (6.37)
fe 7 O¢|
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Dies wird mit der GlI. (6.29) zu:

:f: =min[nNp, Ne-(1—[1—sing]-9d)] (6.38)

Die Prismen W21 und W22 der eigenen Prismenversuche [66] besassen durch eine Vorbela-
stung einen vorab aufgepragten Verzerrungszustand vonegta@.5%.. Mit Gl. (6.6) ergibt

sich damitn, = 0.77 fur W21 undn, = 0.78 fir W22. Unter Annahme vop = 0.5 und mit

0 = 0.48 ergibt sich fur das Prisma W2fLe/ fc = min[0.70,0.73-0.77] = 0.56, und fur W22

fee/ fe = min[0.72,0.73-0.78 = 0.57. Die gemessenen Versuchswerte ¥of8 und 0.51 fal-

len geringer aus, da die Vorbelastung bis nahe an den Bruchwiderstand heranreichte, was durch
Gl. (6.6) nicht erfasst wird.

Vergleich mit der Schweizer Norm SIA

Gl. (6.38) kann im zweiten Teil auf die gleiche Form gebracht werden wie die Schweizer Norm
SIA 262 entsprechend Gl. (6.34):

ffie =min[np, Ne- (1—k-3)] (6.39)

c

Es gilt:

k=1-sin¢g (6.40)

Tabelle 6.2 zeigt die Werte fur die Hullrohrtypen. Die Schweizer Norm ist nach Tabelle 3.1
identisch fur injizierte Stahlhtillrohre, leicht konservativer fir leere Hullrohre und nicht ausrei-
chend konservativ, was injizierte Kunststoffhillrohre angeht.

Tabelle 6.2: Korrekturfaktor k fir den Durchmesser nach Gl. (6.39)
Leer | Kunststoff| Stahl

Ul | o 0.2 0.6
K[] | 1.0 0.8 05

Fur die praktische Anwendung ist der zweite Teil der Gl. (6.38) deutlich von Vorteil. Im fol-
genden wird daher eine Auswertung von Gl. (6.38)rfile= k. = 0.6 vorgenommen, um fest-
zustellen, ob er eventuell immer massgebend ist.

In Bild 6.17 werden die unterschiedlichen Hullrohrtypen sowie unterschiedliche Zylinderfe-
stigkeiten . = 30/60/100MPa) untersucht. Zum Vergleich ist die Schweizer Norm SIA 262
eingezeichnet.

Fur injizierte Stahlhdllrohre ist nur der zweite, multiplikative Anteil der Gl. (6.38) massgebend.
Fur injizierte Kunststoffhillrohre kann mit guter Genauigkeit der zweite, multiplikative Anteil
der Gl. (6.38) ebenfalls als massgebend angenommen werden. Die Schweizer Norm ist in die-
sem Fall deutlich unkonservativ.

Fur leere Hullrohre ist der erste Anteil der GI. (6.38) nicht vernachlassigbar. Der Vergleich mit
der Schweizer Norm zeigt jedoch, dass bei einer Anpassung des Korrekturbdiwent.0

auf 1.2 der zweite, multiplikative Anteil der Gl. (6.38) auch hier massgebend wird.

108



6 BRUCHKRITERIUM FUR STEGBETON

1 1
0.8 f.=30MPa -
| 0.6 fc:6OMPa —
0.4 fc=100MPa —
SIA 262 -

O I n 1 n 1 n I n 1 n 1 n n 1 n 1 n ] O

0 02 04 06 O 02 04 06 O 02 04 06
O[] o[-] o[-]
(a) Leer (b) Kunststoff (c) Stahl

Bild 6.17: Abschwachung durch den Verzerrungszustand im Steg und durch
Spanngliedprasenz nach Gl. (6.39) (erster Teil der Gl. gestrichelt dargestellt) und
Schweizer Norm Gl. (6.34)

Bruchkriterium fir die praktische Anwendung

Die effektive Druckfestigkeif.e im Steg kann damit unter guter Anndherung auf folgende, d.h.
multiplikative Form gebracht werden:

fce =nNeg- nD* : fc (6-41)
No* =1—k-o (6.42)

Tabelle 6.3 zeigk fur die Hullrohrtypen. Auf Grundlage der eigenen Laborversuche an Pris-
men [66] sowie dem hier entwickelten Bruchkriterium ergibt sich eine nétige Anpassung der
Schweizer Norm SIA 262 fur injizierte Kunststoffhillrohre.

Tabelle 6.3: Anpassung des Korrekturfaktorsk fur Gl. (6.41)
| Leer | Kunststoff | Stahl
KI[-] \ 1.2 \ 0.8 \ 0.5

Der Wert0.8 war fur Kunststoffhillrohre auch in [117] schon auf Grundlage der Laborversu-
che an Prismen vorgeschlagen worden.

Mit Gl. (6.41) kbnnen Trager ohne (auch Stahlbetontréget;0) Spannglied und mit Spann-
glied im Steg behandelt werden. Es wiydnach dem eigenen Ansatz mit Gl. (6.10) bestimmt:

1 .
ne=75- (1+sir?9), 15° < 6 < 45° (6.43)
Fur 6 = 45° wird ne = 0.75. Es stellt sich die Frage, ob dann in Gl. 6.38 noch der zweite,
multiplikative Teil massgebend ist. Eine Auswertung zeigt, dass dies tatsachlich der Fall ist,
zumindest fur Zylinderfestigkeitefy < 70MPa.

Die effektive Betonfestigkeiffce aus Gl. (6.41) stellt das Bruchkriterium dar, dass mit den
Druckspannungen im Steg verglichen wird.

Werden die Druckspannungen mit einem plastischen Ansatz ohne Prifung der Vertraglichkeit
berechnet, so mudg, mit einem Modellfaktor multipliziert werden, der nach Schweizer Norm
SIA 262 mitnc bezeichnet wird.
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Folgerungen

Der gefundene Ausdruck fir den Einfluss des Verzerrungszustands i Sbegchreibt die
Zerstorung der Rissuferverzahnung in den Schubrissen. Diese nimmt generell zu, wenn der
Druckstrebenwinkel abnimmt.

Es wird ein Kriterium entwickelt, das den Bruchspannungen von einer Grosszahl nachgerech-
neter Balkenversuchen aus der Literatur gegeniibergestellt wird. Die Ubereinstimmung ist gut.
Die Aufstellung eines Kriteriums in Abhangigkeit des Druckstrebenwinkels zur praktischen
Anwendung gelingt.

Die Anwendung der Schweizer Norm SIA 262 ist flr grosse Verzerrungen im Steg bzw.
Druckstrebenwinke® < 25° unkonservativ.

Der Einfluss der Spanngliedprasenz im Stggberuht auf Querzugspannungen. Das Kri-
terium wird auf Grundlage der Plastizitatstheorie entwickelt. Dementsprechend werden die
Querzugspannungen auf einen Bruchteil der Zylinderzugfestigkeit beschrankt.

Das Kriterium ist fur alle Hullrohrtypen einheitlich giltig. Der Reibbeiwert fur die Kontaktfla-
che Hullrohr-Beton ist ein entscheidender Parameter.

Der Vergleich mit einer Grosszahl an Prismenversuchen ergibt fur alle untersuchten Zylinder-
druckfestigkeiten eine sehr gute Ubereinstimmung mit dem Kriterium.

Bezlglich der Spanngliedprasenz erweist sich die Schweizer Norm SIA 262 bei injizierten
Kunststoffhillrohren als unkonservativ. Das eigene Kriterium erfasst diese korrekt.

Die gemeinsame Berlcksichtigung der beiden Effekte ist durch einen multiplikativen Ansatz
maoglich.
Der gefundene Ansatz ist direkt fur die praktische Anwendung geeignet.
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7 Nachrechnung von Grossversuchen

7.1 Einleitung

In diesem Kapitel soll der in den vorangegangenen Kapiteln entwickelte Ansatz ("Modell”;
Kapitel 5) und das allgemeine Bruchkriterium (Gl. (6.38), Kapitel 6) zur detaillierten Nach-
rechnung von Grossversuchen verwendet werden. Dabei werden auch Spannbetontrager der
eigenen Versuchsreihe "Cantine” berticksichtigt [65].

Zum Vergleich werden die Trager auch nach Schweizer Norm SIA 262 ("SIA") [145] (ent-
sprechend Abschnitt 4.4) und mit nichtlinearen finiten Elementen ("NL FEM”) entsprechend
Abschnitt 4.6 berechnet.

Ziel ist sowohl die Untersuchung des vorgeschlagenen Bruchkriteriums als auch der Einfluss
von Tragmechanismen, die von der Schweizer Norm vernachlassigt werden.

Fir die FE-Berechnung wird dabei der Effekt der Spanngliedprasenz im Gegensatz zum in
Abschnitt 6.4 entwickelten multiplikativen Ansatz vernachlassigt, um seine Gultigkeit zu Uber-
prufen.

Schliesslich erfolgt eine Berechnung nach Schweizer Norm, aber unter Verwendung des
vereinfachten Bruchkriteriums nach Gl. (6.41), um die moégliche Anpassung der Norm zu
untersuchen.

Die Auswahlkriterien fur die zur Untersuchung herangezogenen Trager sind (in absteigender
Wichtigkeit):

Bruchart: Stegdruckbruch

Grosse Abmessungen

» Mechanischer Bewehrungsgrad: grosse Bandbreite

Zylinderdruckfestigkeit: grosse Bandbreite

Gute Dokumentation (Bruchlast, Bruchbild, Dehnungsmessungen)

Das Eigengewicht ist bei allen Versuchen gering und wird daher vernachlassigt.



7 NACHRECHNUNG VON GROSSVERSUCHEN

7.2 Stahlbetontrager

Aufgrund dieser Kriterien wurden die Stahlbetonbalken T1 von Leonhardt und Walther [94,
95], Stblll von Reineck et al. [130] und VN4 von Kaufmann und Marti [81] ausgewéhlt.

Abmessungen und Daten

Die Bilder 7.2, 7.6 und 7.10 zeigen die Abmessungen, die Bewehrung und die tatsachliche
Bruchlast der einzelnen Trager (Bilder der Versuchsbalken am Ende des Abschnitts). Tabel-
le 7.1 zeigt die von den jeweiligen Autoren an Wurfeln oder Zylindern gemessenen Festig-
keiten. Erstere werden mft = 0.85- fcc 200 in Zylinderfestigkeiten umgerechnet. Zugfestig-

keit und Elastizitaitsmodul werden, wenn nicht angegeben, mit den Gin. (2.1, 2.11) berechnet
(ke = 9500. Kaufmann und Marti geben die Druckfestigkeit und den Elastizitatsmodul mit
fc = 61L.9MPa undE; = 40900MPa an [81]. Die Spannungs-Dehnungskurven, die sie ebenfalls
angeben, zeigen im Mittefl, = 59.5MPa, E. = 37000MPa (3 Versuche). Bei einem Versuch
wurde sogar nuf. = 57.0MPa erreicht. Hier werden die eher vorsichtigen Werte verwendet.

Tabelle 7.1: Betonfestigkeit (berechnete Wert&ursiv)

h d7 %) 1Ecc fc fc Ec,sec fct
Balken [mm] | [mm] | [MPa] | [MPa] || [MPa] | [GPa] | [MPa]
T1[94] 200 | 200 | 298 253 | 268 | 24
Stblll [130] | 200 | 200 | 731 62.1 | 37.6 | 48
VN4 [81] 300 | 150 57.0 570 | 370 | 42

Tabelle 7.2 zeigt die Festigkeiten der Bewehrungsstéhle. Bis auf die Langsbewehrung des Bal-
kens VN4 waren alle Bewehrungsstabe aus kaltverformten Stahl.

Tabelle 7.2: Bewehrungsstahl

%) fs, fs0.2% i ft/fs | &su
Balken| [mm] | [MPa] | [MPa]| [-] [%0]
Langsbewehrung
T1 26 474 560 | 1.18 | 10
Stblll 14 521 619 | 1.19 | 191
Stblll 28 505 584 | 1.16 | 208
VN4 26 519 608 | 1.17 | 118
Querbewehrung
Tl 12 435 547 | 1.26 | 17.0
Stblll 8 515 539 | 1.05 | 200
VN4 8 484 561 | 1.16 | 5.32

Tabelle 7.3 zeigt die Geometrie des Stegbereiches. Beim Versuch T1 handelte es sich um einen
Einfeldbalken mit zwei symmetrisch, im Abstand vb®m angeordneten Einzellasten. Beim
Versuch Stblll handelte es sich um den Kragarmbereich eines Tragers mit zwei Auflagern.
Beim Versuch VN4 war trotz der grossen Schlankheit ein Schubbruch erreicht worden, da
erstens die Flansche kraftig ausgebildet waren und es sich zweitens um einen eingespannten
Einfeldtrager handelte. Die Querkraft wurde an den Einspannungen eingeleitet. Eine leichte
Ausmitte des Momentennullpunkts bei Bru€h36m) wird hier vernachlassigt.
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Die Bugelbewehrung war bei allen Versuchen zweischnittig. Beim Balken T1 waren die Bugel
oben um90° nach innen abgebogen und bis an die Flanschréander gefuhrt; unten waren sie
um 90° nach aussen abgebogen, und Uberlappten mit der geschlossenen Querbewehrung des
Zuggurts. Beim Balken Stblll waren die Bligel oben @85° nach aussen abgebogen und an

den starken Bewehrungsstaben2® aufgehéngt; unten waren sie geschlossen. Beim Balken
VN4 waren die Blgel oben geschlossen @B0° nach innen abgebogen; unten waren sie
geschlossen.

Beid handelt es sich um den Abstand des Schwerpunkts der schlaffen Bewehrung des Zuggurts
zum ausseren Rand des Druckgurts. Der \Wgist die Steghdhe zwischen den Flanschen. Der
mechanische Bewehrungsgragdwurde mit der Zylinderfestigkeit; berechnet.

Tabelle 7.3: Geometrie des Stegs im Schubbereich

a d hw bw c S Asw Pw W,
Balken| [m] [m] [m] | [mm] | [mm] | [mm] | [mm?/m] | [%] [-]
T1 2.500| 0.825| 0.600 | 100 10 80 2827 | 2.83| 0.486
Stblll | 2.600 | 0.590 | 0.440| 80 10 108 931 1.16 | 0.096
VN4 5.840| 0.710| 0.500 | 150 10 200 503 0.34 | 0.028

Tabelle 7.4 zeigt die Einwirkungen sowie den HebelakmDies ist der Abstand der Resul-
tierenden der Biegedruckzone der Hokge(ideal plastisches Verhalten; 'stress block’) bei
X(Mmax) zum Schwerpunkt der schlaffen Bewehrung des Zuggurts. Die Druckbewehrung wur-
de berlcksichtigt. Fir den Balken VN4 wird der innere Hebeldyrmufgrund der Symmetrie
zu2-d —h bestimmt. Tabelle 7.4 zeigt auch die bezogene Schubfestigkedie die verteilte
Lastg+ q vernachlassigt, da diese in allen Versuchen gering war.

Tabelle 7.4: Einwirkung und innerer Hebelarm

Qrexp| 9-+4 N dy o= (ng_‘f)jf TTS
Balken | [MN] | [MN/m] | [MN] [m] [MPa] [-]
T1 0.800 | 0.011 0 0.792 101 0.40
Stblll | 0.530 | 0.003 0 0.574 115 0.19
VN4 0.564 | 0.008 | —0.985| 0.640 5.9 0.10

Vergleich der Berechnungen

Die Berechnung mit dem eigenen Modell beriicksichtigt generell die Vertraglichkeit am
Zuggurt; beim Balken VN4 mit Langsdruckkraft wird sie in Balkenmitte #hgi2 bestimmt,
weil beide Gurte dort Uberdrickt sind.

Tabelle 7.5 zeigt die Stegfestigkeit. - fce SOWie die Beteiligung der Schubtragmechanismen
am Bruchwiderstand. Je nach Ansatz sind lokale Werte aus der Bruchzone angegeben.

Die Gurtkrafte, Bugelspannungen und -dehnungen sowie die Neigung der Druckstreben bzw.
der Hauptdruckdehnungen sind in den Bildern 7.3, 7.7 und 7.11 aufgefthrt (Bilder der Berech-
nungen sowie der Messungen am Ende des Abschnitts). Fir Dehnungsmessungen sind jeweils
die Messlange und das Lastniveau angegeben. Die Bilder 7.4, 7.8 und 7.12 zeigen das Bruch-
bild.
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Tabelle 7.5: Schubtragverhalten und berechnete Bruchlast

fe &1 Ne Nic | fee Nt ft/fs 0 | Veurt %
MPa] | [%] | [-] | [[1 | [MPa] | [[1 |[1] [ [-]
T1
Modell 25.3 33 1084 | 1 21.3 1.26 | 37 - 1.64
SIA 25.3 - 0.6 1 152 1 45 - 1.33
NL FEM 25.3 52 {074 1 187 1 40 | Ja 1.05
SIA'GL (6.9) | 25.3 - 080 1 20.2 1 45 - 0.99
Stblll
Modell 621 | 125|042 | 1 26.1 1.05 | 28 - 1.02
SIA 621 - 06 | 078 291 1 27 - 0.98
NL FEM 621 9.7 1049|078 | 237 1 28| Ja 1.00
SIA'GL. (6.9) | 621 - 058 | 0.78| 281 1 27 - 0.99
VN4
Modell 57.0 15 1 038| 1 217 1.16 | 17 - 0.98
SIA’14° 57.0 - 06 | 081 277 1 14 - 0.90
NL FEM 57.0 10 | 049|081 | 226 1 16| Ja | 097
SIA’GL. (6.9) | 57.0 - 053] 081| 245 1 15 - 0.97

Die Bilder 7.5, 7.9 und 7.13 zeigen die mit finiten Elementen berechnete Aufteilung der Quer-
kraft auf den Steg und die Gurte, wobei gilt:

Vsu p+ Vint

Vsup+ Vint = v
tot

) Vtot = QR,caIc (7-1)

Besonders in Lasteinleitungsbereichen ist zu beachten, dass die dafir gewahlte Definition
(Bild 7.1) nicht der sonst Ublichen entspricht. Dies wurde zumindest zwischen den Lastein-
leitungen korrigiert. Fur die Aufteilung in die Schubtragmechanismen wurde die Steghdhe mit
dem inneren Hebelarm gleichgesetzt.

Fir den Zuggurt wurde bei der FE-Berechnung die Position der zweilagigen Langsbeweh-
rung ohne Betontberdeckung angenommen, was dessen inneren Helhglama damit die
Schubtragwirkung stark Ubertreibt. Sie ist daher in den Bildern 7.5, 7.9 und 7.13 nicht darge-
stellt.

I — e — o
....... Lo o A - Veup(X)
/ ' Ve 1
t T v
/ — e V(¥ — o
|
|

Bild 7.1: Definition der Schubtragwirkung unter einer konzentrierten Lasteinleitung im
Schnitt x entsprechend der erfolgten nichtlinearen Finite-Elemente-Berechnung
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Trager T1 ohne plastische Bigelverformungen

Beim Trager T1 mit der geringsten Zylinderdruckfestigkeit ist keine Abminderung zur
Garantierung der Duktilitat durcipsc nétig.

Die berechneten Dehnungen in der Bruchzone bleiben gering, so dass fir die Abschwéachung
durch den Verzerrungszustamgd fur die beiden vertraglichen Ansatze ("Modell” und "NL
FEM") ne > k; qgilt. Die Stegfestigkeit wird damit minimal nach Schweizer Norm und
maximal fur den eigenen Ansatz ("Modell").

Die vom eigenen Ansatz berticksichtigte Verfestigung der Blgel wird hier gar nicht ausge-
nutzt, da die Blgel elastisch bleiben. Sowohl der eigene Ansatz als auch die nichtlineare
FE-Berechnung decken sich gut mit den Dehnungsmessungen. Nach eigenem Modell kbnnen
die Bugel aber nur lokal nennenswert aktiviert werden. Die berechnete aussteifende Wirkung
des Betons im Steg auf Zug fallt gering aus, da der Bugelbewehrungsgrad so hoch ist.

Der Druckstrebenwinkel fallt fir die beiden vertraglichen Ansatze geringer aus als nach
Schweizer Norm. Die Ubereinstimmung des eigenen Ansatzes mit dem Risswinkel ist sehr
gut.

Nach eigenem Ansatz ergibt sich wegen der starken Lokalisierung der Bruchzone eine sehr
konservative Einschatzung der Bruchlast.

Bei Annahme plastischen Materialverhaltens entsprechend Schweizer Norm féllt die Ab-
schéatzung besser aus, und die FE-Berechnung erzielt schliesslich dank genauerer Berechnung
des Bruchwiderstands eine sehr gute Abschatzung der Bruchlast. Der Zuggurt tragt dazu
ebenfalls bei, mivr ~ 5..10 % (nicht abgebildet). Der Balken T1 weist eine extrem hohe

und unrealistische Zuggurtverblgelung aaff = 3809mn?/m). Der Druckgurt entwickelt

keine signifikante Schubtragwirkung.

Unter Anpassung der Schweizer Norm durch Berechnung der Stegfestigkeit mit Gl. (6.41)
ergibt sich die beste Vorhersage der Bruchlast von allen Ansatzen.

Trager Stblll mit plastischen Bligelverformungen

Der Trager Stblll besass eine mehr als doppelt so grosse Zylinderdruckfestigkeit wie der
Trager T1, so dass der Modellfaktor fir plastisches Materialverhakier 1 wird. Wegen der
deutlich schwacheren Blgelbewehrung kommt es zu deutlich grésseren Verzerrungen im Steg,
so dasg): hach den vertraglichen Ansatzen ("Modell” und "NL FEM”) kleiner &js= 0.6

nach Schweizer Norm wird. Demnach wird die Stegfestigkeit nach Schweizer Norm maximal;
sie variierte aber nur wenig.

Die Duktilitatsreservef; / fs kann nach eigenem Modell auf grosser Lange mobilisiert werden.
Die mit dem Modell und finiten Elementen berechneten Bligeldehnungen stimmen gut mit
den Messungen Uberein. Die FE-Berechnung ergibt etwas geringere Werte. Die aussteifende
Wirkung des Betons féllt nach eigenem Ansatz wegen des geringeren Bugelbewehrungsgrades
deutlich héher aus.

Der Druckstrebenwinkel ist fir alle Ansat# < 30°, was ohne Langsdruckkraft bemer-
kenswert ist. Die Ubereinstimmung des Druckstrebenwinkels mit dem Risswinkel und den
gemessenen Hauptdruckdehnungsrichtungen ist gut.
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Die Vorhersage der Bruchlast ist mit allen Anséatzen sehr gut, aufgrund der Plastizierung der
Blgel auf grosser Lange. Dies steht im Einklang mit einer plastischen Berechnung einerseits
und flihrt andererseits beim eigenen Ansatz zu einer nicht so ausgepragten Lokalisierung. Der
Modellfaktor n¢. erfasst den Modellunterschied zwischen den Anséatzen sehr gut.

Nach eigenem Ansatz wird die leicht geringere Stegfestigkeit gegentiber der Schweizer Norm
durch die Duktilitatsreservd;/fs kompensiert. Bei der FE-Berechnung kommt noch der
Beitrag des Zuggurts hinzu, der bei realistischerer Modellierung aber unbedeutend wird. Die
Schubtragwirkung des Druckgurts ist insignifikant.

Unter Anpassung der Schweizer Norm durch Berechnung der Stegfestigkeit mit Gl. (6.41)
ergibt sich ebenfalls eine sehr gute Vorhersage der Bruchlast.

Trager VN4 mit Langsdruckkraft und grossen plastischen Bugelverformungen

Im Vergleich zum Trager Stblll stellen sich noch gréssere Stegverzerrungen ein, was zu sehr
kleinen Wertem, fuhrt. Die Stegfestigkeit fallt damit nach Schweizer Norm wieder maximal
aus, aber mit deutlicherem Abstand.

Die Duktilitatsreservef;/ fs ist hier grosser und kann nach eigenem Ansatz auch weitgehend
aktiviert werden. Die gemessenen Dehnungen waren sehr 268%»)( Der Vergleich der
berechneten Dehnungen nach eigenem Modell mit den Messungen féllt gut aus. Nach FE-
Berechnung sind die Dehnungen etwas geringer. Die aussteifende Mitwirkung des Betons auf
Zug ist nach eigenem Modell sehr gross und erklart zusammen mit den grossen Dehnungen
das Erreichen der Zugfestigkeit. In einem &hnlichen Versuch waren auch tatsachlich die Blgel
gerissen [81].

Der Druckstrebenwinkel fallt fur alle Anséatze sehr flach aus, aufgrund der Langsdruckkratft.
Nach Schweizer Norm if = 14° nicht zul&ssig, daher die Nomination SIA4°’. Fir die
Uberpriifung bestehender Bauten ist dieser Fall jedoch interessant. Die Ubereinstimmung
des Druckstrebenwinkels nach eigenem Ansatz und FE-Berechnung mit den gemessenen
Hauptdruckdehnungsrichtungen ist gut.

Die Berechnung nach Schweizer Norm wird nflt= 14° unkonservativ. Der Beiwert

ne = ke = 0.6 ist hier zu gross, und dass bei einem Schubbewehrungsgehalt, der immerhin
50 % grosser ist als der Mindestbewehrungsgrad. Eine Abminderung.atf0.4 war nicht
angezeigt, da sich keine plastischen Gurtverformungen eingestellt haben.

Nach eigenem Ansatz ist der Druckstrebenwinkel deutlich steiler als nach Schweizer Norm,
doch durch die Bericksichtigung der Duktilitatsreserygfs kann ein Teil kompensiert
werden, so dass die Abschéatzung der Bruchlast sehr gut ausfallt.

Nach FE-Berechnung ergibt sich mit einem ahnlichen Winkel wie nach dem eigenen Ansatz
ebenfalls eine sehr gute Vorhersage der Bruchlast. Es zeigt sich, dass die Annahme plastischen
Materialverhaltens und die Berlcksichtigung der Schubtragwirkung der Druckgurte sich
hier die Waage halten. Dies ist eine eindrucksvolle Bestatigung der Plastizitatstheorie. Der
Schubtraganteil des Druckgurts betragt e@&b6 der Querkraft. Der abgetreppte Verlauf der
Schubtragwirkung der Flansche ergibt sich aus dem grossen Biigelabstand.

Der Beitrag der Zuggurte ist vernachlassigbar.

Unter Anpassung der Schweizer Norm durch Berechnung der Stegfestigkeit mit Gl. (6.41)
ergibt sich ebenfalls eine sehr gute Vorhersage der Bruchlast.
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Versuch T1 von Leonhardt und Walther (1962) [94, 95]

0.011 MN/m 0.800 MN %
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Bild 7.2: Abmessungen, Bewehrung und Bruchlast des Versuchstragers T1 von
Leonhardt und Walther [94]
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Bild 7.3: Balken T1: Vergleich des berechneten Verhaltens der Gurte und des Stegs mit

den gemessenen Werten (fur diese

mit Angabe der Messléange und des Lastniveaus)
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Bild 7.4: Balken T1: Bruchbild nach Entlastung
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Bild 7.5: Balken T1: Schubtragwirkung des Druckgurts nach der nichtlinearen
Finite-Elemente-Berechnung
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Versuch Stblll von Reineck et al. (2001) [130]
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Bild 7.6: Abmessungen, Bewehrung und Bruchlast des Versuchstragers Stblll von
Reineck et al. [130]
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Bild 7.7: Balken Stblll: Vergleich des berechneten Verhaltens der Gurte und des Stegs
mit den gemessenen Werten (fur diese mit Angabe der Messlange und des Lastniveaus)
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Bild 7.8: Balken Stblll: Bruchbild nach Entlastung
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Bild 7.9: Balken Stblll: Schubtragwirkung des Druckgurts nach der nichtlinearen
Finite-Elemente-Berechnung
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Versuch VN4 von Kaufmann und Marti (1996) [81]
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Bild 7.10: Abmessungen, Bewehrung und Bruchlast des Versuchstragers VN4 von
Kaufmann und Marti [81]
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Bild 7.11: Balken VN4: Vergleich des berechneten Verhaltens der Gurte und des Stegs
mit den gemessenen Werten (fur diese mit Angabe der Messlange und des Lastniveaus)
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Bild 7.12: Balken VN4: Bruchbild nach Entlastung
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Bild 7.13: Balken VN4: Schubtragwirkung der Gurte nach der nichtlinearen
Finite-Elemente-Berechnung
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7.3 Spannbetontrager

In Abweichung zu Stahlbetontragern wird bei Spannbetontragern mit geneigten Spanngliedern
im Steg der Einfluss der Spanngliedprasenz auf den Bruchmechanismus zu bericksichtigen
sein.

Die Schubtragwirkung des Druckgurts infolge eines variablen inneren Hebelarms sowie die der
geneigten Spannglieder reduziert die Belastung des Stegs.

Auswahl

Entsprechend der oben formulierten Auswabhlkriterien werden vier der Spannbetontrager mit
Verbund (SH1, SH2, SH3 und SH5; alle relevanten Daten der Laborversuchsreihe "Cantine” in
[65]) und die Spannbetontrager B7 und B8 ohne Verbund nach Kordina und Hegger (Bild 7.14)
[87] nachgerechnet.

B7: 0.437 MN
0.005 MN/m B8: 0.575MN
I Jﬁj 2 0.600 S
~—1s o s
o Z ‘
ol B=31 pox +—10.160 ‘ S -0.020 | S
S Panf | [T—. | S  {ir0100 |2
o i 00 o e | S J
— = — e e Tt e | o
P <_.._M._._ = 8 siible S
t 0.1604—+ S °
' ‘ 4 " =
0,450 7000 10 % 0.6", @eq = 20mm
B7: P=1.030, Npy = 1.352MN  agy = @ 65150, fs=469MPa fo =36 MPa
B8: P=1.395, Npy = 1.790MN a5, =@ 105200, fs=498 MPa fc =39MPa

Bild 7.14: Abmessungen und Belastung der Spannbetontréager ohne Verbund B7 und B8
nach Kordina und Hegger [87]

Abmessungen und Daten

Spannbetontrager "Cantine”

Alle Trager wurden durch eine externe Normaldruckkraft unterstitzt, um Biegeversagen zu
vermeiden.

Im Gegensatz zum im Abschnitt 5.3 entwickelten Modell kam es an den Spannglie-
dern bei Bruchlast unter dem Einfluss der grossen L&angsdruckkraft (Druckspannung
N/A= —5..—9.5MPa) zu keiner Umlenkung der Druckstreben an den Spanngliedern mehr,
sondern zu einer teilweisen Verankerung der Blgelkrafte an dieser Stelle (Bild 7.15). Unter
diesem Aspekt wurde das Spannungsfeld aus Bild 5.12 angepasst.

Der Druckstrebenwinkel wurde als das Mittel aus den Messwerte8Q¢diir alle Versuche),

die den Effekt aus Eigengewicht und Vorspannung nicht erfassen konnten, und der nichtlinea-
ren Finiten-Elemente-Berechnung gewaB.(25°). Letztere stellt eine untere Grenze dar, da

die Schubtragwirkung der Spannglieder in der Bruchzone zu gering ausfiel (siehe unten), was
die Belastung der Bligel erhdhte.
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V=053V, N=0 SH3

V=096V, N=-33MN SH3
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Bild 7.15: Umlenkung der Druckstreben und Verankerung der Bligel an den
Spanngliedern fur verschiedene Belastungsniveaus des Tragers SH3; Vergleich der
Dehnungsmessungen (Orientierung voils) mit schematischer Darstellung des
Kraftflusses

Die Bugelkrafte wurden anhand der Vertikalmessungen und der versteifenden Effekte gemass
Abschnitt 5.2 bestimmt (Bild 7.16). Eine Vergleichsrechnung ergab, dass der Einfluss des Ei-
gengewichts und der Vorspannung hierbei vernachléassigbar war. Fur die verbliebene Vorspan-
nung wurden Entspannungsmessungen bericksichtigt.
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0 10  &[%] 20 30

Bild 7.16: Mittlere versteifende Wirkung des Stegbetons auf Zug fir die Balken SH1,
SH2, SH3 und SH5 der eigenen Versuchsreihe mit gemessenem Rissabstand, nach
[149, 2, 107]

Die Endverankerungen der zwei parabolischen Spannglieder waren gekappt worden, so dass
die Vorspannung durch Verbund aufgebaut werden musste. In Gl. (5.59) mussajgher
durchO ersetzt werden.

Spannbetontrager B7 und B8

Die geradlinige Spanngliedfihrung ohne Verbund verhinderte eine Umlenkung der Druckstre-
ben. Die Kraft an den Spanngliedverankerungen war bis zum Bruch gemessen worden. Selbst
der Untergurt blieb bis zum Bruch vollkommen Uberdriickt. Die Krimmung war dementspre-
chend gering. Vereinfachend kann daher angenommen werden, dass der innere Hebelarm kon-
stant ist, so dass die Schubtragwirkung der Gurte wegfallt. Dementsprechend ist die Schubbe-
lastung des Stegs bekannt, und der Druckstrebenwinkel wird plastisch bestimmt mit Gl. (4.34),
was mit den Dehnungsmessungen Ubereinstimmt.
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7 NACHRECHNUNG VON GROSSVERSUCHEN

Vergleich der Berechnungen

Vorspannung mit nachtraglichem Verbund

Tabelle 7.6 zeigt fiir den eigenen Ansatz ("Modell”) und die Berechnung nach Schweizer Norm
SIA 262 sowie flr die nichtlineare FE-Berechnung die Stegfestigkeit. Tabelle 7.7 zeigt die tat-
sachliche und die berechnete Bruchlast sowie die Aufteilung in die einzelnen Tragmechanis-
men. Bild 7.17 zeigt beispielhaft fir den Trager SH3 die berechneten und gemessenen Werte
entlang der Balkenachse. Fir die Aufteilung in die Schubtragmechanismen wurde die Steghthe
mit dem inneren Hebelarm gleichgesetzt (Bild 7.17 (f)).

Tabelle 7.6: Festigkeitswerte der Spannbetontrager mit Verbund

fe & Ne o U | no* | Nic | feerNic
[MPa] | [%] | [[1 | [ | [[] | [[1 | [[] | [MPa]
SH1
Modell 534 5 1068|048 |05|073]083| 221
SIA 534 - 06 |048| - | 076|083 | 201
NL FEM | 534 8 0.55 - - 1 0.83 24.4
SH2
Modell 52.3 9 |052|048|05|0.73|083| 167
SIA 52.3 - 06 | 048] - | 0.76|0.83| 198
NLFEM | 523 | 1.3 [ 096 - - 1 |083| 417
SH3
Modell 558 | 55 | 065|048|05|0.73|081| 218
SIA 55.8 - 06 [ 048| - | 076|081 | 207
NL FEM | 55.8 55 | 0.65 - - 1 0.81 29.3
SH5
Modell 47.2 5 /069|048|05|0.73|086| 207
SIA 47.2 - 06 |048| - | 0.76|0.86| 185
NLFEM | 472 | 58 | 064 | - - 1 [(086| 260

*Biegedruckbruch

Bei allen Methoden wird der Modellfakton:. verwendet, da plastische Umverteilungen
moglich sind. Die Hauptdehnurgg beruht beim eigenen Modell auf Messungen und bei den
finiten Elementen auf der Berechnung. Generell wird der Verzerrungszustand im Steg fiur
beide Methoden durch Gl. (6.6) praziser erfasst als bei der Norm durch den kaktor

Die Spanngliedprasenz wird vom eigenen Ansatz praktisch identisch wie die Schweizer Norm
erfasst. Bei der FE-Berechnung wurde sie vernachlassigt, um den entwickelten multiplikativen
Ansatz aus Abschnitt 6.4 zu testen.

Dementsprechend fallt die Stegfestigkeit nach der FE-Berechnung in der Bruchzone immer
am grossten aus, so dass der Druckstrebenwinkel hierfur sehr flach wird (Bild 7.17 (e)). Beim
Trager SH2 ist der Unterschied sehr gross, da hierflr Biegedruckbruch berechnet wurde,
obwohl tatsachlich ein Stegdruckbruch eintrat.

Entsprechend Tabelle 7.7 wird die Bruchlast nach Schweizer Norm generell konservativ be-
rechnet. Die Differenz zur tatsachlichen Bruchlast wird von Tragmechanismen Gbernommen,
die die Norm vernachlassigt, namlich: Spannungszuwachs im Spannglied und Schubtragwir-
kung des Druckgurts, die nach eigenem Modell jeweils €t@@oder Bruchlast betragen.
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Tabelle 7.7: Schubtragfahigkeit der Spannbetontrager mit Verbund

VR,exp VR,calc Vp7calc Vsu pcalc Vinf,calc dv ft/ fs 6 \%
(MN] | [MN] | [MN] | [MN] | [MN] | [m] | [ | [°] | [

SH1
Modell 1491 | 1527 | 0.332| 0.144 0 1137 125 | 25 | 0.98
SIA 1491| 1.339 | 0.224 0 0 1151 253 | 111

NL FEM | 1.491 | 1.52 var. var. ~0 var. 1 20 0.98

[EEN

SH2
Modell 1.260| 1.299 | 0.305 | 0.155 0 1.108| 1.25 | 28 | 0.97
SIA 1.260| 1.330 | 0.224 0 0 1.151 1 255 | 0.95
NL FEM | 1.260 | 1.22 var. var. ~0 var. 1 25 | 1.03"
SH3

Modell 1.535| 1.560 | 0.350 | 0.156 0 1.143| 1.25 | 25 | 0.98
SIA 1.535| 1.361 | 0.224 0 0 1.151 1 249 | 1.13
NL FEM | 1.535| 1.55 var. var. ~0 var. 1 20 0.99

SH5
Modell 1.657 | 1.559 | 0.402 | 0.140 0 1154 | 125 | 25 | 1.06
SIA 1.657 | 1.286 | 0.224 0 0 1151 1 |265| 129

NL FEM | 1.657 | 1.66 var. var. ~0 var. 1 20 | 1.00
*Biegedruckbruch

Fur den Balken SH2 ist die Schweizer Norm allerdings unkonservativ, was im Hakber
grundet liegt. Hier war auch die Langsdruckkraft bei Bruch gegentber den anderen Versuchen
deutlich kleiner gewesen.

Der eigene Ansatz und die FE-Berechnung sagen die Bruchlast fur alle Versuche sehr gut vor-
aus, obwohl der eigene Ansatz sowohl den Effekt des Verzerrungszustands im Steguch

die Spanngliedprasemg* bertcksichtigt, die FE-Berechnung letztere aber vernachlassigt.

Bei der FE-Berechnung wird die Verbundspannung am Spannglied von Feldmitte ausgehend
im Vergleich zu den Dehnungsmessungen deutlich Gberschatzt. In der Bruchzone ist die Spann-
gliedkraft daher deutlich kleiner als nach eigenem Ansatz (Bild 7.17 (a)), so dass der Beitrag
des geneigten Spannglieds zur Schubtragwirkung geringer ausfallt.

Die gleichmassigere Ausnutzung der Bligel nach eigenem Ansatz, die mit den Dehnungsmes-
sungen im Einklang steht, erhoht die Schubtragfahigkeit (Bild 7.17 (b,c)). (Die Bulgelspan-
nungen werden in Bild 7.17 (b) fir den eigenen Ansatz ober- und unterhalb der Spannglieder
angegeben).

Beide Effekte erklaren, wie nach eigenem Ansatz unter geringerer Stegfestigkeit trotzdem die
gleiche Bruchlast wie nach FE-Berechnung vorhergesagt werden kann.

Die Dehnungsmessungen sprechen fur den eigenen Ansatz. Der multiplikative Ansatz aus Ab-
schnitt 6.4 ist damit bestatigt.
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(f) Beitrage zum Schubtragverhalten

Bild 7.17: Vergleich der Berechnung des Balkens SH3 mit nichtlinearen Finiten

Elementen mit der Rechnung nach dem eigenen Ansatz
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Vorspannung ohne Verbund

Die Tabellen 7.8 und 7.9 zeigen die Werte fiur die Balken B7 und B8 nach [87].

Der Wertn, wird fir den eigenen Ansatz auf Grundlage der Dehnungsmessungen bestimmt,
die schon vor Aufbringung der Vorspannung begonnen hatten.

Fir beide Trager fuhrt die prazisere Berechnung der Stegfestigkeit nach eigenem Ansatz zu
einem deutlich héheren Wert.

Der Spannungszuwachs in den Spanngliedern wird von der Schweizer Norm vernachlassigt.
Er hat hier allerdings begrenzte Auswirkung, da die mittlere Spanngliedneigung gering war.

Es ergibt sich, dass die Schweizer Norm SIA 262 sehr konservativ ist. Die Berechnung nach
eigenem Ansatz fallt gut aus.

Tabelle 7.8: Festigkeitswerte der Spannbetontrager ohne Verbund

fe & Ne 0 U | o | Nt | fee Nitc
MPa] | [%] | [[] | [1 [[1] [[1 | [ | [MPa]
B7
Modell 36 47 | 0731040| 0 | 060|094 | 149
SIA 36 - 06 [ 040| 0 | 052|094 | 106
B8
Modell 39 30/083|040| 0 | 060|092 | 178
SIA 39 - 06 {040 0 |052|092| 111

Tabelle 7.9: Schubtragféhigkeit der Spannbetontrager ohne Verbund

Vexp VR,caIc Vp Vsu pcalc Vin f,calc dv ft/ fs 6 \%
[MN] | [MN] | [MN] | [MN] | [MN] [ [m] | [[1 | [F] | [
B7
Modell | 0.437 | 0.372 | 0.073 0 0 0.62 1 201 | 117
SIA 0.437 | 0.301 | 0.056 0 0 0.62 1 241 | 145
B8
Modell | 0.575 | 0.555 | 0.097 0 0 0.62 1 279 | 1.04
SIA 0.575| 0.406 | 0.076 0 0 0.62 1 363 | 142
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7.4 Folgerungen

Stahlbetontrager

Fur Ubliche Schubbewehrungsgrade kann die Bruchlast mit dem eigenen Ansatz sehr gut
vorhergesagt werden.

Der Ansatz plastischen Materialverhaltens wird durch den Modellfaktosehr gut beriick-
sichtigt.

Der Beiwertk; = 0.6 nach Schweizer Norm SIA 262 [145] ist flr grosse Biligelbewehrungsge-
halte sehr konservativ. Fur kleine Bewehrungsgehalte kann er unkonservativ werden.

Das entwickelte Kriterium nach Gl. (6.9) bzw. GI. (6.10) ermdglicht die Anpassung der Norm
unter Erzielung sehr guter Ergebnisse.

Eine substanzielle Schubtragwirkung des Druckflanschs kann nur erzielt werden, wenn der
Trager durch eine Langsdruckkraft belastet wird. Sie betragt fir den untersuchten Fall etwa
10%der Querkraft.

Die Schubtragwirkung des Zuggurts spielt bei gewdhnlicher Bewehrungsanordnung keine
signifikante Rolle.

Die Annahme des inneren Hebelarms mit einer plastischen Biegedruckzone ermdglicht eine
sehr gute Bestimmung der Bruchlast.

Spannbetontrager

Nach Schweizer Norm SIA 262 wird die Bruchlast generell konservativ berechnet.

Die Differenz zur tatsachlichen Bruchlast wird nach eigenem Modell zu jeweild@adurch

die Schubtragwirkung des Druckgurts (grosse Langsdruckkraft) und den Spannungszuwachs
in den geneigten Spanngliedern mobilisiert.

In einem Fall ist die Schweizer Norm dagegen unkonservativ, da der Rakiaht angemes-
sen ist.

Der Vergleich der Berechnungen nach eigenem Ansatz und mit nichtlinearen finiten Elementen
bestétigt den multiplikativen Ansatz aus Abschnitt 6.4.

Es zeigt sich, dass eine geringe Verbundfestigkeit der Spannglieder im Bereich geringen Schubs
gunstig fur die Schubtragwirkung ist, da dann die Spanngliedkraft im Bereich grossen Schubs
noch nicht sonderlich abgebaut ist und grésser ausfallt.
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8 Folgerungen und Ausblick

8.1 Folgerungen

Um den Stegdruckbruch bei Stahl- und Spannbetontrégern mit Bligelbewehrung erforschen
zu kdnnen, mussen sowohl die Widerstandsseite, d.h. die effektive Druckfestigkeit des
Stegbetons, als auch die Tragmechanismen bekannt sein.

Die Untersuchung von zahlreichen Versuchen aus der Literatur lasst den Schluss zu, dass
der Verzerrungszustand im Steg, d.h. die Rissbildung durch die Schubverformung, die
Stegfestigkeit reduziert. Dieser Effekt ist intensiv erforscht worden. Die bisher entwickelten
Beziehungen sind fur die praktische Bemessung jedoch ungeeignet oder erlauben nur eine
pauschale Abminderung.

Bei Spannbetontrdgern kann die Prasenz von geneigten Spanngliedern im Steg die Schub-
tragfahigkeit zwar erhéhen. Gleichzeitig fuhrt aber die Spanngliedprasenz im Steg zu einer
Behinderung des Spannungsflusses und erzeugt eine innere Spaltrissbildung im Steg. Fir
diesen Effekt fehlt bisher ein physikalisches Modell.

Die Effekte des Verzerrungszustands und der Spanngliedprasenz im Steg werden in der
aktuellen Schweizer Norm SIA 262 multipliziert. Ein theoretisches Modell hierfur fehlt. Und
auch experimentell ist dieses Problem nur sehr wenig an Schubversuchen im Massstab 1:1
ohne Beeintrachtigung durch Massstabseffekte untersucht worden.

Verschiedene analytische Modelle zur Beschreibung der Schubtragwirkung bei Tragern mit
Bligelbewehrung berlicksichtigen die Vertraglichkeit der Verformungen, aber generell keine
Variation der Gréssen entlang der Balkenachse. Die Schubtragwirkung von parallelen Gurten
wird generell vernachlassigt. Zur Auswirkung der Rissuferverzahnung bestehen Unklarheiten.

Das Ziel dieser Arbeit war es, ein einheitliches theoretisches Bruchkriterium fur Steg-
druckbruch zu entwickeln, das fiur die praktische Anwendung vereinfacht werden kann.

Fur diese Arbeit wurden daher zunachst Schubversuche an ausgebauten Spannbetonbriicken-
tragern im Massstab 1:1 [65] und dann Prismenversuche zur isolierten Betrachtung der
Spanngliedprasenz unternommen [66]. Die Versuchsmessungen und -erfahrungen dienten
als Grundlage fur den theoretischen Teil der Arbeit. Die wichtigsten Erkenntnisse aus den
Versuchen sind die folgenden:

1. Die Effekte des Verzerrungszustands und der Spanngliedprasenz sind beide am Steg-
druckbruch bei Spannbetontragern beteiligt und konnten durch Dehnungsmessungen
nachgewiesen werden.

2. Die Schubtragwirkung des Druckflanschs (parallele Gurte) konnte durch Dehnungsmes-
sungen nachgewiesen werden.
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3. Der Spannungsaufbau im Spannglied erfolgt bei grossen Langsdruckkraften durch eine
teilweise Verankerung der Blgelkréfte auf Spanngliedhdhe.

4. Die mittlere Verbundfestigkeit fallt bei Spanngliedern aus Drahten um 888agerin-
ger aus als ublicherweise angenommen, trotz korrekter Injektion.

5. Der Effekt der Spanngliedprasenz in Prismen fuhrt bei injizierten Kunststoffhillrohren
zu einer starkeren Abminderung als bei Stahlhullrohren.

6. Fur die untersuchten Prismen deutet sich eine Multiplikativitdt mit dem Effekt des Ver-
zerrungszustands an.

Im theoretischen Teil wird zuerst ein physikalisches Modell fur die Schubtragwirkung von
Stahl- und Spannbetontrégern entwickelt. Dieses Modell ist generell einsetzbar. Es wird hier in
erster Linie verwendet, um die Bruchspannungen von Balkenversuchen nachzurechnen. Diese
kénnen dann mit dem im Anschluss entwickelten Bruchkriterium fiir Stegbeton verglichen
werden.

Das entwickelte physikalische Modell beriicksichtigt die Vertraglichkeit der Verformungen
und die Variation insbesondere des Druckstrebenwinkels entlang der Balkenachse und -hdhe.
Fur Spannbetonbalken wird die Schubtragwirkung des Druckgurts bertcksichtigt. Die
Druckstrebenneigung wird unter Beriicksichtigung des Spanngliedverbunds ermittelt.

Fur den Effekt des Verzerrungszustands im Steg auf die effektive Druckfestigkeit wird ein
Kriterium entwickelt, das der Nachrechnung einer Vielzahl von Balkenversuchen mit dem
physikalischen Modell mit guter Genauigkeit gegentbergestellt wird.

Fur den Effekt der Spanngliedprasenz wird ein physikalisches Bruchmodell entwickelt, mit
dem einheitlich alle Hillrohrtypen beschrieben werden konnen. Die Ubereinstimmung mit
einer Vielzahl von Prismenversuchen aus der Literatur sowie den Laborversuchen ist sehr gut.
Schliesslich wird ein physikalischer Ansatz zur Beriicksichtigung beider Effekte und eine fir
die Bemessung geeignete, vereinfachte Beziehung entwickelt.

Mit dem entwickelten Modell sowie dem Bruchkriterium konnten Grossversuche mit gu-
ter Genauigkeit detailliert nachgerechnet werden, darunter die eigenen Laborversuche im
Massstab 1:1.

Aus dem theoretischen Teil der Arbeit kdnnen folgende Schliisse gezogen werden:

1. Die Effekte aus Verzerrungszustand und Spanngliedprasenz im Steg kdnnen tatsachlich
durch einen multiplikativen Ansatz beschrieben werden.

2. Fur die Bemessung kann ein Bruchkriterium aufgestellt werden, dass den Effekt des
Verzerrungszustands im Steg allein in Abh&ngigkeit vom gewahlten Druckstrebenwinkel
oder dem mechanischen Bewehrungsgrad und den Effekt der Spanngliedprasenz allein
in Abhangigkeit vom Hullrohrtyp und -durchmesser berticksichtigt.

3. Das Bruchkriterium ist direkt fur die praktische Anwendung geeignet, auch fur Falle
0 < 25°.

4. Die Anwendung der Schweizer Norm auf Falle< 25° kann mit dem Faktok; zu
unkonservativen Bemessungen fuhren.
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10.

. Der Reibbeiwert fur die Kontaktflache Beton-Hullrohr ist ein entscheidender Parameter

beim Effekt der Spanngliedprasenz.

. Die Schweizer Norm ist diesbeztiglich bei injizierten Kunststoffhillrohren unkonserva-

tiv.

. Die Rissuferverzahnung im Stegbeton ist fur die Modellannahme frei rotierender Risse

ausreichend, wenn bei deren zunehmender Aktivierung, d.h. bei zunehmenden Verzer-
rungen im Steg die effektive Stegfestigkeit abgemindert wird, was durch das Kriterium
zur Berucksichtigung des Verzerrungszustands gelingt.

. Die Schubtragwirkung paralleler Gurte kann bei profilierten Stahlbetontragern realer

Ausmasse ohne Langsdruckkraft vernachlassigt werden.

. Die Schubtragwirkung des Druckgurts (parallele Gurte) betragt bei den untersuchten

Stahlbetontragern mit Langsdruckkraft und den Spannbetontrageri@®aaer Schub-
bruchlast. Bei Spannbetonbriicken dirfte dieser Wert wegen der deutlich breiteren Flan-
sche (etwa die Fahrbahnplatte) hoher ausfallen.

Eine geringe Verbundfestigkeit der Spannglieder im Bereich maximalen Moments wirkt
sich positiv auf die Schubtragwirkung geneigter Spannglieder aus, da dann im Bereich
maximalen Schubs die Spanngliedkraft noch nicht so stark abgebaut ist (ausreichende
Verankerung vorausgesetzt).

8.2 Ausblick

Wichtige Aspekte sind im Rahmen dieser Arbeit nur teilweise berihrt worden. Insbesondere
folgende Punkte bendtigen eingehende Untersuchungen:

1.

Entwicklung eines physikalischen Modells flir Spannbetontrager, dass die Vertraglich-
keit der Verformungen berucksichtigt.

. Entwicklung eines vertraglichen Ansatzes zur Beriicksichtigung der Schubtragwirkung

des Druckgurts, sowie die Anpassung dieses Ansatzes flr die Bemessung.

. Schubtragfahigkeit bei einer Zylinderdruckfestigkeit grossei68Pa. Es existieren

fur diesen Fall nur sehr wenige Balkenversuche, bei denen die Bligelbewehrung aus-
reichend war, um die Lokalisierung der Stegverformungen in einem kritischen Riss zu
vermeiden.

. Der Einfluss der Verbundwirkung von Spanngliedern auf den Effekt der Spanngliedpra-

senz ist zu untersuchen.

. Diese Arbeit beschéftigt sich in erster Linie mit Stegdruckbruch. Die Rolle der Stegbe-

wehrung bedarf einer genaueren Untersuchung. Dabei sind die Wechselwirkung zwi-
schen Zylinderdruckfestigkeit bzw. -zugfestigkeit und Mindestbewehrung, zwischen
dem Bewehrungsgehalt und der Bruchart sowie die Verbundwirkung der Bugel tber die
Balkenhthe zu bertcksichtigen, insbesondere bei Spannbetontradgern auf Spanngliedh6-
he.

. Bei Stegdruckbruch entlang der Spannglieder ist die Bruchzone klein im Vergleich zur

Steghdhe. Das entfestigende Verhalten an dieser Stelle beeinflusst die mogliche Erho-
hung der Bruchlast durch zuséatzliche Aktivierung der Schubtragwirkung der Flansche.
Dadurch ergeben sich eventuell Massstabseffekte.
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A Versuchsdaten aus der Literatur

Im folgenden werden die Versuchsdaten von einaxialen Druckversuchen aufgefiihrt, die ande-

re Forscher an Prismen unternommen haben, welche ein Hillrohr enthielten, das entweder leer
oder mit Injektionsmartel gefullt ("injiziert”) war (Tabellen A.1 und A.2). Alle Bezeichnun-

gen stimmen mit denjenigen in Abschnitt 6.3 Gberein. Folgende Bemerkungen tauchen in den

Tabellen auf:

* (1): Vom Forscher als 'Tastversuch’ bezeichnet
* (2): Zwei Hullrohre liegen nebeneinander

* (3): Unzureichend dokumentiert

* (4): Stahlstab statt injiziertem Hullrohr

* (5): Exzentrische Lage des Hillrohrs

* (6): Injiziertes Hullrohr mit Stahleinlage
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Tabelle A.1: Versuche an Prismen mit leeren Hullrohren (berechnete Wert&ursiv)

bw h C Db o B Oc fe o No | Bem.| feexp | A Na a Na

Quelle Prisma| [mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [-] | [7] | [MPa] | [MPa] | [] | [ (MPa] | [-] | [[] | [[1 | []
Leonhardt 1 150 | 680 | 300 50 0.33| 0 13.1 26.8 | 0.62] 0.49| (1) 315 | 1 |1.24]1.99| 0.95
[98] 2 150 | 680 | 300 50 0.33| 0 16.1 26.8 | 0.77| 0.6 315 | 1 |1.24|1.99| 0.95
3 150 | 680 | 300 50 0.33| 0 16.9 26.8 | 0.81| 0.63 315 | 1 |1.24]1.99| 0.95
4 150 | 680 | 300 50 0.33| 0 15.1 26.8 | 0.72| 0.56 315 | 1 |1.24|1.99| 0.95
5 150 | 680 | 300 50 0.33| 30| 13.1 26.8 | 0.62] 0.49| (1) 315 | 1 |1.24]1.99| 0.95
6 150 | 680 | 300 50 0.33| 30| 16.1 26.8 | 0.77| 0.6 315 | 1 |1.24|1.99| 0.95
7 150 | 680 | 300 50 0.33| 30| 16.1 26.8 | 0.77| 0.6 315 | 1 |1.24|1.99| 0.95
8 150 | 680 | 300 50 0.33| 30| 153 | 26.8 | 0.73| 0.57 315 | 1 |1.24|1.99| 0.95
9 250 | 680 | 300 | 2x50|040| O 13.7 26.8 | 0.60| 0.51| (2 315 | 1 |1.24]1.99| 0.95
10 250 | 680 | 300 | 2x50|040| O 125 | 26.8 | 055|047 (2 315 | 1 |1.24]1.99| 0.95
11 250 | 680 | 300 | 2x50|040| O 13.2 26.8 | 0.58| 0.49| (2 315 | 1 |1.24]1.99| 0.95
12 250 | 680 | 300 | 2x50|040| O 148 | 26.8 | 0.65] 0.55| (2) 315 | 1 |1.24]1.99| 0.95
13 250 | 680 | 300 | 2x50|040| O 146 | 26.8 | 0.64] 0.55| (2) 315 | 1 |1.24]1.99| 0.95
14 250 | 680 | 300 | 2x50|040| O 14.1 26.8 | 0.62| 0.53| (2) 315 | 1 |1.24]1.99| 0.95
15 150 | 680 | 300 50 0.33| 0 11.8 | 26.8 | 0.56] 0.44| (1) 315 | 1 |1.24|1.99| 0.95
Rezai-Jorabietal C1 200 | 200 | 200 32 0.16| O 21.7 205 | 0.99| 1.06 253 | 1 |1.24]1.12| 0.99
[132] Cc2 200 | 200 | 200 75 0.38| O 155 | 20,5 | 0.71| 0.76 253 | 1 |1.24]1.12| 0.99
C3.1 | 200 | 200 | 200 100 | 050| O 9.9 20.5 | 0.45| 0.48 253 | 1 |1.24]1.12| 0.99
C3.2 | 200 | 200 | 200 100 | 050| O 9.2 20.5 | 0.42] 0.45 253 | 1 |1.24]1.12| 0.99
C4 200 | 200 | 200 32 0.16| 10| 21.6 | 205 | 0.99| 1.05 253 | 1 |1.24]1.12| 0.99
C5 200 | 200 | 200 100 | 050| O 16.0 | 38.3 | 0.43| 0.42 472 | 1 | 1.24|1.12| 0.99
D1 200 | 600 | 200 100 | 050| O 13.6 | 39.3 | 0.38] 0.35 485 | 1 | 1.24| 1.12| 0.99
D2 200 | 600 | 200 75 0.38| 0O 18.6 | 33.7 | 0.61] 0.55 416 | 1 | 1.24]|1.12| 0.99
D3 200 | 600 | 200 32 0.16| O 275 | 33.7 | 0.90]| 0.82 416 | 1 |1.24|1.12| 0.99
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Tabelle A.1 Fortsetzung

by h c Dp 0 B Oc fe 3_\u No | Bem.| feexp | A 1)) a Na
Quelle Prisma| [mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [-] | [] | [MPa] | [MPa] | [-] | [] MPa] | [] | [-] [ [ | [
Chitnuyanondh et al 152 | 406 | 152 62 [041| O 0.39 3)
[21, 17, 18] 152 | 406 | 152 64 | 042| 0 0.40 (3)
152 | 406 | 152 89 |059| 0 0.21 3
102 | 305 | 102 25 1025 0 0.73 (3)
102 | 305 | 102 51 [ 050| O 0.34 (3)
102 | 305 | 102 57 |1 056| 0 0.30 3
Al 152 | 305 | 152 76 [ 050| 0 7.9 30.0 | 0.25| 0.26 300 | 2 1 1 1
A2 152 305 152 76 | 050 0 7.7 30.0 | 0.25] 0.26 300 | 2 1 1 1
A.3 152 | 305 | 152 76 [ 050| 0 8.8 30.0 | 0.28 0.29 300 | 2 1 1 1
C.l 152 305 152 76 | 050 0 7.5 348 | 0.26] 0.21 348 | 2 1 1 1
C.2 152 | 305 | 152 76 [ 050| 0 7.3 34.8 | 0.26| 0.21 348 | 2 1 1 1
E.l 152 | 305 | 152 76 | 050 0 | 10.0 | 26.5 | 0.40| 0.38 265 | 2 1 1 1
E.2 152 | 305 | 152 76 [ 050| O 9.9 26.5 | 0.39| 0.37 265 | 2 1 1 1
Ganz et al. 1.2 254 | 500 | 251 50 [ 0.20| O | 33.4 | 43.7 |0.92|0.76 514 | 1 | 1.24|0.50]| 1.06
[58] 2.2 251 | 500 | 253 50 | 0.20| O | 33.7 | 51.9 | 0.81| 0.65 61 11]1.24|050( 1.06
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Tabelle A.2 Fortsetzung

bw h c Dp 0 B Oc fe np No | Bem.| feexp | A N a Na
Quelle Prisma| [mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [[] | [°] | [MPa] | [MPa] | [] | [ MPa] | [[] | [ | [[]1 | [
Leonhardt 1 150 | 680 | 300 50 |[0.33| 0| 155 | 26.8 | 0.73] 0.58| (1) 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
[98] 2 150 | 680 | 300 50 [ 0.33]| 0 | 241 | 26.8 |0.95]| 09 | (0O 315 | 1 |1.24|1.99| 0.95
3 150 | 680 | 300 50 [0.33| 0| 20.2 | 26.8 | 0.88| 0.76 315 | 1 |1.24]1.99| 0.95
4 150 | 680 | 300 50 [0.33| 0 | 225 | 26.8 | 0.98| 0.84 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
5 150 | 680 | 300 50 [0.33] 0| 19.8 | 26.8 | 0.86| 0.74 315 | 1 |1.24]1.99| 0.95
6 150 | 680 | 300 50 [ 03330 151 | 26.8 | 0.71]0.56| (1) 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
7 150 | 680 | 300 50 |0.33| 30| 23.8 | 26.8 | 0.94]| 0.89| (1) 315 | 1 |1.24]1.99| 0.95
8 150 | 680 | 300 50 |0.33| 30| 20.2 | 26.8 | 0.88| 0.76 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
9 150 | 680 | 300 50 |[0.33|/30| 22.3 | 26.8 | 0.97| 0.83 315 | 1 |1.24]1.99| 0.95
10 150 | 680 | 300 50 | 0.33| 30| 189 | 26.8 | 0.82| 0.7 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
11 150 | 680 | 300 50 |0.33| 0 | 19.2 | 26.8 | 0.86| 0.72| (1) 315 | 1 |1.24|1.99| 0.95
12 150 | 680 | 300 50 |0.33| 0 | 22.0 | 26.8 | 0.82]| 0.82| (1) 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
13 250 | 680 | 300 [ 2x50|0.40| O | 189 | 26.8 | 1.00| 0.712| (2 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
14 250 | 680 | 300 [ 2x50({0.40] O | 20.9 | 26.8 | 0.78] 0.78| (2 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
15 250 | 680 | 300 [ 2x50|0.40| O | 196 | 26.8 | 0.87|0.73| (2 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
16 250 | 680 | 300 [ 2x50|{0.40| O | 196 | 26.8 | 0.87| 0.73| (2 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
17 250 | 680 | 300 [ 2x50|0.40| O | 185 | 26.8 | 0.82]|0.69| (2 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
18 250 | 680 | 300 [ 2x50|{0.40| O | 16.1 | 26.8 | 0.85] 0.6 | (2 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
19 250 | 680 | 300 [ 2x50|{0.40| O | 241 | 26.8 | 0.90| 09 | (2 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
20 250 | 680 | 300 [ 2x50({0.40| O | 149 | 26.8 | 0.79]|0.56| (2 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
21 250 | 680 | 300 [ 2x50|{0.40| O | 241 | 26.8 | 0.90| 09 | (2 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
22 250 | 680 | 300 [ 2x50|0.40| O | 196 | 26.8 | 0.87| 0.73| (2 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
23 250 | 680 | 300 [ 2x50|{0.40| O | 21.6 | 26.8 | 0.96|0.81| (2 315 | 1 |1.24]|1.99| 0.95
24 250 | 680 | 300 [ 2x50|0.40| O | 19.6 | 26.8 | 0.87| 0.73| (2 315 | 1 |1.24|1.99]| 0.95
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Tabelle A.2 Fortsetzung

bw h c Db o B Oc fe Np No | Bem.| feexp | A nNa a Na
Quelle Prisma| [mm] | [mm] | [mm] | [mm] | [-] [[?] | [MPa] | [MPa] | [] | [] MPa] | [-] | [ | [1 | [
Clarke etal.| 2.6 100 | 500 | 100 25 | 0.25| 15| 26.2 | 35.2 | 0.90]| 0.74 29.1 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
[22] 2.7 100 | 500 | 100 25 [ 0.25|30| 27.7 | 35.2 | 095 0.79 29.1 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
2.8 100 | 500 | 100 25 [ 0.25(/30| 23.8 | 35.2 | 0.82] 0.68 29.1 | 5 {0.78| 0.50| 1.06
2.9 100 | 500 | 100 25 [ 0.25|45| 25.3 | 35.2 | 0.87|0.72 29.1 | 5 | 0.78| 0.50| 1.06
2.10 100 | 500 | 100 25 [ 0.25|45| 26.0 | 35.2 | 0.90| 0.74 29.1 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
4.3 100 | 500 | 100 40 | 0.40| O | 20.8 | 35.6 | 0.71]| 0.58 294 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
4.4 100 | 500 | 100 40 | 0.40| 0 | 216 | 356 | 0.73]| 0.61 294 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
45 100 | 500 | 100 40 | 0.40( 15| 21.0 | 356 | 0.71]| 0.59 294 | 5 {0.78| 0.50| 1.06
4.6 100 | 500 | 100 40 | 0.40| 15| 27.2 | 35.6 | 0.93| 0.76 294 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
47 100 | 500 | 100 40 | 0.40( 30| 20.8 | 356 | 0.71]| 0.58 294 | 5 {0.78| 0.50| 1.06
4.8 100 | 500 | 100 40 | 0.40| 30| 22.7 | 356 | 0.77| 0.64 294 | 5 | 0.78| 0.50| 1.06
49 100 | 500 | 100 40 | 0.40| 45| 23.2 | 356 | 0.79] 0.65 294 | 5 {0.78| 0.50| 1.06
410 100 | 500 | 100 40 | 0.40| 45| 21.2 | 35.6 | 0.72]| 0.59 294 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
6.3 100 | 500 | 100 45 1045 0 | 243 | 37.3 | 0.79] 0.65 308 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
6.4 100 | 500 | 100 45 |1 045 0 | 235 | 37.3 | 0.76| 0.63 308 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
6.5 100 | 500 | 100 45 | 0.45| 15| 24.8 | 37.3 | 0.81| 0.67 308 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
6.6 100 | 500 | 100 45 | 0.45| 15| 17.2 | 37.3 | 0.56| 0.46 308 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
6.7 100 | 500 | 100 45 | 0.45| 30| 20.8 | 37.3 | 0.68]| 0.56 308 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
6.8 100 | 500 | 100 45 |1 0.45(30| 243 | 37.3 | 0.79] 0.65 308 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
6.9 100 | 500 | 100 45 | 0.45| 45| 221 | 37.3 | 0.72]| 0.59 308 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
6.10 100 | 500 | 100 45 | 0.45| 45| 223 | 37.3 | 0.73]| 0.6 308 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
7.3 100 | 500 | 100 40 [ 0.40| O | 199 | 298 | 0.81|0.67| (6) 246 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
7.4 100 | 500 | 100 40 [ 0.40| O | 196 | 29.8 | 0.80| 0.66| (6) 246 | 5 [ 0.78| 0.50| 1.06
7.5 100 | 500 | 100 40 [ 0.40| O | 222 | 298 | 0.90| 0.74| (6) 246 | 5 |0.78| 0.50| 1.06
7.6 100 | 500 | 100 40 [ 0.40| O | 222 | 29.8 [ 0.90| 0.74| (6) 246 | 5 0.78| 0.50| 1.06
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